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résolution par la méthode des caractéristiques
des contraintes du probléme de butée dans un sable
décrit par le modéele « état critique »

Résumé

J.-M. HOVAN

Candidat au doctorat, département de génie civil,

Université du Minnesota *
J.GRAHAM
Professeur, département de génie civil,
Université du Manitoba **

On a résolu par la méthode des caractéristiques des contraintes, le probléme bidi-
mensionnel du mur en butée contre du sable ; ce sable est défini par le modéle
d’'état critique. Le modéle tient compte du niveau des contraintes, de la densité
de mise en place, de la compressibilité du sable et du passage d'un comporte-
ment d'écrouissage & un comportement d'antiécrouissage qui accompagne les
niveaux de contraintes les plus élevés.

Les résultats font apparaitre une relation linéaire entre log (k,) et log (hauteur du
mur) ; cette relation dépend des donnees du sable utilisées. Les valeurs obtenues
ont été comparées avec les résultats disponibles d'essais de maquettes et de
murs en vraie grandeur. Bien gue les données expérimentales soient insuffisan-
tes pour une application satisfaisante du modéle d'état critique, la tendance des
résultats est encourageante. Plus de vérifications expérimentales sont toutefois
nécessaires.

Abstract

* Minneapolis, USA 55414.
** Winnipeg, Canada R3T 2NZ2.

A solution has been obtained for the scale effect of plane strain failure of a
passive wall in sand using stress characteristics. The sand is characterized by a
critical state model that takes account of local stress levels in the failure zone;
the placement density, the compressibility of the sand; and the transition from
strain softening (expansive) behaviour to strain hardening (compressive) beha-
viour with increasing stresses. The results suggest linear relationships between
log (K ;) and log (wall height) depending on the properties of the sand. Calculated
results have been compared with available published results from models and
large scale walls. Although the published data does not permit development of
the corresponding critical state models, the trend of the calculated results is
encouraging.



1. INTRODUCTION

La stabilité des murs en butée contre du sable est habi-
tuellement estimée a partir de calculs d’équilibre limite
qui tiennent compte des forces de poids propre dans la
zone de rupture. Les forces de rupture sont d'ordinaire
exprimées a l'aide du coefficient de butée K, par la for-
mule P, = 0,5 K, yH (les notations sont résumées a
la fin de l'article). La plupart des solutions existantes uti-
lisent des surfaces potentielles de rupture composées de
spirales logarithmiques et de lignes droites (BIAREZ et
al., 1965). De telles solutions impliquent des restrictions
séveéres sur les conditions de frontiére et de domaine qui
peuvent étre résolues. D’autre part, la plupart des analy-
ses exigent que l'angle de frottement sol-structure soit
constant alors qu'il est en fait fonction des déplacements
et n'est pas une propriété inhérente du sol (JAMES et
Bg%NSBY, 1970 ; MORGENSTERN et EISENSTEIN,
1970).

Dans le présent contexte, il est aussi important de remar-
quer qu’on suppose habituellement que la résistance
d’'un sable mis en place avec une densité uniforme est
gouvernée par la contrainte limite de cisaillement, et par
le critere de Mohr-Coulomb 7; = 6, tan® oti I'angle de
résistance au cisaillement reste constant (fig. 1a). (Tout
au long de notre étude, nous utilisons les contraintes
effectives et la convention habituelle « * » qui les repré-
sente a été supprimée pour raison de simplicité.)

En réalité, I'enveloppe de rupture n’est pas droite mais
courbe ; aussi ® n’est-il pas constant. La courbure résulte
de l'effet du niveau de pression sur I'importance rela-
tive des trois composantes de la résistance du cisaille-
ment des sables, a savoir (1) le frottement de la matiére
minérale au contact des grains (2) 'enchevétrement des
grains, et (3) la dilatance (ROWE, 1969). La figure 1b
présente une relation entre ® et la pression (LADANYI,
1960 ; DE BEER, 1970). En pratique, les ingénieurs de
mécanique des sols tiennent compte de la courbure de
'enveloppe de rupture lorsqu'ils utilisent des valeurs de
& variant en fonction de la taille de I'ouvrage (TCHENG
et ABSI, 1969 ; LAPERCHE, 1976) et de la densité

7,
A (a) Y

courbe
expérimentale

,:1—-approximation de
Coulomb=-Mohr
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relative initiale du sable (par exemple, BJERRUM,
1973). Bien qu'il soit possible d'arriver & des valeurs
comparables entre les résultats d’essais de maquettes de
laboratoire et des calculs de butée (GRAHAM, 1971),
de telles valeurs sont trop grandes pour étre utilisées en
pratique (JAMES et BRANSBY, 1970). Par ailleurs, le
comportement des maquettes de mur de laboratoire est
beaucoup plus « cassant » que celui observé pour des
ouvrages en vraie grandeur. Ces deux effets ont con-
duit les ingénieurs a traiter les valeurs analytiques et les
valeurs de laboratoire avec scepticisme.

Les changements du comportement contrainte-
déformation du sable en fonction de la densité relative
sont bien connus pour les essais triaxiaux (fig. 2). Les
sables denses se dilatent lors du cisaillement alors que
les sables laches se rétractent. Des changements simi-
laires de comportement se produisent lorsque les
niveaux de contrainte augmentent : les sables de méme
densité relative initiale se dilatent sous faible contrainte
alors qu'ils se rétractent sous forte contrainte lors du
cisaillement, Les résultats de la figure 2 ont été norma-
lisés en divisant la contrainte par la pression de confi-
nement r..; et les termes « écrouissage » et « anti-
écrouissage » remplacent les termes habituels de méca-
nique des sols « lache » et « dense », ou « faible pres-
sion » et « grande pression ».

Dés lors, le probléme consiste & construire un meilleur
modéle de comportement du sable et a l'introduire dans
une analyse plus compléte. MANDEL (1943) avait pré-
senté les équations générales de Kotter pour un maté-
riau homogéne 3 courbe intrinséque quelconque
(SALENCON, 1974). Le comportement d'un sol non-
homogéne ol la cohésion augmente linéairement avec
la profondeur fiit présenté par SALENCON et al.
(1976). Des calculs précédents présentés par GRAHAM
(1974) utilisaient le modéle de résistance simplifié
(fig. 1b) de DE BEER (1970) d’aprés LADANYI (1960),
selon lequel @ variait en fonction du logarithme de la
contrainte principale moyenne. Dans leur étude, la plage
de variation de ® dépendait de la densité de mise en
place du sable. On utilise ici un modéle de sable décrit
dans Critical State Soil Mechanics d’ATKINSON et

¢' (degreés)

schéma de
De Beer (1970)

1g(pression)

Fig. 1 — (A) Approximation de Coulomb-Mohr pour I'enveloppe de rupture.
(B) Relation ®' —Ig (pression) (d’aprés DE BEER, 1970).
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BRANSBY (1978). Ce modéle est incorporé dans la
méthode des caractéristiques de contraintes pour résou-
dre la rupture des murs en butée. Nous prenons aussi
en compte les effets de la compressibilité du sable, ce
qui permet une premiére analyse théorique de l'influence
de la hauteur d’'un mur sur les valeurs des contraintes
de rupture du sable.

antiécrouissage
état dense - faible
pression de confinement

hivh]
v
"o
=
S y
= —
— ,/<;_ écrouissage
@ / état lache - pression
(8] . 7 . -
° Vi de confinement élevée
=
o /‘
/ déformation relative axiale

dilatation

déformation relative axiale

déformation relative volumique
compression

Fig. 2 — Comportement contrainte-déformation
et déformation volumigue du sable.

2. LE MODELE D’ETAT CRITIQUE

« 'état critique » a été bien développé pour les argiles
remaniées (ROSCOE et BURLAND, 1968) et a con-
duit & des modélisations utiles des propriétés des argiles
naturelles (GRAHAM et al., 1983). Le modeéle définit
des lignes paralléles de pente \ dans I'espace V-log(p)
pour la consolidation et la résistance au cisaillement d'un
échantillon normalement consolidé. Il prend aussi en

compte une grande partie du comportement plus com-
plexe de la surconsolidation. La pente A est appelée ici
« compressibilité ».

Pour les sables, un modeéle similaire n'a pas encore été
mis au point, bien que des données expérimentales exis-
tent (fig. 3a) et qu'elles aient été récemment confirmées
par des essais triaxiaux sous conditions non-drainées sur
des sables de la mer de Beaufort canadienne (fig. 3b ;
BEEN et al., 1985).

2,00t T T T s e | T T
9 % courbes normalement
® consolidées pour des
\\2 densités initiales
18 = différentes .
> l '
-
=
L2
b o = -
= 1,6 N
e N
a NN
v résistance aux grandes-— R
g déformations (&tat critique)
S 14 ~
=
= N
%
(&)
L2 4rapres vesic et Clough (1968) 7
|0 | 1 i AR L 1 1 | 1 1 -
ge: ! i0* w0? 0°
contrainte effective moyenne p' - kPa
L | T T T T T e T T T 77T T
.80 |- tmoa=0;829 ]
- [ -
@
<
s Lo —
S
b
@ (b)
2 - o Bssais CIU et CAU =1
2] aprés consolidation o—
e état stabilisé
1,80 - d'aprés Been et Jefferjes [1989) -
(Kogyuk 350/2, Mer de Beaufort)
Emin =0,470
| 1 i 1 L1 I} I 1 i | i 1 i [ | i
° o' i0? 0?
contrainte effective moyenne p' - kPa

Fig. 3 — Données d’état critique des essais triaxiaux
pour des sables.

ATKINSON et BRANSBY (1978) proposent une nou-
velle méthode graphique (fig. 4a) pour décrire I'espace
p,q,V. On projette I'espace p-V sur un plan constant
p = 1 kPa dans la direction A et une nouvelle variable
Vi = V + ,In(p) est introduite. La relation entre la con-
trainte et la déformation volumique d'un essai peut étre
alors tracée graphiquement avec en ordonnée le rap-
port des contraintes q/p et en abcisse, le paramétre de
pression-volume V, (fig. 4b). La section supérieure de
la surface de I'état limite peut étre alors approchée par
'enveloppe droite AB de la figure 4b. Cette droite décrit
les contraintes de rupture associées a |'anti-écrouissage



v section de
référence
b e (a)
VY i N
~
S T droite de
" S\ O\consolidation normale
RY-) ok SN .,
N
\
N
“eB
droite d'état
p=lkPa critique_
In pr
A {b)
s schéma d'Atkinson
A J’_m%e et Bransby (1978)

état
critique

M=aq/p

rapport des contraintes

anti [/ i i
écrouissage h
[ ! ! I
1 l I 1

V) =V +Xln (p)

égrouissage
1
I
1

1
i

-

Fig. 4 — Modéle d’état critiqgue pour les sables.

d’un échantillon « dense » ou « faible pression » de la
figure 2. Le point B correspond a la rupture d’'écrouis-
sage normalisé d’un échantillon « lache » ou « haute
pression ». Ce point correspond aussi a I'état critique.

(a) plage de variation étroite

2,0 I T I T
.ﬁ' il
L8 - ° 45
$ S @
o
6 = o & 7|40
L] — 2
o 2
< g2
S 1,4 4 —35
L "'min
. | I b2 o3 o4
1,2 [~ courbe A\ —130
| a9
10
L0 3 ours —25
4 0,25
0,8 1 | I l
0 | 2 3 4
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Le volume reste constant et I'état critique est atteint par
écrouissage aprés grande déformation de 'échantillon.
Prendre comme nouvelle variable V), = V + Xln(p)
dans le modéle du sol, permet de tenir compte de la
courbure de l'enveloppe expérimentale de rupture
(fig. 1a) en utilisant le volume spécifique de mise en
place V, et la compressibilité A du sable. On peut noter
que M = (g/p) est lié a 'angle ® (® dépendant de la
pression locale p) par le relation sin ® = 3M(6 + M).

Avec ce modeéle, il n'est plus possible de décrire un sable
simplement par son angle ®, car @ dépend désormais
du niveau de pression, de la densité de mise en place
et de la compressibilité A. Définir la résistance de cette
fagon en fonction de la pression permet d’étudier la
variation des coefficients de butée en fonction de la hau-
teur du mur. Par comparaison, les analyses basées sur
le modéle plus simple & = constante prédisent que le
coefficient de butée K,(®) = 2P,/+vH? est indépendant
de la hauteur du mur H. On peut noter que le modéle
du sol de la figure 4b présente une limite en B qui cor-
respond a ®,,,;,, oti 'enveloppe de rupture devient droite
dans les diagrammes g-p et V-In(p) (fig. 3).

Les calculs des coefficients de butée ont été effectués
pour I'ensemble des valeurs données dans le tableau I.
On a séparé l'analyse en deux groupes, un premier ou
la plage de variation des paramétres est étroite, un
deuxiéme oll ces mémes variations sont plus importan-
tes. Dans chaque groupe, quatre valeurs de A ont été
testées. Dans le cas de la plage de variation étroite, les
propriétés du sable ne sont affectées que faiblement par
les changements de pression alors que dans celui de la
plage de variation large, de plus grandes variations sont
enregistrées. Les paramétres du sol du tableau 1 sont
représentés par les deux séries d’enveloppes q/p —Va
des figures Ha, b correspondant respectivement aux pla-
ges de variations étroite et large.

(b) plage de variation large

2,0 I T T T
¢mux L4 ’
ik by, o
—{ 45
1,8 e
g g
—40
|,6 e @ 8
o P>
(=g
i 1,4 o 4 — 35
=
L A =0
1,0 ~ —25
0.8 | 1 | !
o | 2 3 4

Fig. 5 — Enveloppes de rupture utilisées : (a) plage de variation étroite (b) plage de variation large.
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Tableau |

PARAMETRES DU SABLE POUR MODELISER
LES ENVELOPPES DE RUPTURE
DE LA FIGURE 5

Plage Plage
de variation | de variation
étroite large
Valeurs de p(kPa) 10 10% 10 104
Volume spécifique
V=1(1+e) 1.5 Nl 1,4 1,8
®,ine Prax (degrés) | 32 40 28 | 45

Notes :
(1) V), =V, + Anp,
(2) Valeurs choisies de 1 = 0,06—0,10-0,175—-0,25

3. APERCU DE L’ANALYSE

La méthode des caractéristiques de contraintes a été
décrite en détail par SOKOLOVSKII (1965), GRAHAM
(1968) et SALENCON (1974) et ne sera revue que brié-
vement ici. En déformation plane, on associe les équa-
tions d’équilibre :

qui peut étre écrit :

0 (|7
dw

= f(oa) = 0 (3)

ou o, = (0; + 03)/2 + {(01—03)/2} cos 2w (4)

T = {6y —03)/2]} sin- 2w

La figure 6a est une représentation schématique de ces
expressions mathématiques. En utilisant les équations
(3) et (4), on arrive a la condition générale
cotg(2p) = f(o,) ol 2p = 7—2w. Quand on suppose
® constant, on a alors f(o,) = o, tg(®) et
p=n/4—®/2 L'angle p = /4 —1(0,)/2 détermine
la direction des plans de cisaillement limite (lignes de glis-
sement) en un point P (figure 6b), en fonction des états
locaux de contraintes et de la pente locale f'(g,) de
'enveloppe de rupture courbe (ce que GRAHAM et
POLLOCK (1972) ont appelé « la valeur locale &, fonc-
tion de la pression »).

Apreés avoir d'abord transformé les coordonnées du ten-
seur des contraintes au point P dans les axes x et z en
grandeur sans dimension (fig. 6b), puis substitué I'équa-
tion (4) dans 'équation (1) et enfin, introduit des trans-
formations logarithmiques pour séparer les produits
résultants, on obtient deux familles de caractéristiques
de contraintes réelles.

a, o o g, dn/dz = a,
2z xz =7 Pxx + Pz =0 (1) dans la direction de glissement
0z 0% ox dz dx/dz = tg (Y —p) (5)
avec le critére de rupture de Mohr-Coulomb, p b i et clE/’dz = b,
ans la direction conjuguée
max ( | 7, | —f(s,) =0 (2) dx/dz = tg (¢ + p) ; ol (6)
X
'
(b)
T4 (a) 5
enveloppe de _\)
rupture \,U\ P(X,Z,0,)
Tf =f (o-n )_l
1\
I\
Y 2w
|
2K m
1 A ’,,

Fig. 6 — (A) Condition de rupture d‘apres Coulomb-Mohr, enveloppe non linéaire
(B) Définition des variables.
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+1 . sin h{/:l:p] ) _
20sin®  cos{yxp) ;0 = (01 + 03)/2 7

n,& = In(0)/2tg ®xp (8)

Ce systéme de quatre équations & quatre inconnus (x, z,
0. ¥) peut étre résolu pour tout nouveau point d'une
masse de sol en rupture, a partir d’'un point frontiére ou
a partir de tout autre point du domaine déja calculé dans
les équations (5) et (6).

ab =

Tableau II

ORGANIGRAMME DU CALCUL
D'UN NOUVEAU POINT (x, z, o, ¢) (&)
A PARTIR DE DEUX AUTRES POINTS

DEJA CONNUS (x, z, o, ¥)1,2

| Entrée des données (x, z, o, ¥)i1,2 |

I

| calcul de ¢,, |=% 3= 2. %"

calcul de a et b & partir de (x, z, o, ¥);,2
équation [7]

I
calcul de (o,y) a partir de a et b
équation [8]

|
—{ comparaison entre (a,y) et (c*,{*]]
|

non
oui
L
calcul de x et z
un nouveau point (x, z, g, ) est déterminé
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Aucune solution analytique n’est disponible, et on uti-
lise la méthode de différences finies. Celles-ci prend dans
les équations (5) et (6) les variations de la direction de
la contrainte principale (SOKOLOVSKII, 1965) : de la
contrainte principale moyenne (GRAHAM, 1968) ; et
de l'angle de cisaillement local ® (GRAHAM et POL-
LOCK, 1972) ; HOVAN 1985). Le tableau Il présente
un organigramme des calculs nécessaires.

3.1 Conditions aux limites

Le probléme du mur en butée fiit considéré par HAJAL
(1961) et SALENCON (1972). Le mur de la figure 7
est résolu avec les hypothéses suivantes :

a) Mur de hauteur H retenant un remblai de sable sans
cohésion, de poids volumique v, de compressibilité \,
et de résistance définie par un des modéles d’état criti-
que de la figure 6.

b) Frontiére inférieure d’'une zone massive de Rankine
uniquement définie pour un remblai horizontal et sans
surcharge. On peut noter que lorsque ® = (0,) comme
le montre la figure 1a, le bord de la zone passive n’est
pas droit mais s'infléchit vers le bas.

c) Singularité au coin supérieur du mur, la ot les lignes
de glissement s'écartent en éventail avec des pentes dif-
férentes (y;—u) et ol 0;/00 = exp [2(¥:— vo) ta ).
d) Mur complétement rugueux otid = ®(g,). Pour sim-
plifier les comparaisons avec des solutions existantes, on
ne fait pas varier ici la valeur de I'angle de frottement
mobilisé en fonction de la profondeur, comme le sug-
gérent JAMES et BRANSBY (1970) et GRAHAM
(1971).

La figure 7 présente une solution typique obtenue par
la méthode des caractéristiques de contraintes. La con-
dition de non-surcharge du remblai entraine des diffi-
cultés de calculs a la singularité (c) (KRAVTCHENKO

(Q}. O'h

m/

paroi du mur

Fig. 7 — Solution typique des caractéristiques de contraintes pour le mur en butée.
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et SIBILLE, 1965) et il faut recourir & un calcul de dif-
férences finies pour évaluer les fonctions logarithmiques
£ et 9, indéterminées pour ¢ = 0. Ces difficultés peu-
vent étre résolues (GRAHAM, 1968) en commencant
initialement avec une surcharge sur la surface (b). On
calcule la zone de rupture correspondante, puis on con-
tracte vers le point (c) cette zone de rupture. La con-
traction est en fait un changement d'échelle par un
facteur arbitraire (x10), dont le but est de diminuer
I'influence de la surcharge. La surface réduite obtenue
est alors utilisée comme spirale de départ et permet de
recalculer le domaine de contraintes jusqu'a la zone qui
se trouve sous l'influence du chargement. A la fin de
cette deuxiéme phase, les effets de la surcharge ont été
réduits par le facteur de contraction. On répéte alors le
procédé jusqu’a ce que les changements d'échelle ne
produisent plus que de petites variations acceptables de
=

GRAHAM (1974) a montré que, pour des conditions
aux limites identiques, on obtient des valeurs de K, tout
a fait similaires par la méthode des surfaces potentielles
de rupture et par la méthode des caractéristiques de con-
traintes. La seconde méthode a l'avantage de permet-
tre la modélisation de distributions de frottement aux
frontidres plus réalistes (JAMES et BRANSBY, 1970 ;
GRAHAM, 1971) ainsi que la prise en compte de don-
nées plus complexes dans la zone de rupture, comme
ici le modeéle d'état critique présenté aux figures 4 et 5.
La validité du nouveau programme d’ordinateur a été
vérifiée (tableau Ill) en comparant les valeurs de la solu-
tion de GRAHAM (1971) (® reste constant) avec celles
produites par une solution qui utilise une version sim-
plifice de la figure 5; dans ce cas, on spécifie
P, = P, afin d'avoir ® constant. Les différences
entre les deux solutions sont négligeables.

Tableau I

COMPARAISON DES VALEURS DE K
D’APRES UNE SOLUTION & = CONSTANTE

$ (degrés) 30 34 38
K, (Auteurs) 565| 7,856|11,60
K, (Graham, 1971) 5,6 7.8 11,3

3.2 Résistance en déformation plane

La relation q/p (®) fonction de V,, de la figure 5 pro-
vient habituellement d’essais de laboratoire et correspond
alors a des valeurs triaxiales ®,,. Cependant, 'analyse
présentée a l'organigramme du tableau Il et le domaine
des caractéristiques de contraintes de la figure 7 corres-
pondent a des conditions de déformation plane, et font
appel a des valeurs ®,,. GRAHAM (1971) a montré qu'il
est nécessaire d'utiliser I'angle ®,,, mobilisé au niveau
de contraintes adéquat, pour comparer les valeurs théo-
riques et les valeurs expérimentales issues d’essais de
maquettes de laboratoire.

Il est bien connu que les angles de résistance au cisaille-
ment en déformation plane ®,; sont plus grands que
les valeurs ®,, correspondantes obtenues & partir d’essais
triaxiaux symétriques. La figure 8 montre trois relations
entre ®,, et ®,, provenant de publications. Pour notre

étude de mur en butée, la relation de Bishop (1966) est
utilisée sous la forme suivante :

(i:’ pour Ii)“ = 33°, ¢p3 = éu
(i) pour 33° = &, 36°,
In®,, = 1,666In®,.—2,336
(i) pour 36° = &,, Ind,, = 1,293 In®,.,—1,002

Le passage d'un type de valeurs & un autre est effectué
par un sous-programme (tableau II) qui évalue la valeur
&d,. nécessaire pour le calcul d'un nouveau point du
domaine des caractéristiques de contraintes. On opére
en termes de contraintes locales et de la compressibilité
de la figure 5.

A B o T | T T T T T
N \:\\ ¢ en déformation plane
o 45 ", N, Courbe 1 Bishop 1966 ]
= '\ Y 2 Lade et Lee 1976
g a3 |- \ Ne 3 Wroth (comm. pers.)
- s
o) 4|
[ =
(1)
g
£ 39
-
f=]
eg
37
a
By = |
2 35
(= ]
[ =4
-]
33

34 35 36 3T 38 39 40 41 42 43 44

Fig. 8 — Relations expérimentales entre les angles
de frottement en déformation plane
et en déformation triaxiale.

4. RESULTATS

La force de rupture du mur P, est I'intégrale {o.dz, prise
le long de la partie arriére du mur (d) de la figure 7. Les
valeurs de o, augmentent avec la hauteur du mur, mais
la variation n’est pas linéaire quand I'enveloppe de rup-
ture est courbe comme dans la figure 1a. Toutefois, pour
simplifier les comparaisons, il s'avére pratique d'utiliser
la définition usuelle K, = 2P,/yH?*. Les figures 9 et 10
présentent les valeurs du coefficient de butée K, en fonc-
tion de la hauteur du mur et de la compressibilité du sable
utilisant les plages large et étroite des données du sol
définies par la figure 5. Comme la figure 4b modélise
la courbure de I'enveloppe de rupture, K, varie en fonc-
tion de la hauteur du mur et ce, bien qu'il s'agisse d'un
paramétre sans dimensions. Cette variation traduit les
effets dus & la taille de 'ouvrage (DE BEER, 1970 ;
LAPERCHE, 1976 ; HABIB, 1985 ; KIMURA et al.,
1985). Un mur plus haut conduit & des contraintes plus
importantes dans la zone de rupture ; il mobilise donc
des valeurs de I'angle ® plus petites, et ainsi les valeurs
de K, sont réduites. Le modgle d'état critique permet
une premiere approche quantitative de la transition
gﬁrouissage-antiécrouissage qui est liée a la compressi-
ilité A.
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Fig. 8 — Coefficients de butée K, en fonction de Ig
(hauteur du mur)

La figure 9 présente un diagramme semi-logarithmique
de K, fonction de la hauteur H du mur pour quatre
valeurs de A. Neuf valeurs de hauteurs de mur ont été
prises en compte (voir aussi figure 10). En accord avec
la discussion qualitative précédente, K, décroit lorsque
H augmente. La plage de variation des résultats est plus
grande dans le cas de la plage de variation large de don-
nées du sable, ol les propriétés changent beaucoup en
fonction de la pression. Elle est plus petite dans le cas
de la plage de variation étroite. Il y a de plus une parti-
cularité de la figure 9 qui mérite attention. Pour de plus
petits murs (H petit), de petites valeurs de A conduisent
a de plus petites valeurs de K,. Cependant, pour des
murs hauts, le comportement est renversé et ce sont les
plus grandes compressibilités qui produisent les plus peti-
tes valeurs de K,.

Ce comportement est encore plus évident sur la figure
10. Pour les deux plages de variations étroite et large
des données du sable, les valeurs de K, augmentent avec
A quant la hauteur du mur est faible, mais décroissent
quand cette méme hauteur est grande. L'explication du
phénomeéne est complexe et se trouve dans le modéle
d’état critique de la figure 4. On doit se rappeler que
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d’aprés cette figure, les plus grandes valeurs de V, sont
associées aux plus grandes valeurs de p ou aux plus
grandes valeurs de \. Pour les deux plages de variation
étroite et large de I'angle ® de la figure 5 entre M, 0.
et M,,.;», la pente de I'enveloppe de rupture par rapport
a I'axe V, décroit lorsque A augmente. Ainsi pour de
petits murs (H petit) ot la plage des contraintes du sable
est petite, on obtient une plage des valeurs M(®) plus
grande pour des petites valeurs de \ que pour des gran-
des valeurs de \. Il en résulte des valeurs moyennes plus
petites de I'angle mobilisé ®. Ce qui signifie que pour
de petits murs, de plus petites valeurs de K, sont asso-
ciées aux valeurs de A plus petites.

23 I | l
('R
hd
o 20 —
= hauteur (m)
2 {5 fpp——— télo
--_._._._.______ r
S 5b—
) ‘é‘s
=———— ;—-_
c 10 3,9 %ﬁE
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e (a) p]age Qe ) _
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0 | | |
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compressibilité
30 I T T
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—

25 - ===

S
18 —

20 ;::::::::::::::::::::@a

ccefficient de butée K
o
\\
-
[

5 (b) nlage de n
variation large

oL | | 1

0,05 0,l0 0,15 0,20 0,25

compressibilité

Fig. 10 — Coefficients de butée K, en fonction
de la compressibilité A.

La possibilité de rupture diminue lorsque le sol devient
compressible, car le nombre de contacts entre particu-
les augmente au fur et & mesure que la contrainte croit.
La rupture intervient alors pour des contraintes plus éle-
vées et donne un angle @ mobilisé plus grand. Il en
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résulte que des valeurs des K, élevées correspondent
aux fortes valeurs de \.

La situation est différente pour des murs hauts
(H grand). Dans ce cas, les contraintes prés de la limite
de la zone passive (b) (fig. 7) sont trés petites, et devien-
nent trés grandes au bas de la limite (d). La distribution
des valeurs mobilisées q/p(®) dépend de la relation loga-
rithmique V,, = V + Alnp (fig. 5a). Il en résulte que,
pour des murs hauts, de grandes valeurs de A produi-
sent des valeurs de K, plus petites, bien que proches,
que dans le cas des petits A. Dans ce cas, l'influence de
la compressibilité existe toujours, mais est cachée par
l'influence d'une grande plage de variation de contrain-
tes dans la zone de rupture et par la courbure de I'enve-
loppe de rupture.

paroi du mur

paroi du mur
rd
/

Fig. 11 — Valeurs de I'angle ® localement mobilisé
dans les zones de rupture de différentes dimensions.

Contrairement aux analyses habituelles du probléme du
mur de butée, le sable que nous considérons n’a pas une
valeur unique de I'angle ®, prédéterminée par la den-
sité de mise en place, La figure 4b modélise un sable
qui peut se dilater ou se comprimer lors du cisaillement,
et qui localement peut mobiliser des valeurs M(®) diffé-
rentes, fonction du niveau de contrainte. Ceci apparait
sur les figures 11a, b ot A = 0,25, La figure 11a est
relative a une maquette de laboratoire avec H = 0,1 m,
et la figure 11b & un mur en vraie grandeur typique, avec
H = 2.0 m. Les lignes pleines correspondent aux carac-
téristiques de contrainte qui décrivent la forme de la zone
de rupture. A chaque intersection de deux caractéristi-

ques de contrainte, les niveaux de contrainte sont con-
nus et ainsi les valeurs de 'angle localement mobilisé &
peuvent étre évaluées. Les lignes en pointillé représen-
tent pour la zone de rupture, les contours ot la mobili-
sation de ® est constante (iso-®). La variation est de
l'ordre de 8° dans chacune des zones de rupture.
Comme prévu, les valeurs de @ sont plus grandes pour
de petits murs que pour de hauts murs (de l'ordre de
5° fig. 11a, b) et les valeurs de K, suivent la méme ten-
dance. Dans ce cas, les valeurs sont K, = 25,5 pour
H=01metK, = 125 pour H = 2,0 m.

5. DISCUSSION

Les résultats des figures 9 et 10 proviennent de ['utilisa-
tion d'un modale de sol amélioré (le modéle d'état criti-
que) dans une version avancée du programme qui utilise
un angle ® variable (comme prescrit par GRAHAM
[1974]). Les lignes 1 et 2 de la figure 12 montrent les
valeurs extrémes atteintes dans I'analyse, respectivement
par la plage de variation large avec N = 0,25 et par la
plage de variation étroite avec A\ = 0,05. On montre
donc que les relations K, en fonction de log(H) sont simi-
laires a celles obtenues par GRAHAM et POLLOCK
(lignes 3 et 4) mais que, comme on peut s’y attendre.
les résultats différent dans le détail. On n’a pas essayé
ici d'ajuster les données du sol de la figure 5 afin que
les résultats des deux solutions coincident. Toutefois, il
est apparent que le nouveau modéle prédit des réduc-
tions substantielles de K, quand H augmente (LAPER-
CHE, 1976), et prédit que les réductions dépendent de
la compressibilité du sable.

307 T
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& d'aprés Graham (1971)
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Fig. 12 — Comparaison des résultats de K, en fonction
de lg (hauteur du mur).
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On peut comparer ces résultats avec des données dis-
ponibles de maquettes de laboratoire et de murs réels
(fig. 13), dont les références sont fournies par GRAHAM
(1971). Les données figurant dans les publications sont
insuffisantes pour appliquer complétement le modéle
d’état critique approprié & chaque programme expéri-
mental. Toutefois, la tendance des données est claire,
et va dans le sens des résultats des figures 9 et 10.

30
plage de
- courbe ¢-variation
2 1 étroite
2 251 2 large Fig. 5
= 3 3 "dense"
a o 4 "lache" Fig.1(b)
w ~
© 20 |
107
=
e
.U
w 15 i
Y
1]
(=]
(&)
10 -
5 | |
0, 1,0 10,0

hauteur du mur (m)

Fig. 13 — Comparaison des résultats théoriques de K,
avec les données disponibles sur maquettes
et sur murs réels.

Lorsque la hauteur du mur augmente, il y a changement
évident du mécanisme de rupture : on passe d'une rup-
ture générale de cisaillement le long de surfaces de rup-
ture clairement définies avec petits mouvements, & une
rupture par affaissement, oll les phénomeénes de com-
pression du sol dominent et entrainent d'importants
mouvements du mur. Au moins une partie de cette tran-
sition peut étre attribuée au changement du comporte-
ment écrouissage-antiécrouissage qui accompagne, pour
un sable, 'augmentation de la pression de confinement
(fig. 2). Cet effet est inclus dans le modéle d’état criti-
que de la figure 4b et se répercute dans le calcul des
valeurs K,.

Le point B de la figure 4 montre que lorsque les con-
traintes sont importantes (mais encore au-dessous des
valeurs qui causent la fracture ou une déformation plas-
tique des grains de sable), le modéle d'état critique définit
une enveloppe de rupture qui approche une pente cons-
tante ®,,;,. A ce stade, on s'attend a des valeurs de K,
ou de N, plus ou moins constantes. Cet état n'est jamais
atteint par des murs de butée, mais on doit le considé-
rer pour les grandes plate-formes gravitaires de forage,
ot le coefficient N,, peut atteindre une valeur constante
minimale. L'analyse des semelles peu profondes a été
récemment proposé par GRAHAM et HOVAN (1985).

Lorsque les conditions de frontiére d'un probléme sont
définies identiquement pour une solution d’équilibre
limite et pour une solution résolue par la méthode des
caractéristiques de contraintes, on trouve en principe la
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méme valeur de la force de rupture (GRAHAM, 1974 ;
SALENCON, 1974). On doit donc se demander s'il y
a quelque avantage associé a la complexité supplémen-
taire de la méthode des caractéristiques. Les données
ci-dessus, et les articles précédents du deuxiéme auteur,
ont montré que la méthode numérique des caractéristi-
ques permet une définition plus précise des conditions
de frontiere (GRAHAM, 1971) et du comportement du
sol (GRAHAM, 1974 ; GRAHAM et HOVAN, 1986).
Par ces moyens, on obtient une modélisation plus géné-
rale du probléme.

La question la plus fondamentale soulevée par cette
étude est de savoir comment modéliser le comportement
du sable. Traditionnellement, les comparaisons entre
résultats théoriques et expérimentaux sont faites sur la
base de « I'angle-® » du sable. Pourtant, il est reconnu
que le sable n'a pas une valeur unique ® et que des com-
paraisons ne peuvent &tre valables que si une valeur
movyenne et appropriée pour la zone de rupture peut
étre évaluée (GRAHAM, 1971 ; HOVAN, 1985).

Si @ est un paramétre inadéquat, que prendre en con-
sidération ? L'application du modéle d’état critique de
la figure 4b demande peu d'essais supplémentaires, mais
qui doivent étre prévus dés la conception du programme
d’essai ; celui-ci doit désormais inclure différentes den-
sités de mise en place, différents niveaux de contrainte,
et des mesures précises du changement de volume lors
du cisaillement. Ce modéle de sol semble ouvrir d'impor-
tantes possibilités pour 'analyse du comportement des
ouvrages. Ces possibilités n'ont pas encore été entiére-
ment explorées, mais la présente étude montre qu'il peut
rendre compte des effets d’échelle. Il faut toutefois noter
que ce modéle de résistance de sol, relativement sim-
ple, n’a recu qu’'une validation partielle, et que des don-
nées d'essais supplémentaires sont nécessaires, relatives
a une plus grande variété de sables de différentes miné-
ralogies.

6. CONCLUSIONS

L'utilisation du modéle d'état critique dans la méthode
des caractéristiques de contraintes fait apparaitre une
relation plus ou moins linéaire entre K,, et log (hauteur
du mur). La solution permet d’inclure I'effet du niveau
de contrainte et de la densité de mise en place, ainsi que
le comportement de plus en plus ductile qui est observé
lorsque la hauteur du mur augmente. La tendance des
résultats est conforme aux essais sur maquettes et sur
murs réels. Des études supplémentaires sont nécessai-
res pour valider le modeéle d'état critique a partir d’essais
de résistance en laboratoire, et pour déterminer les para-
meétres relatifs & un grand nombre de sables différents.

ANNEXE

NOTATION

Hauteur du mur
Coefficient du butée
Rapport des contraintes q/p a rupture

2T
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N, Coefficient de force portante des semelles
pour 'effet des forces de poids propre dans
la zone de rupture

p Contrainte effective moyenne (o0, + 203)/3

q Contrainte déviatorique (o7 — o3)

G, Q. Contrainte (force) portante a rupture

v Volume spécifique, volume du sol occupé
par volume unitaire des solides

Vi V + Aln p

v Poids volumique du sol

A Compressibilité du sable, pente de la droite
normalement consolidée dans I'espace V,
la(p)

I w/4—3/2

> Angle de frottement

¥ Angle de o, par rapport a 'axe z, positif
dans le sens contraire des aiguilles d’'une
montre

o (Sans indice) contrainte moyenne,
(o1 + 03)/2, contrainte normale

T Contrainte de cisaillement

INDICES

n,f,

max,min normal, rupture, maximale, minimale

1,3.i,0 majeur mineur, i-iéme, initial

tx,ps,v triaxial, en déformation plane, vertical

Tout au long du texte, les contraintes utilisées sont
effectives.
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la consolidation unidimensionnelle sous charge cyclique

The one dimensionnal consolidation under cyclic loading
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Résumé

Aprés un rapide exposé des théories existant dans la littérature sur la consolida-
tion unidimensionnelle sous charge cyclique, on présente les résultats d'une étude
expérimentale sur ce probléme, obtenus sur un limon. Deux sortes d'essais ont
eté réalisés : des essais statiques et cycliques. Une analyse approfondie des résul-
tats obtenus avec les premiers a permis d’améliorer considérablement I'interpré-
tation des seconds. Cette étude, limitée essentiellement a l'influence de la période
des cycles, a cependant mis en évidence I'importance du comportement irréver-
sibltlaf des sols fins sur le processus de la consolidation dans le cas d'une charge
cyclique.

Abstract

After a brief review of the published theories of the one dimensionnal consolida-
tion under cyclic loading this paper presents the results of an experimental study
of this problem obtained on a silty clay. Two kinds of tests has been performed:
static and cyclic tests. A very precise analysis of the results of the first ones had
improved considerably the interpretation of the second ones. This study, limited
to the effect of the periode of the cycles, had, however, show how important are
the effects of the irreversible behavior of fine grained soils on the process of the
consolidation in the case of a cyclic load.

* ENPC. La Courtine, BP 105 — 93194 Noisy-le-Grand cedex.
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INTRODUCTION

Cet article présente une étude expérimentale de la con-
solidation unidimensionnelle sous charge cyclique. Cette
étude a eu essentiellement pour objectif de mettre en
évidence l'effet de la période des cycles sur la vitesse
de consolidation et sur I'amplitude du tassement.

Pour atteindre cet objectif on a effectué sur un sol limo-
neux des essais de consolidation cedométrique sous
charge cyclique et sous charge statique. Les essais sous
charge cyclique ont permis de mettre en évidence un
certain nombre de phénomeénes et en particulier de mon-
trer que lors d’'une consolidation sous un chargement
cyclique le sol atteint un état d'équilibre, & pression inters-
titielle moyenne constante, sans que les surpressions
interstitielles provoquées par le chargement appliqué
soient entierement dissipées. En comparant les courbes
de consolidation obtenues sous charge cyclique avec cel-
les obtenues sous charge statique on remarque que les
cycles ont pour effet de réduire la vitesse de consoli-
dation.

Pour l'interprétation théorique des résultats expérimen-
taux d’essais sous charge cyclique on a considéré la solu-
tion proposée par BALIGH et LEVADOUX (1978)
qui s'appuie sur les hypothéses de la théorie de TER-
ZAGHI. D'utilisation courante dans la pratique celle-ci
présente 'avantage de conduire & des calculs relative-
ment simples. Mais elle repose sur un certain nombre
d’hypothéses simplificatrices, en particulier sur les lois
du comportement du sol, entrainant généralement des
erreurs significatives dans ['estimation des temps de tas-
sements. Dans le cas d'une charge cyclique, on cons-
tate que la solution proposée par BALIGH et
LEVADOUX ne permet pas de prévoir correctement les
phénomeénes observés. Elle permet cependant de les
comprendre et d'interpréter ainsi de maniére qualitative
les résultats expérimentaux.

Dans ce qui suit on rappelle bri¢vement la solution théo-
rique proposée par BALIGH et LEVADOUX et on pré-
sente les résultats expérimentaux, l'analyse des
phénomeénes observés ainsi qu'une comparaison entre
la théorie et I'expérience.

2. ANALYSE THEORIQUE
DE LA CONSOLIDATION
UNIDIMENSIONNELLE
SOUS CHARGE CYCLIQUE

2.1 Réflexions sur 'hypothése
d’'un comportement réversible du sol

La figure 1 montre I'évolution des isochrones des sur-
pressions interstitielles au cours d'une consolidation
cedométrique sous un chargement cyclique. Ces isoch-
rones traduisent la variation de la surpression intersti-
tielle Au(t) avec la profondeur normalisée Z = z/H (z et
H étant respectivement la profondeur considérée et le
chemin de drainage) a l'instant t.

Elles ont été déterminées & partir des formules établies
par WILSON et ELGOHARY (1974) qui résultent de
l'application de la théorie de TERZAGHI au cas d'un
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chargement cyclique en prenant pour le sol un compor-
tement (relation indice des vides-contrainte effective)
linéaire et réversible. Avant développement elles
s'écrivent :
N
ulZ, T)=4Ac L
n=o

(=1)" . u(Z, T—=n T,/2)

-

ou .

T = C,. t/H?, facteur temps,
T, est la période exprimée en facteur temps C,t,

Hl

C, est le coefficient de consolidation
Ag est 'amplitude de la charge cyclique
t, est la période des cycles

N est le nombre des cycles

ol : u, (Z. T) note la solution de base de 'équation de
TERZAGHI pour une variation unitaire de la charge
appliquée.

L'analyse de I'évolution de ces isochrones au cours des
premiers cycles fait apparaitre que pendant la premiére
phase de chargement la pression interstitielle Au(t) se
dissipe de la méme facon que lors d’une consolidation
sous une charge statique égale & Ao et atteint l'iso-
chrone 1 (fig. 1) au moment du premier décharge-
ment. Ce déchargement s'accompagne instanta-
nément d'une diminution uniforme égale a As de la
pression interstitielle qui devient négative pour la tota-
lité de la couche de sol (isochrone 2). Si I'on compare
lisochrone 3, atteinte au cours de la phase de déchar-
gement, a l'isochrone 2, on peut remarquer que dans
la partie supérieure de la couche, proche du drainage,
la pression interstitielle a crii. La contrainte effective a
donc diminué. Au contraire, dans la partie inférieure,
la pression interstitielle a continué a décroitre et la
contrainte effective a augmenter.

On constate done qu'a un méme instant une partie de
la couche de sol est & I'état surconsolidé alors que l'autre
reste a I'état normalement consclidé. Or, en pratique,
les seuls sols susceptibles de présenter un comportement
réversible sont les sols surconsolidés. En effet, la plu-
part des sols présentent une compressibilité différente
suivant que la contrainte effective est égale ou inférieure
a la contrainte de préconsolidation (o',).

2.2 Caractérisation d’'un comportement
irréversible

Tout en s'appuyant sur les hypothéses de la thérorie de
TERZAGHI, BALIGH et LEVADOUX (1978) ont pris
en compte l'effet de la contrainte de préconsolidation
sur la relation indice des vides-contrainte effective. Celle-
ci est schématisée par deux droites (fig. 2) I'une de pente
a, lorsque le sol est normalement consolidé (¢’ = d')
lautre de pente a,, lorsque le sol est surconsoljcfé
(0’ < 0a’p). Pour chacun de ces deux états les coefficients
de consolidation sont respectivement C, et C,..

Ils ont caractérisé un tel comportement en introduisant
les deux parameétres suivants :

av.ﬂ: _Cv
0:_ av ﬂ CU.\'C
o< <1 o< B <1
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Fig. 1 — Evolution des isochrones au cours des premiers cycles d’aprés la théorie de TERZAGHI.

qu'ils supposent constants au cours de la consolidation
et indépendants de la contrainte de préconsolidation o’,.
Lorsque ¢ = 8 = 1, on se retrouve dans le cas d’un
sol & comportement réversible.

Caracteristiques du comportemerii
% irréversible
“w
o
- “_o\!l‘
> a a
»w v
s c
P
.‘_.; 1 Cvge
2 r
£ G
Surconsolide | Normalement
" r
| consolide
-

Contrainte effective .0~

Fig. 2 — Schématisation d'un comportement irréversible
(BALIGH et LEVADOUX, 1978).

2.3. Solutions a I'état d’équilibre

Lorsque le nombre de cycles devient suffisamment
grand, le sol atteint un état d'équilibre a pression inters-
titielle moyenne constante et les tassements arrivent alors
a leur amplitude maximum. A I'état d’équilibre, sous
charge cyclique, le sol n’est donc pas entiérement con-
solidé et en maintenant a l'arrét des cycles la charge
maximale appliquée constante on provoque une reprise
du tassement de consolidation primaire. Celle-ci est due
a la dissipation de la surpression interstitielle qui réside
dans le sol a I'état d’équilibre sous la charge cyclique.

Par définition de I'état d’équilibre sous charge cyclique,
la contrainte de préconsolidation ne Varie pas d'un cycle
a l'autre. Par conséquent, les caractéristiques de con-
solidation sont en tous points et a chaque instant celles
du sol surconsolidé. BALIGH et LEVADOUX (1978)
ont montré qu’alors les répartitions des pressions inters-
titielles, contraintes effectives et contraintes de précon-
solidation, sont celles obtenues en considérant un sol
a comportement réversible avec un coefficient de con-
solidation C,;. = Cv/f. Elles sont parfaitement définies
et peuvent étre déterminées & partir de résultats de la



20

théorie de TERZAGHI. Ainsi, I'état d’'équilibre ne
dépend que de la période des cycles exprimées en fac-
teur temps pour le sol surconsolidé T,/

(ot : T, = C,t,/H?; t, étant la période des cycles).

La connaissance simultanée des répartitions de la con-
trainte effective ¢'(z) et de la contrainte de préconsoli-
dation ¢',(z) a un instant donné suffit pour déterminer
le tassement. Compte tenu de la loi de comportement
bilinéaire retenue (fig. 2), l'indice des vides e est donné
par :

e—e, = —a,A0,(Z) + oa, [Ad,(2)—Ad(2)]

oli e, est l'indice des vides initial.
On en déduit le degré de consoclidation U défini par :

U=Ah{t} a jZLA.::’(Z) 17 4 [1~a}jl [Ad',(Z) —Aa’{Z}]dZ
Ahf 0 Ao o Ao

(2)

oll : Ah(t) note le tassement a l'instant t ;
Ah; note le tassement final sous la charge stati-
que Ag.

Lirréversibilité du comportement du sol est exprimée par
la seconde intégrale qui disparait lorsque o = 1.

On remarque qu’a |'état d'équilibre le degré de consoli-
dation oscille a l'intérieur d’'un fuseau défini par deux
valeurs extrémes correspondant respectivement a un tas-
sement maximal U®,... et un tassement minimal
U in- Pour déterminer ces deux valeurs, on considére
que :

AoJmnx [Z:l * Aa'miu (Z) = &U

ol : A0 ... note la contrainte effective a la fin d’'une
phase de chargement et Ad’,,;, a la fin d'une phase de
déchargement.

En supposant de plus que :

AOmax (2) = AG', (2) (3)
On obtient :
1 3 o
2 Uy = | BImalD 7 _ 1 5 g
o Aog m=o
e~M'T /28

M? (e“M2T0/26+ 15> (4)

b. Umm[n o + {1 -2 Ct} meu.\‘

ol: M= (2m + 1) /2

2.4. Evolution du tassement avec le temps

La bilinéarité de la loi de comportement prise en compte
conduit & une hétérogénisation de la couche de sol au
cours de consolidation qui ne permet pas de résoudre
analytiquement le probléme. La solution exacte ne peut
étre obtenue que par des méthodes de résolution numé-
riques. Cependant, certaines hypothéses sur la dissipa-
tion des pressions interstitielles au cours des cycles ont
permis & BALIGH et LEVADOUX (1978) de détermi-
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ner simplement un encadrement des courbes envelop-
pes du tassement réel U,ax €t Upin.

Les auteurs ont supposé qu'au début de chaque phase
de chargement :

— les pressions interstitielles ont une répartition initiale
uniforme et sont telles que : Au = Ag,

— la contrainte de préconsoclidation est la contrainte
effective atteinte 2 la fin de la phase de chargement pré-
cédente.

[l en découle que les isochrones sont données en per-
manence par la solution de base de TERZAGHI pour
une charge statique : u (Z ; T). On montre en particu-
lier pour le cas d’un chargement cyclique qu'il existe un
facteur temps T tel que l'isochrone atteinte, a la fin de
chaque phase de chargement, est donnée par :

u (Z; NT,/2) = Ao . u, (Z, Ty) avec N impair

BALIGH et LEVADOUX (1978) ont montré que le fac-
teur temps Ty est donné par :

N + 1
Ty = ot |12 ~g 2 ]
4p (5)

L'analyse des isochrones au cours d’un cycle montre que
d’une part, pendant la phase de décharge, la dissipa-
tion du gradient des supressions interstitielles provoque
initialement une augmentation de la contrainte effective
dans la partie basse de |'échantillon et par conséquent
la contrainte de préconsolidation @, y est supérieure a
la contrainte effective 07, atteinte a la fin de la phase
de chargement. Par ailleurs, a la fin d'une phase de
déchargement les pressions interstitielles négatives ne
sont pas nulles. Les hypothéses considérées par
BALIGH et LEVADOUX conduisent donc & sous-
estimer les contraintes effectives et par voie de consé-
quence, le tassement. Ils obtiennent ainsi une limite infé-
rieure Ul (NT,/2) du tassement maximal en fin d'une
phase de chargement.

Pour obtenir un encadrement du tassement réel ils déter-
minent une borne supérieure U's, .. en considérant un
majorant de la différence :

AU = Umn: {NT0/2) = U“ma: NTo/z) (6]

Ce terme croissant avec le nombre de cycles tend donc
vers un maximum lorsque N tend vers l'infini. Cette
valeur limite est donnée par :

AU, = U® e - U, (To/2 B) (7)
et donc : Ub,,.. Ul (NT./2) + AUmas

Au cours de la consolidation sous la charge cyclique le
tassement réel passe progressivement de la limite infé-
rieure, pour les premiéres valeurs de N (1, 3...), a la
limite supérieure atteinte lorsque N tend vers l'infini. Or
I'écart entre ces deux limites AU,,.. est fonction de la
période des cycles T,/ (fig. 3) et tant que celle-ci est
suffisamment longue (> 1 par exemple) il reste dans
des limites raisonnables (< 5,3 %). Par contre, lors-
que la période devient petite, les deux limites s’écartent
I'une et l'autre et, pour évaluer la vitesse de consolida-
tion, il serait nécessaire d'avoir un encadrement plus pré-
cis de la courbe de tassement réelle ce qui demande de
faire appel a@ une méthode de résolution numérique.
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Fig. 3 — Variations avec la période de I'écart AU.,,,
entre les deux bornes d’encadrement de U,,...

La courbe enveloppe des tassements minimaux U,,;,
étant de moindre importance dans la pratique les auteurs
n’en ont déterminé qu’une borne inférieure obtenue a
partir de la courbe des tassements maximaux. Pour ce
faire, ils ont repris tout d'abord I'hypothése faite pour
évaluer Ul (NT,/2), a savoir que la pression inters-
titielle revient a zéro au cours d'une phase de déchar-
gement. On obtient ainsi une premiére valeur pour cette
borne inférieure par :

Umin':NTo/zj = (1_'0‘1'] Umu;r {N - 1T0/2J H N pair
(8)

On en obtient une seconde en supposant que le regon-
flement {U,0x — U,,.;,,] est le méme au cours de chaque
cycle. Or ce terme atteint sa valeur maximale a I'état
d'équilibre et donc :

Umm {NTD/2} = Umux [(N —— 1]T°/2] - a (21—}-‘1?“ == 1}
9)

On ne retiendra pour U,,;, que la plus élevée de ces
deux valeurs. Pour les premiéres valeurs de N, celle-ci
est donnée par la relation (8), puis par (9) lorsque N
devient suffisamment grand.

2.5. Exemple de courbe de consolidation

La figure 4 présente une courbe de consolidation sous
un chargement cyclique obtenue en considérant la so-

lution décrite ci-dessus avec une période de cycles de
T, = 0.1letex = =0.1.

Sur cette figure on distingue pour chaque cycle 2 la fin
de la phase de chargement les deux limites supérieure
et inférieure entre lesquelles passe la courbe enveloppe
des tassements maximaux. En comparant cette solution
avec celle obtenue pour le cas d'un sol @ comportement
réversible, on peut en particulier remarquer que :

— Dans le cas d'un sol & comportement réversible les
courbes enveloppes U, et U%,.;, sont & peu prés
symétriques par rapport a la courbe correspondant a la
moitié de la courbe de consolidation sous charge stati-
que (U,/2). A I'état d'équilibre, on a en particulier la
relation Uz, + Uz, = 1.

— Dans le cas d'un sol 2 comportement irréversible les
courbes enveloppes U, et U, ne sont plus symétri-
ques par rapport a la courbe de U,/2 et pour une méme

période des cycles les tassements extrémes a l'état
d'équilibre sont plus élevés que ceux obtenus pour le
sol & comportement réversible.

— Les regonflements au cours des phases de déchar-
gement sont nettement plus faibles que ceux obtenus
pour un sol & comportement réversible.

— Les temps de consolidation sont plus élevés. En effet,
pour un facteur temps de 2, contrairement a ce que I'on
observe sous une charge statique les tassements exiré-
mes ne sont pas encore atteints. Ainsi, les cycles ont pour
effet de réduire la vitesse de consolidation.

2.6. Critigue de la solution proposée
par BALIGH et LEVADOUX

En plus du fait que la solution proposée par BALIGH
et LEVADOUX est inadaptée a I'étude des cycles de
courte période, les principales critiques que I'on peut for-
muler a son encontre sont celles de la théorie de TER-
ZAGHI. Outre le fait que cette théorie ne tient pas
compte de l'effet de la consolidation secondaire, ces cri-
tiques concernent essentiellement :

— T'hypothese sur la loi de comportement du sol, en
effet, le sol n'est pas linéairement élastique et son coef-
ficient de compressibilité a, varie au cours de la consoli-
dation en fonction de la contrainte effective ;

— lapplication de la loi de DARCY supposant une per-
méabilité constante du sol. En effet, la.perméabilité du
sol est fonction de son indice des vides et varie donc
avec la contrainte effective au cours de la consclidation.

Par suite des variations de la compressibilité et de la per-
méabilité du sol au cours de I'essai. le sol n’est pas homo-
géne et la vitesse de consolidation est généralement
différente de celle prévue par la théorie de TERZAGHI.

L'utilisation de la solution décrite ci-dessus pour une
analyse de la consolidation sous charge cyclique doit
donc conduire a sous-estimer le degré de consolidation
réel du sol. Cependant, comme on le montre ci-dessous.
elle permet une interprétation qualitative des phénome-
nes observés expérimentalement.

3. ETUDE EXPERIMENTALE

3.1. Objectif et méthodologie

Cette étude a pour objectif de mettre en évidence I'effet
des cycles sur la vitesse de consolidation et sur I'ampli-
tude des tassements. Pour évaluer cet effet des cycles
on a effectué deux séries d’essais de consolidation uni-
dimensionnelle a I'cedometre, a savoir :

— essais de consolidation sous charge statique ;
— essais de consolidation sous charge cyclique.

Les essais sous charge statique ont été effectués suivant
la procédure classique de I'essai oedométrique. Il s'agit
d'un chargement par paliers de contrainte successifs
maintenus chacun pendant 24 heures avec un double-
ment de la contrainte a chaque palier.

Pour chaque palier on obtient ainsi une courbe de con-
solidation correspondant a la variation du degré de con-
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solidation U = Ah (t) / Ah, (o : Ah(t) et Ah, sont
respectivement le tassement a l'instant t et le tassement
final) en fonction du temps. La valeur du coefficient de
consolidation C, pour le palier de contrainte considéré
est déterminé par la méthode classique de Casagrande.
Ainsi, les essais statiques ont permis de déterminer les
caractéristiques du sol (compressibilité a, et perméa-
bilité k) a I'état normalement consolidé. Par ailleurs,
des essais cedométriques spécifiques, avec des paliers
de déchargement, ont &té effectués pour déterminer les
caractéristiques du sol (compressibilité a . et perméa-
bilité k,.) & I'état surconsolidé. Ces essais ont permis
une détermination expérimentale des parametres o et
B3, définis par BALIGH et LEVADOUX (fig. 2) dont les
valeurs ont été utilisées pour l'interprétation des essais
sous charge cyclique.

Les essais sous charge cyclique ont été effectués lors du
palier correspondant a une contrainte de préconsolida-
tion de o', = 50 kPa avec des cycles ayant une ampli-
tude de Ao = 50 kPa et une période t, variable suivant
les échantillons. Lors des paliers précédents et suivants
on a effectué des essais de consolidation sous charge
statique. Lors des essais sous une charge cyclique le
nombre de cycles a été généralement suffisant pour
atteindre un état d’équilibre, & surpression interstitielle
moyenne constante, correspondant a la fin de la con-
solidation primaire sous la charge cyclique appliquée.
A l'arrét des cycles on a maintenu la charge maximale
appliquée (100 kPa) constante. On a alors remarqué une
reprise du tassement de consolidation primaire due & une
dissipation de la surpression interstitielle qui réside dans
I'échantillon & I'état d’équilibre sous la charge cyclique.

La courbe de consolidation sous un chargement cycli-
que se présente sous la forme de la variation d’'un degré
de consolidation U en fonction du facteur temps T défini
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pour le sol & I'état normalement consolidé
(T = C,t/H?). Le degré de consolidation est donné

par : . Aht)
~ Ah,
ol : Ah(t) est le tassement a l'instant t ;

et : Ah, est le tassement final atteint a la fin de la con-
solidation primaire du sol sous la charge maximale main-
tenue constante apreés l'arrét des cycles. Pour déterminer
ce tassement on utilise la procédure classique de Casa-
grande d'une facon identique & celle utilisée pour une
courbe de consolidation sous une charge statique.

Afin d'évaluer l'effet des cycles sur la vitesse de consoli-
dation et sur 'amplitude des tassements on a comparé
les courbes de consolidation sous charge cyclique avec
une courbe de référence correspondant a la consolida-
tion statique.

La méthode la plus simple pour effectuer une telle com-
paraison consiste & comparer une courbe de consolida-
tion sous charge cyclique avec une courbe sous charge
statique obtenues sur deux échantillons distincts pour le
méme palier de contrainte, mais compte tenu des écarts
observés entre les échantillons cette méthode n’est pas
la plus précise. L'analyse statistique de I'ensemble des
essais effectués sous charge statique a montré qu'’il con-
vient d’estimer pour un palier donné les valeurs du tas-
sement total Ah, et du tso (temps nécessaire pour
atteindre un degré de consolidation de 50 %) & partir
des résultats obtenus sur le méme échantillon pour les
paliers précédents et suivants. Connaissant les valeurs
de Ah, et du tsg on peut établir la courbe de référence
correspondant a la consolidation statique pour le palier
considéré. Cette procédure a permis d’améliorer de
facon significative la précision et I'évaluation de I'effet
des cycles sur la vitesse de consolidation.
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Fig. 4 — Exemple de courbe de consolidation sous charge cyelique. Cas d’un sol & comportement
irréversible. BALIGH et LEVADOUX (1978).
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On décrit ci-aprés les résultats expérimentaux des essais
effectués sous charge statique et sous charge cyclique
ainsi que l'interprétation de ces derniers fondée sur la
solution proposée par BALIGH et LEVADOUX.

3.2. Matériel et procédure d’essais

Les essais de consolidation unidimensionnelle ont été
effectués pour la plupart a 'cedomeétre classique. Cepen-
dant, afin d'étudier I'effet des cycles sur la dissipation
des surpressions interstitielles on a utilisé également un
cedométre a contre-pression congu par ROWE (1966)

dont une coupe schématique est représentée a la figure
b

AH
G . Pression de
chargement
™
/A = Drainage
Contre -pression
N g\\\ (Up)
%\ e e e %— Drain
- — —_— 5 - — —
NEEe—emiay

0 -

pression inlersfitielle
(up)

Fig. 5 — Cellule de Rowe : schéma de principe
{Rowe, 1966).

Cette cellule permet un chargement hydraulique sur des
échantillons cylindriques de 76 mm de diamétre et de
35 mm de hauteur initiale ainsi que 'application d'une
contrepression permettant d’assurer la saturation du sol.
La pression interstitielle est mesurée 2 la base de I'échan-
tillon par l'intermédiaire d’'une pierre poreuse reliée a un
capteur de pression électronique.

Sur la cellule de Rowe le chargement cyclique a été
obtenu au moyen d'un systéme de deux électrovannes
interposées sur le circuit de mise en pression et com-
mandées par un montage électronique produisant un
signal cyclique carré. Ce systéme a permis d'automati-
ser 'exécution du chargement cyclique et d’éviter ainsi
toute manipulation en cours d’essai.

Il est a noter que la mesure des pressions interstitielles
sur la cellule de Rowe s'avére délicate : la parfaite satu-
ration du sol et des circuits de I'appareil n’est pas tou-
jours aisée a obtenir et cela entraine un temps de réponse
non négligeable sur les indications données par le cap-
teur de pression. En particulier, ce capteur n'est pas en
mesure de rendre fidélement compte des discontinuités de
pressions interstitielles provoquées par une variation ins-
tantanée de la charge appliquée. Pour contourner ces

problémes de mesure les cycles ont été exécutés en agis-
sant sur la contre-pression u, et en maintenant la charge
totale 0 constante. On note qu'une variation instanta-
née de la contrepression a un effet tout a fait analogue
a celui produit par une variation instantanée de la charge
lors d’'un chargement ou d’'un déchargement. Il en résulte
une variation instantanée de la surpression interstitielle
qui est égale, au signe prés, a celle de la contrepression.
Cependant, en procédant ainsi on évite toute variation
brusque de la pression interstitielle a la base de I'échan-
tillon. Celle-ci ne varie qu’au cours de la consolidation,
lors de la dissipation de la surpression interstitielle ; sa
variation est donc continue et égale, au signe prés, a
celle de la contrainte effective  la base de I'échantillon.

3.3. Caractéristiques du sol et préparation
des échantillons

Le sol choisi pour réaliser cette étude est le limon de
Jossigny. Sa courbe granulométrique est donnée sur
la figure 6 et ses limites d'Atterberg sont : w, = 35,
w, = 2letl, = 14. A titre indicatif les valeurs des prin-
cipales caractéristiques de consolidation du sol a I'état
remanié sont :

C, de 10742 10-3cm?/s
k, de 10-24 10~ 7cm/s
C. indice de compressibilité, voisin de 0,25

2 AWma) 30y mp "y S 1y Ww sy a

Diamétres éouivalents (p)
e ' o

Fig. 6 — Granulométrie du limon.

La qualité des résultats expérimentaux dépend pour une
grande part du mode de préparation des échantillons.
Pour obtenir des échantillons normalement consolidés
et des résultats reproductibles, le sol a été remanié et,
apres un tamisage humide au tamis de 80 um, préparé
par malaxage a une teneur en eau de 50 % correspon-
dant & 1,4 fois sa limite de liquidité.
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3.4. Résultats expérimentaux d’essais
de consolidation sous charge statique

La figure 7 présente des exemples de courbes de con-
solidation sous charge statique obtenues a I'cedométre
classique d'une part et a la cellule de Rowe d'autre part.

[+] E

'8"--1&, Terzaghi 1\ ! l
St * o & " Cellule Rowe U(1,T)
Z|5 2/ ®a, % 7
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n o’ :ﬂ ah o0 tlsg/H= 266 ssenf
= t\ Lo} 0 tgo/H: 204
i ) N o tso/H%: 241
| v} B Ut
=] b (11—
s e
Q|| T "
- Oedométre UIT) ‘h‘:’
" -
= O‘F’= 50 kPa AC = 50 kPa ‘\"?
= H % l,ofH:a‘.!u s/em? 'r‘!??
> & tso/H 592 s/em? R
I o 1gg/H =419 s/cn? R4 T Cyl
o 1 2 1_1 hier 7. 04 *
107 10~ 10° 4 ag
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Fig. 7 — Consolidation sous charges statiques
& l'cedometre et a la cellule Rowe.
Comparaison avec la théorie de TERZAGHI.

— Les courbes obtenues a 'oedométre classique don-
nent les variations, en fonction du facteur temps T, du
degré de consoclidation U(T) défini par :

= Ah(T)
u(m = A_h_.r

oll : Ah(T) note le tassement & l'instant T ;
Ah; note le tassement final.

— Les courbes obtenues & la cellule de Rowe donnent
les variations du degré de consolidation U(1. T) a la base
de l'échantillon. Celui-ci est déterminé & partir des
mesures de la surpression interstitielle & la base de
I'éprouvette a la cellule de Rowe par :

Aub (1)

ol : u,(t) et Au; sont respectivement la surpression
interstitielle mesurée & l'instant t et celle mesurée initia-
lement, T note un facteur temps défini en considérant
la valeur du tsq relevée sur la courbe de tassement cor-
respondante, soit :

T = T(50 %) . t/tso

T(50 %) est le facteur temps correspondant & un degré
de consolidation U = 50 %.

1l est & noter que toutes les courbes de consolidation éta-
blies a partir des mesures de tassement sont de forme
trés proche de celle de la courbe théorique de Terzaghi.
Cependant, ces résultats montrent une forte dispersion
entre les valeurs de t50/H? obtenues pour le méme palier
de charge. Les courbes de dissipation des surpressions
interstitielles font apparaitre pour des degrés de conso-
lidation inférieurs & 35 % un certain écart entre la courbe
de référence déduite de la théorie de TERZAGHI et
I'expérience. Cet écart est probablement di a l'effet
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d’'une légeére surconsolidation lors de la mise en place
de I'échantillon. Cependant, pour les degrés de conso-
lidation supérieurs 3 35 %, on observe un frés bon
accord entre les résultats expérimentaux et la théorie de
TERZAGHILI. 1l en résulte que la valeur du coefficient de
consolidation C, déterminée & partir des mesures de
pressions interstitielles est pratiquement identique 2 celle
déterminée a partir des mesures de tassements.

La figure 8 présente les variations du rapport tso/H?
caractérisant la vitesse de consolidation, en fonction de
la contrainte effective. Les valeurs de tso/H? sont des
valeurs moyennes obtenues en considérant 'ensemble
des essais effectués respectivement & 'cedométre clas-
sique et & la cellule de Rowe. On remarque que, dans la
représentationt logarithmique adoptée, les droites de
régression sont caractérisées par un coefficient de cor-
rélation supérieur & 0,97. Cela permet. dans le cas des
essais avec.un palier de chargement cyclique. d'évaluer
la valeur de tso que I'on aurait obtenue sous un char-
gement statique correspondant au méme palier a partir
des valeurs tsp mesurées lors des paliers précédents et
suivants. Les résultats obtenus sur la cellule de Rowe
indiquent des vitesses de consolidation supérieures a cel-
les mesurées a I'cedométre.

‘-—0__‘__‘-““-“‘
1, X
=0
i o— .
\____‘_"b
" cmz ""'.-. ““H“"""-,_‘-
B S O\
S S
L] “"“-H o--.
=
S
—
“"“'-»_
""-.___‘-_ |
o . o -
©  Voleurs mesurses o |‘edomatre 4
® Valeurs mesurses a la celluls Rows
2 o’
10
28 50 100 200 400 (kPa)

Fig. 8 — Variations des valeurs moyennes de tg,/H
avec la contrainte effective.

Certains essais de consolidation ont été effectués a la
cellule perméamétrique en mesurant, a la fin de cha-
que palier, la perméabilité du sol par un essai a charge
variable. Pour ces essais, on peut calculer a chaque
palier, la valeur du rapport tso/H? a partir de la théorie
de TERZAGHI en considérant les valeurs expérimenta-
les des caractéristiques de compressibilité a, et de per-
méabilité k du sol. D'aprés la théorie de TERZAGHI ce
rapport est donné par :

t51{) a, ‘Yw
— = T(50 %)
H? k(1 +e,)

En comparant, pour différents paliers de charge, la
valeur mesurée du rapport tso/H? a celle calculée on
remarque que la théorie conduit & sous-estimer les temps
de consolidation.

La figure 9 montre une comparaison entre les variations
de lindice des vides en fonction de la contrainte effec-
tive mesurée a 'cedomeétre et a la cellule de Rowe. Les
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écarts observés pour les paliers de faibles contraintes
(< 20 kPa) sont essentiellement dus & 'imprécision des
mesures ayant pour origine des difficultés de réglage du
systéme de mise en pression 4 la cellule de Rowe sous
faibles charges, des frottements parasites, etc.

e

N

® Cellule Rowe

0 (Cedométra

1,0

0,8 e

0,8

0,7

0,6

10 100 0’ (kPa)

Fig. 8 — Courbes cedométrigues.

Il est & noter que le tassement final Ah; décroit linéaire-
ment avec Log ¢'; (o', étant la contrainte effective en
fin de palier). L'analyse de I'ensernble des essais a I'cedo-
metre a montré que la droite de régression de cette varia-
tion linéaire présente un coefficient de corrélation
supérieur a 0,99. Cela permet lors des essais avec un
palier de chargement cyclique d’évaluer le tassement qui
aurait été provoqué par un chargement statique corres-
pondant au méme palier & partir des valeurs de tasse-
ments mesurées lors des paliers précédents.

3.5. Détermination expérimentale
des paramétres o et 3

D'aprés la théorie de BALIGH et LEVADOUX, le com-
portement réel d'un sol peut étre schématisé par une
relation bilinéaire entre I'indice des vides et la contrainte
effective, en considérant respectivement le comporte-
ment du sol a I'état normalement consolidé et a I'état
surconsolidé. Ce comportement est alors caractérisé par
les deux paramétres :

ausc
o = rapport des coefficients de compressibilité
dy

C.

B = rapport des coefficients de consolidation.

vsC
Pour déterminer les valeurs expérimentales de ces para-
metres on a effectué a la cellule perméamétrique des
essais cedométriques au cours desquels chaque palier
de contrainte a comporté trois phases de 24 heures
chacune :

— Phase 1 ; premier chargement sous une contrainte
0y =0, + Ao
o', étant la contrainte de préconsolida-
tion du palier,

— Phase 2 : déchargement et retour a la contrainte ¢’
du palier,

— Phase 3 : second chargement sous la contrainte 07,
avant de passer au palier suivant.

Alissue de chacune de ces phases, on a mesuré la per-
méabilité du sol par un essai & charge variable.

Les résultats de ces essais sont présentés sur la figure
10. Ils montrent que la perméabilité et la compressibi-
lité varient en fonction de la contrainte effective. On
remarque également que les paramétres e et 3 définis
par BALIGH et LEVADOUX ne sont pas constants.

107 Q

w3

10 1 L PR ST B 2| . : L 2
10 100 T (kPa)

Indice des vides _ €

06 ' 1 ST Y N 1 I i
10 100 o’ (kPa)

Fig. 10 — Variations de la perméabilité et de l'indice
des vides en fonction de la contrainte effective o’.

S'il est aisé de déterminer la variation du paramétre o
avec la contrainte effective, la détermination expérimen-
tale directe du paramétre 3 s'avére plus difficile car la



consolidation du sol a I'état surconsolidé est trés rapide
et ne permet pas une évaluation précise du coefficient
C,sc & partir des mesures de tassement. On peut cepen-
dant évaluer ce coefficient & partir des mesures de la per-
méabilité. On remarque que :

k(op)
Bmi‘n=a<6<6muz=a
]'({O"f:’
oll : 0", = contrainte de préconsolidation du palier,
0’y = contrainte effective a la fin du palier.

Les variations des paramétres c et 3 en fonction de la
contrainte effective sont présentées sur la figure 11.

0,10

Op

o0 i i PR T Y

1000 (kPa)

Fig. 11 — Variation de « et 8 en fonction de o,

Dans le cas de la cellule de Rowe, il est aussi simple de
déterminer un temps caractéristique (ts; en l'occur-
rence) sur les courbes de dissipation de la pression inters-
titielle pour le sol & I'état surconsolidé que pour le sol
a I'état normalement consolidé. Pour une majorité des
essais effectués entre 200 et 400 kPa, les valeurs obte-
nues pour 3 sont comprises entre 0,05 et 0,09 environ
et sont donc du méme ordre de grandeur que celles pré-
sentées sur la figure 11.

3.6. Résultats des essais
sous charges cycliques

3.6.1. Présentation

Les figures 12 et 13 montrent des courbes de consoli-
dation obtenues aussi bien sur un cedométre classique
que sur la cellule de Rowe lors d’essais sous charge cycli-
que. Ces courbes sont présentées sous la forme d'un
degré de consolidation U en fonction d’un facteur temps
T’

Ah
oli: U =——

Ah,
La valeur de Ah, prise en compte est celle du tassement
final obtenu a la fin de la consolidation primaire sous
la charge maximale maintenue constante aprés I'arrét
des cycles.

et: T = T(50 %) . t/tsg avec (T(t50 %) = 0.197).
ol : tsp est la valeur estimée pour le temps de consoli-

dation sous charge statique a partir des valeurs de tsq
mesurées lors des paliers précédents et suivants.
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Fig. 12 — Courbes de consolidation sous charges statique
et cycligue a I'cedomeétre.
Comparaison théorie-expérience.
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Fig. 13 — Courbes de consolidation sous charges statique
et cyclique & la cellule Rowe.
Comparaison théorie-expérience.

On remarque que l'allure générale de ces courbes est
trés proche de celle prévue par la solution de BALIGH
et LEVADOUX en considérant les valeurs expérimen-
tales des paramétres o et 3. Le tassement oscille 2 'inté-
rieur d’un fuseau, qui s'est révélé trés étroit, défini par
deux courbes enveloppes. L'allure de ces courbes mon-
tre que, d'une facon générale, la charge cyclique a été
maintenue suffisamment longtemps pour que le phéno-
méne de consolidation primaire soit arrivé a son terme
et que les tassements restant a intervenir ne correspon-
dent qu'au phénoméne de consolidation secondaire,
autrement dit on a atteint un état d'équilibre a pression
interstitielle moyenne constante. Ce point est confirmé
par les mesures des surpressions interstitielles a la cel-
lule de Rowe. A l'arrét des cycles on maintient la con-
trainte maximale (100 kPa) constante. On observe alors
une reprise du tassement de consolidation primaire due
a une dissipation des surpressions interstitielles. Ces
résultats sont en accord avec les résultats théoriques
indiquant qu'a I'état d’équilibre sous charge cyclique,
la couche de sol n’'est pas entiérement
consolidée (U%,... < 1).
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3.6.2. Etude paramétrique

La variable principale de cette étude est la période des
cycles t, exprimée en facteur temps pour le sol a I'état
normalement consolidé, soit : To = C, . t,/H? Les
essais sous charges cycliques avec des périodes relati-
vement longues (Tg > 10 72) ont été effectués a I'cedo-
meétre classique. Pour effectuer des cycles de courte
durée on a utilisé la cellule de Rowe. On présente ci-
apres les résultats expérimentaux concernant 'effet des
cycles sur le degré de consolidation a I'état d’équilibre
sous la charge cyclique, sur le tassement final, sur la
vitesse de consolidation et sur la dissipation des surpres-
sions interstitielles.

DEGRE DE CONSOLIDATION
A L'ETAT D’EQUILIBRE SOUS CHARGE CYCLIQUE

La théorie de BALIGH et LEVADOUX montre que les
degrés de consolidation U, et U%,,;, atteints & I'état
d’équilibre sous charge cyclique sont fonction de la
période des cycles.

La figure 14 montre les valeurs expérimentales de ces
degrés de consolidation, mesurées a l'arrét des cycles,
en fonction de la période Tp. Les valeurs expérimenta-
les sont comparées aux courbes théoriques calculées en
utilisant les valeurs de o et 3 déterminées & partir
d'essais sous charge statique 3 = 0,020 et @ = 0,025.
Cette comparaison montre que, comme le prévoit la
théorie, la valeur de U%,,,, croit avec la période.
Cependant, les valeurs théoriques de U®,,.. obtenues
en utilisant la valeur expérimentale du paramétre 3 sont
nettement inférieures a celles observées expérimenta-
lement.
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Fig. 14 — Degrés de consolidation maximal et minimal
a I'état d’équilibre.

Il est possible de déterminer pour chaque essai une
valeur de & a partir de I'équation (4). Les valeurs de
« ainsi déterminées & partir de I'ensemble des essais
cycliques sont regroupées sur la figure 15. On remar-
que que, si les valeurs déduites des essais a I'cedométre
classique correspondent & la valeur déterminée a partir
des essais sous charge statique (fig. 11), celle-ci est net-
tement supérieure aux valeurs obtenues dans les essais
a la cellule de Rowe. Cela traduit dans le cas de la cel-

lule de Rowe un regonflement plus faible que ne le pré-
voit la théorie ; cet écart peut éventuellement étre
attribué a l'existence de frottements parasites.
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Fig. 15 — Comparaison des valeurs du parametre o
déduites d'essais sous charges statique et cyclique.

TASSEMENT FINAL — Ah,

La figure 16 montre l'effet des cycles sur le tassement
total Ah, obtenu aprés arrét des cycles. On remarque
que le rapport Ah./Ah; (Ah, étant le tassement final
correspondant & un essai sous charge statique) croft |ége-
rement avec la période des cycles Ty, mais I'effet sur
I'amplitude des tassements reste inférieur a 10 %.
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Fig. 16 — Effet des cycles sur le tassement total aprés
l'arrét des cycles.

VITESSE DE CONSOLIDATION

Sur les figures 12 et 13, on compare les courbes de con-
solidation sous charge cyclique avec celles obtenues sous
la contrainte statique maximale. On remarque que,
comme le prévoit la théorie, les cycles ont pour effet de



ralentir la consolidation. Pour caractériser cet effet des
cycles. on a déterminé sur les courbes de consolidation
cyclique le temps tso. nécessaire pour atteindre un degré
de consolidation de 50 % défini par rapport au tasse-
ment total aprs arrét des cycles Ah,. Les valeurs du
rapport tso./tsos (00 tsos correspond en un essai sous
charge statique) sont regroupées sur la figure 17 en fonc-
tion de la période des cycfes To. On remarque que, pour
I'ensemble des essais a I'cedomeétre et a la cellule de
Rowe la valeur de ce rapport se situe aux environs de
2. On observe ainsi pratiquement un doublement des
temps de consolidation sous cycles par rapport a la con-
solidation sous charge statique.
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Fig. 17 — Effet des cycles sur la vitesse de consolidation.

La comparaison entre les courbes théoriques de
consolidation sous charge cyclique et les courbes
expérimentales présentées sur les figures 12 et 13 montre
que la théorie de BALIGH et LEVADOUX conduit a
sous-estimer sensiblement la vitesse de consolidation et
le degré de consolidation a l'état d'équilibre. Il est
a noter que, pour la période des cycles considérée
(To = 10 7?), 'écart entre les bornes inférieure et supé-
rieure, calculées en utilisant la valeur expérimentale de

B(B = 0,020), devient important.

Sur la figure 17, on compare les valeurs expérimenta-
les du rapport tsg./tses avec les valeurs ‘rhéonques cal-
culées pour différentes valeurs du parametre B. Lécart
entre les bornes inférieure (UY,,,,.) et supérieure (US,,...)
devient important pour les périodes courtes et rend alors
toute comparaison difficilement interprétable.

PRESSION INTERSTITIELLE
SOUS CHARGE CYCLIQUE

La figure 18 montre pour un essai de consolidation sous
charge cyclique la variation de la contrainte effective &
la base de I'échantillon déduite des mesures de pressions
interstitielles a la cellule de Rowe. On peut distinguer
trois phases :

— une phase transitoire qui aboutit sur un état
d’équilibre ;

— un état d’équilibre caractérisé par des variations de
la pression identiques d'un cycle a l'autre ;
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— une courbe de dissipation aprés arrét des cycles lors-
que la charge maximale appliquée (100 kPa) est main-
tenue constante.
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Fig. 18 — Variation de la contrainte effective mesurée lors
d’une consolidation sous charge cyclique.

Pendant la phase transitoire, la contrainte effective mesu-
rée a la base de I'échantillon croit lorsque le sol est chargé
et décroit lorsqu'il est déchargé. Elle oscille donc a l'inté-
rieur d'un fuseau défini par deux courbes enveloppes
tendant chacune vers une valeur limite lorsqu’on atteint
I'état d’équilibre. L'écart entre les deux reste pratique-
ment constant tout au long de la consolidation.

Sur la figure 19a, on compare la variation expérimen-
tale de la contrainte effective & la base de I'éprouvette
au cours d'un cycle & I'état d’équilibre avec celle déduite
de la théorie de TERZAGHI en tenant compte des obser-
vations formulées par BALIGH et LEVADOUX.

® points
expérimentaux

Théorie TERZAGHI

To/2

Fig. 19a — Variation de la contrainte effective a la base
a I'état d'équilibre.

D’aprés la théorie, lorsqu'on a atteint un état d’équili-
bre, la totalité de la couche de sol a un comportement
suconsolidé et la répartition des contraintes et des pres-
sions interstitielles est alors identique a celle obtenue a
partir de I'équation (1) en considérant un sol 3 compor-
tement réversible avec une période de cycle To/g

La comparaison entre la théorie et 'expérience fait appa-
raitre certaines différences entre les variations calculées
et mesurées de la contrainte effective. Cependant, les
valeurs théoriques des contraintes effectives maximale
et minimale atteintes au cours des phases de chargement
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et de déchargement correspondant aux valeurs mesu-
rées. On peut en particulier noter que, comme le sup-
pose la théorie (équation (2)), on a pratiquement :

AC s + AC min = Ao,

Par ailleurs, d’aprés la théorie. I'amplitude de la varia-
tion de la pression intersticielle n'est fonction que de la
période des cycles T,/f8. La figure 19b montre que les
valeurs expérimentales de cette amplitude correspondent
aux prévisions théoriques obtenues en prenant pour
sa valeur expérimentale § = 0,020 (fig. 11).

0,5 /
!
0,4 /
/' Théorie
£ ~— (Baligh et alJ
Bl o3 / P =0,020
Tle :
%
d /
a| o2 h
0,1 9/
'l
o]
1072 1072 107!
Période _ T,

Fig. 19b — Amplitude de la variation de la contrainte
effective & la base a I'état d’équilibre.

Enfin, il est intéressant de noter que la comparaison entre
la théorie et I'expérience fait apparaitre un bon accord
entre les valeurs mesurées et calculées des pressions
interstitielles a I'état d’équilibre, alors que la théorie con-
duit a sous-estimer le tassement a I'état d'équilibre et la
vitesse de consolidation. Ces différences peuvent étre
attribuées, du moins partiellement, a l'effet sur le tasse-
ment de l'irréversibilité du comportement du sol a I'état
surconsolidé sous charge cyclique.

En effet, cette irréversibilité a été mise en évidence par
un essai a I'cedomeétre classique ou un chargement sta-
tique (0", = 200 kPa ; Ao = 200 kPa) a été suivi d'une
succession de déchargements et de chargements (entre
100 et 400 kPa) dont la période (durée de chargement
~ 100 min., durée de déchargement ~ 4 min.) était
suffisante pour une dissipation compléte des surpressions
interstitielles. La figure 20a montre la courbe de conso-
lidation correspendante. La figure 20b montre les cour-
bes de consolidation obtenues lors des différentes phases
de chargement, le sol étant entierement surconsolidé.
On remarque l'apparition de tassements irréversibles liés
probablement au phénoméne de fluage du sol (consoli-
dation secondaire). En effet, lors d'un rechargement la
consolidation primaire est pratiquement terminée avant
d’atteindre le tassement obtenu lors de la phase précé-
dente. Comme le montre la figure 20a 'accumulation
de ces tassements irréversibles du sol & I'état surconso-
lidé, s'effectue & une vitesse supérieure a celle de la con-
solidation secondaire du sol normalement consolidé.

Pour le chemin de contrainte unidimensionnel suivi lors
d’un essai cedometrique, ce comportement irréversible
a I'état surconsolidé ne semble pas avoir un effet sensi-
ble sur les pressions interstitielles, en particulier, a I'état
d’équilibre : il a, par contre, une influence significative
sur les tassements totaux. La modélisation adoptée par
BALIGH et LEVADQOUX ne permet pas de tenir compte
de lirréversibilité du comportement du sol a I'état sur-
consolidé et conduit donc a sous-estimer les tasserents.

Ah (mm) Ah({mm)
Y
10,3}
10,4, Chargement 108
o (24n) N T T
>r Déchargement
Chargement (~4mn)
10,61 ; cyclique
Dechargement (voir 26b) 1
10,74 (24 h) \ / 2
108 ] 109 :
= | :
10| 432 _34__ Tassement atteint lors
12 34 du chargement précédent
11.0 — A 1 1 i A L A _.
10°"! ! 10 10t 10° 10 10~ 1 10 108
temps (mn) temps (mn)

Fig. 20 — Résultats d’un essai cyclique de longue période & I'cedometre.
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CONCLUSIONS

Cette étude expérimentale a permis de mettre en évi-
dence un certain nombre des phénoménes intervenant
dans la consolidation unidimensionnelle sous charge
cyclique. On remarque en particulier que les cycles ont
pour effet de réduire la vitesse de consolidation. Lors
d’une consolidation sous un chargement cyclique le sol
atteint un état d'équilibre, a pression interstitielle
moyenne constante, sans que les surpressions intersti-
tielles provoquées par le chargement appliqué soient
entiérement dissipées. Ainsi, a I'état d’équilibre sous la
charge cyclique appliquée le sol n’est pas entiérement
consolidé. En maintenant, & l'arrét des cycles, la con-
trainte maximale appliquée constante, on provoque une
reprise du tassement de consolidation primaire due & une
dissipation de la surpression interstitielle qui réside dans
I'éprouvette a I'état d’équilibre sous la charge cyclique.

La comparaison des résultats expérimentaux avec la
solution théorique de BALIGH et LEVADOUX montre
que si cette solution permet une interprétation qualita-
tive des phénoménes observés, elle conduit a sous-
estimer considérablement la vitesse de consolidation et
le degré de consolidation a I'état d’équilibre sous la
charge cyclique. En effet, cette solution est fondée sur
les hypothéses restrictives de la théorie de TERZAGHI
et ne permet pas de rendre compte fidélement du com-
portement irréversible du sol lors des cycles de charge-
ment et de déchargement. Par ailleurs, cette solution
n'est pas adaptée a I'étude de la consolidation sous cycles
de courtes périodes.

Enfin, il est & noter que cette étude n'a concerné que
I'effet de la période des cycles et sa poursuite est néces-
saire pour mieux comprendre |'effet d’autres paramé-
tres de chargement (amplitude des cycles, palier de
contraintes, etc.) et en particulier de la nature du sol.
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Résumé

Les principaux résultats d'un ensemble de travaux portant sur le drainage des
terrains par la méthode des éperons sont présentés.

Pour des jeux d'hypothéses trés variées, notamment pour diverses pentes de talus
et distances d'alimentation, la forme de la surface de I'écoulement souterrain per-
manent, induit & long terme par un systeme d'éperons paralléles de profondeur
et d'espacement donnés, associés a une trancheée longitudinale, a été détermi-
née sur un modele analogique tridimensionnel de conception originale, bien adapté
a la recherche des surfaces libres.

Une étude quantitative détaillée a été menée au niveau du plan vertical de syme-
trie de deux ouvrages. L'évolution de la ligne phréatique, en fonction des carac-
téristigues géomeétriques des éperons, a été systématiguement relevée. Le choix
de parametres quantifiant |'efficacité du drainage d'un double point de vue, hydrau-
ligue (intensité des déplacements moyens de la ligne phréatique) et mécanique
(gain de stabilité obtenu), permet diverses interprétations et la construction d'aba-
ques spécifiques.

Il est montré par ailleurs que I'évolution latérale de ces paramétres répond & une
loi unigue dont la connaissance conduit & la définition de valeurs moyennes, trés
utiles au dimensionnement raisonnable d'un dispositif drainant de ce type.

Abstract

In this article, the first results of a number of research works are presented, deal-
ing with the drainage of grounds by the drainage spurs method.

For a very wide range of hypotheses, particularly for various embankment slopes
and various distances of a recharching boundary, the shape of the surface of steady
groundwater flows, induced in the long term by a series of parallel drainage spurs
of given depth and spacing, and coupled with a drainage ditch, has been determin-
ed on an originally designed analog model, well suited to the location and assess-
ment of water tables.

A detailed quantitative study has been carried out over the vertical plane of sym-
metry of two drainage spurs. The evolution of the water table curve, in relation with
the geometrical characteristics of the spurs, has been systematically recorded.
Selecting the parameters that allow a quantitative estimate of the draining efficien-
cy both from a hydraulic (scale of average water drawdown) and mechanical point
of view (gained stability) give rise to various interpretations and to the drawing of
specific design charts.

Besides, it is shown that the lateral evolution of these parameters conforms to a
single law, the knowledge of which leads to the definition of average values used
to great advantage for a sensible sizing of draining systems of this type.

* LU.T. Le Montet — 54600 Villers-les-Nancy (FRANCE).



1. GENERALITES

1.1. Introduction

Les probléemes posés par la stabilité des pentes naturel-
les ou des talus artificiels (déblais, remblais, digues...)
revétent en Géotechnique une particuliére importance
qui tient, d'une part a la fréquence et a I'ampleur sou-
vent considérable des travaux de terrassement contem-
porains, d'autre part a la multitude des sinistres constatés
(détériorations, glissements et ruptures), enfin aux prix
de revient élevés des systémes de prévention et des
chantiers de remise en état.

Autre aspect bien connu du probléme, les désordres sont
dus, dans leur trés grande majorité, aux effets statiques
et dynamiques de I'eau dans les sols. En déblais notamn-
ment, |2 ol ils se révélent les plus nombreux et les plus
onéreux, ils apparaissent généralement a long terme, liés
directement aux nouvelles caractéristiques des écoule-
ments permanents induits par les travaux.

Le drainage, par I'ensemble de ses effets dans les sols
(rabattement, détournement des lignes de courant,
réduction des pressions interstitielles), est I'un des
moyens privilégiés de stabilisation des pentes. Il impli-
que toutefois des dispositifs suffisamment cotiteux pour
qu'il convienne d’en évaluer les caractéristiques minima-
les. Or, si les ouvrages continus (tranchées, tapis et mas-
ques) ne posent que peu de problémes de calcul
puisqu'’ils donnent lieu & des écoulements souterrains
généralement bidimensionnels, il n’en va pas de méme
pour les systémes discontinus (drains subhorizontaux,
éperons). Ceux-ci, en dépit de leur fréquence et de leur
efficacité reconnue, n'ont été jusqu’ici que peu étudiés :
aux difficultés habituelles liées & 'hétérogénéité du milieu
et a 'incertitude sur les conditions réelles d’alimentation
s'ajoute en effet la complexité d’écoulements devenant
autour de ces ouvrages typiquement tridimensionnels,
donc difficilement analysables ou modélisables.

Cet article a pour objet de présenter une part importante
des résultats de recherches effectuées en laboratoire sur
le drainage des déblais par le moyen d'éperons paralle-
les associés & une tranchée longitudinale de pied, pro-
cédé couramment utilisé notamment en Géotechnique
routiére (fig. 1), pour la confortation des talus de
moyenne hauteur (F. DESNOUVAUX — 1983).

Fig. 1 — Eperon en talus de déblai.
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Seront successivement abordés : la détermination, sur
un modéle analogique a trois dimensions, des proprié-
tés principales des écoulements vers une série d'éperons,
la quantification de I'efficacité du drainage en fonction
de parametres variés et ses conséquences sur la stabi-
lité¢ des pentes.

1.2. Bréve revue des travaux antérieurs

Au sein d'une bibliographie peu fournie sur ce sujet,
quelques articles tentent une synthése sur I'ensemble des
problémes du drainage : ceux notamment de J.-
N. HUTCHINSON (1977) et de M. RAT (1970-1976).
S’ils constituent une base a cette étude, ils ne donnent
toutefois que peu d’indications de calcul dans le cas par-
ticulier des dispositifs discontinus, dont on cherche sur-
tout a définir deux caractéristiques : profondeur de mise
en place et espacement.

1.2.1. Les drains subhorizontaux

Il s’agit d’ouvrages apparus pendant la premiére moitié
de ce siécle et décrits depuis par de nombreux auteurs.
En I'absence de théorie rigoureuse, leur dimensionne-
ment s'effectue couramment par des méthodes appro-
chées fondées sur le choix d’hypothéses simplificatrices
diverses : assimilation & une ligne de puits (M. RAT —
1976), a un systéme d'aiguilles filtrantes (G.-A. LEO-
NARDS — 1968), a un écoulement bidimensionnel vers
un tapis filtrant (M. RAT — 1970).

Mais il faut citer aussi une approche par méthode de
simulation, due & T.C. KENNEY et al. (1977) : les
auteurs, expérimentant sur modeéles réduits a trois
dimensions, ont, pour une pente de talus unique de 1/3,
procédé a des mesures systématiques de la baisse de la
pression interstitielle induite par des drains de longueur
et d’écartement variés et calculé a I'aide de la méthode
de Bishop la variation relative correspondante du coef-
ficient de sécurité du talus. Ainsi les abaques qu'ils pré-
sentent tiennent-ils effectivement compte de la
complexité réelle des écoulements dans I'espace. C'est
une démarche sensiblement analogue que nous allons
suivre, mais pour un autre type d'ouvrages (les éperons),
et a 'aide d'une autre technique (I'analogie électrique).

1.2.2. Les éperons drainants

Ce terme est actuellement plus ou moins lié au confor-
tement des talus artificiels, par opposition, pour les pen-
tes naturelles, aux tranchées transversales d'allongement
plus important.

Peu de choses sur le dimensionnement : J.-N. HUT-
CHINSON (1977) pour les tranchées et M. RAT (1976)
pour les éperons proprement dits ont proposé chacun
une méthode approchée, fondée sur une large schéma-
tisation des écoulements.

2. HYPOTHESES DE L'ETUDE
EXPERIMENTALE

Soit un systéme constitué par un talus de grande lon-
gueur, équipé en pied d'une tranchée longitudinale et
recoupé par une série d'éperons transversaux parallg-
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les entre eux, en nombre suffisant pour que I'écoulement
dans le massif se reproduise identique & lui-méme
d’'ouvrage en ouvrage.

Avec ces hypothéses le volume étudié peut ainsi étre
réduit & une tranche de massif unique limitée par deux
plans paralléles de symétrie paire, donc imperméa-
bles (fig. 2) :

— le plan de symétrie entre deux éperons successifs :
médian (M) ;

— le plan de symétrie de I'éperon lui-méme : axial (A).

L'expérimentation a été menée en fonction de condi-
tions géométriques et hydrauliques trés variées. Les
valeurs de chacun des paramétres correspondants ont
été choisies en conformité avec les ordres de grandeur
réellement retenus sur chantier. Quant a la précision par-
fois illusoire de certaines grandeurs, notamment due aux
contraintes de la mise en modéle, elle a été conservée
telle quelle dans I'énoncé des résultats de simulation,
mais ceux-ci ont été généralisés dans un second temps
par 'emploi systématique de variables relatives.

Pour la définition des hauteurs, des profondeurs et des
potentiels, le plan horizontal de référence a été placé au
niveau du fond de tranchée.

2.1. Deéfinition des paramétres
de I'expérimentation (fig. 2)

Ce sont des variables ou des constantes décrivant soit
la géométrie des ouvrages (talus et systéme drainant),
soit la nature de l'alimentation ou les propriétés des
matériaux.

Sil'on excepte, dans un premier temps, un certain nom-
bre d'extensions dont il sera question plus loin, les
valeurs les plus usuelles adoptées pour ces parametres
sont les suivantes :

2.1.1. Géométrie des ouvrages

Le talus est défini par sa cote en créte Ht (9.0 m) et par
sa pente M dont on a retenu trois valeurs successive
(1408 1 172 3 1f2.5): '

Les éperons, de section trapézoidale ou triangulaire, sup-
posés constitués par un matériau de forte perméabilité,
ont été caractérisés par :

— leur profondeur P mesurée horizontalement au
niveau du plan de référence et que 'on a fait croitre
jusqu’a une dizaine de meétres (quatre valeurs distinc-
tes:3,5;5,2;7,1et 10,6 m),

— leur espacement entre deux plans axiaux E, variant
jusqu'a 24 m, ou entre bords internes E’,

— leur largeur le qui n'a que peu d'influence sur I'effi-
cacité du drainage (1,2 m) et leur hauteur He prise égale

a Ht (9.0 m).

Quant a la tranchée longitudinale, elle présente une lar-
geur It (0,5 m) et un encastrement dans le sol de fon-
dation D (1,5 m).

2.1.2. Autres facteurs

L’hypothése de base a été celle d'un écoulement per-
manent en un massif monocouche, homogéne et iso-
trope, reposant sur un substratum horizontal rigide et
imperméable.

L’alimentation se produit latéralement par l'arriére du
massif, selon une surface d’entrée verticale, de poten-
tiel H (9,0 m), située a une distance R du pied de talus.
Deux distances ont été envisagées, l'une proche
(21,25 m), l'autre plus lointaine (31,25 m).

Le substratum se situe en fond de tranchée, soit une pro-
fondeur S nulle.

2.2. Nature des phénoménes étudiés

Le principal objectif a été la recherche des surfaces libres,
dans la mesure ol leur localisation permet de juger de
l'efficacité du drainage, de circonscrire les volumes
immergés, d’en déduire I'extension éventuelle des zones
de suintement sur talus et d’estimer en tout point du mas-
sif la valeur de la pression interstitielle.

Les écoulements, de nature typiquement tridimension-
nelle, conduisent & des surfaces libres gauches, dont les
intersections avec des plans verticaux paralléles aux épe-
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Fig. 2 — Rappel des paramétres expérimentaux.



rons varient d’'une position basse selon le plan axial a
une position haute, plus défavorable, dans le plan
médian (fig. 3). Par ailleurs, elles demeurent comprises
entre deux surfaces cylindriques enveloppes correspon-
dant respectivement, I'une a un talus sans autre ouvrage
drainant que la tranchée (éperons infiniment espacés :
E’ infini), 'autre & un talus drainé par un masque con-
tinu (éperons jointifs : E' = 0).

AT T N A S AT A A AL A A 5 ST T AP T ANV ST SR 4V T 4

Fig. 3 — Nature des surfaces libres étudiées.
Cas limites :1. surface libre avant drainage par éperons
2. surface libre due a un drainage par masque

Lignes phréatiques induites par un systéme d‘éperons
3. surface libre dans le plan médian (M)
4. surface libre intermédiaire
5. surface libre dans e plan de I'éperon (A)

Ont donc été tracées de facon systématique :

— par simulation bidimensionnelle, la surface libre se
rapportant a tous les couples de cas limites évoqués ci-
dessus,

— par simulation tridimensionnelle, la ligne phréatique
relative & I'écoulement dans le plan médian (M) entre
éperons, et cela pour toutes combinaisons des princi-
paux parametres de I'étude,

— par simulation tridimensionnelle, mais seulement
dans quelques cas particuliers, la forme compléte de la
surface libre entre éperons, dans le but de définir les
caractéristiques d’'un écoulement moyen et de les com-
parer a celles de 'écoulement médian.

La géométrie des réseaux d'écoulement et la répartition
entre le talus, la tranchée et les éperons des débits
d’exhaure ont été également déterminées dans un grand
nombre de cas.

Aprés une courte description de la technique utilisée
(paragraphe 3), 'exposé des résultats principaux et de
leur interprétation fera I'objet du paragraphe 4, axé sur
I'interprétation des mesures dans le plan médian. Le
paragraphe 5 traitera des propriétés latérales de la sur-
face libre entre ouvrages et de la définition d'un plan de
calcul moyen. Le paragraphe 6 conclura et fera rapide-
ment le point sur quelques extensions qui complétent
ces travaux.

3. METHODOLOGIE

La méthode choisie a été celle de I'analogie électrique.
En effet le laboratoire est équipé d'une installation ori-
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ginale, spécialement congue pour la représentation aisée
des écoulements tridimensionnels & surface libre.

Cette solution était donc trés largement compétitive par
rapport a la modélisation mathématique qui fait appel
dans ce cas & des programmes de mise en ceuvre malai-
sée, ou par rapport a la pratique lourde et peu précise
des modeles réduits tels que les utilisa T.-C. KENNEY
(1977) dans son étude sur les drains.

3.1. L’appareillage

On sait que I'analogie électrique, ayant pour fondement
l'identité de formulation mathématique des équations de
I'hydraulique souterraine et de la circulation du courant,
consiste a remplacer le phénomeéne physique réel par
un écoulement électrique dans un milieu conducteur de
méme forme que le domaine aquifére, et, pour cela, &
faire correspondre deux a deux les potentiels (hydrauli-
que H et électrique U), les conductivités (perméabilité
K et conductivité électrique Co), les distances (réelle D
et réduite d) et les flux (débit Q et intensité I).

L’analogie peut étre définie de facon unique par le choix
des échelles des trois grandeurs fondamentales (U/H,
Co/K, d/D), les flux étant alors liés par une équation
monomiale appelée résultat de similitude, de la forme :

Q/ (KH.D) =1/ (Co.U.d)

L'expérimentation a donc été menée sur une installa-
tion spécifique, congue, mise au point et construite au
Laboratoire en 1977, dont on trouvera une description
plus précise dans un article paru dans Sciences de la
Terre (J.-L. BLIN-LACROIX et al. — 1977).

Il s'agit d’'un modéle mixte associant deux techniques
distinctes : Papier Conducteur et Réseaux de Résistan-
ces. Il procéde d'une représentation du domaine aqui-
fére par une série de coupes paralléles, d'orientation
quelconque. Celles-ci, sur le modéle, sont matérialisées
par des plans de papier, donc par un matériau bidimen-
sionnel continu. L'écoulement électrique dans la troi-
sieme direction s'établit dans un réseau unidimensionnel
de résistances pures, reliant deux & deux les nceuds
homologues d'un maillage régulier implanté sur chaque
coupe.

Ainsi, avec les notations de la figure 4, les principales
formules de mise en modéle, permettant le calcul des
diverses résistances en fonction des données (perméa-
bilités, espacement entre coupes, maillage) s'écrivent :

Rp = R/Kp . 2ap/(ar+a'r)
Rr = R/Kr . ar/ap
Rr = R/K’r . a'r/ap
Quant au résultat de similitude entre les flux, il devient :
Q / (K.H) = LRr/U . ap*/ar = L.Rp/U . ar

3.2. La technique expérimentale

3.2.1. Mise en modéle

Les coupes, au nombre de dix, ont généralement été
choisies verticales, perpendiculaires a l'allongement du
talus. La premiére coincide avec le plan médian de
symétrie entre deux éperons, et la dixieme avec le plan
axial d’'un ouvrage. Ainsi la recherche des surfaces libres
est-elle largement facilitée, puisqu’elle s'effectue avec
précision selon les plans de papier conducteur, c'est-a-
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Fig. 4 — Notations utilisées pour la mise en modéle.

dire sur un domaine continu. Par ailleurs, I'espacement sur I'éperon (au niveau de la coupe axiale), sur le talus
entre coupes peut étre réglé par le choix des résistances et la tranchée (pour chacune des autres coupes).
iiu ::leseati umc.htr:lnensmnnel, conformément aux formu- La figure 5 donne en exemple 'ensemble des caracté-
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Fig. 5 — Exemple de mise en modele.



3.2.2. Manipulation

La recherche des lignes phréatiques s'effectue, plan
aprés plan, selon le mode opératoire habituel, itératif des
modeles bidimensionnels continus. La variation de
I'écartement E s'obtient par la suppression progressive
des plans de papier intermédiaires, ce qui le fait & cha-
que fois décroiire d’'une valeur égale 3 la maille ar.

Lorsque la surface libre est entierement déterminée, con-
nue par sa trace sur chacune des dix coupes verticales,
elle est relevée ainsi que le réseau des équipotentielles
et la valeur des flux.

L'ensemble des mesures est centralisé, regroupé sur sup-
port magnétique et traité automatiquement par une
chaine de programmes spécifiques « EPERON » qui les
éditent sous forme de tableaux ou de figures, les inter-
prétent, calculent les principaux paramétres et tracent
en fin de compte les abaques résultants. Pour ce faire,
le modéle mixte est associé a un systéme Hewlett-
Packard 3052, composé d'un ensemble électronique
(scanner, instruments de mesure) piloté par un calcula-
teur HP-9825T programmé en HPL.

4. RESULTATS DANS LE PLAN MEDIAN

Tenter de caractériser le drainage par ses effets dans le
plan de symétrie de deux éperons successifs, plan
médian (M), se justifie pleinement puisque la nappe v
étant la plus haute, les résultats présentés sont, pour une
famille donnée d’hypothéses, les plus défavorables pos-
sibles.
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Seront successivement décrites, d'une part les proprié-
tés hydrauliques des écoulements vers le systéme drai-
nant, d’autre part leurs conséquences mécaniques sur
la tenue du talus.

4.1. Résultats hydrauliques

4.1.1. Mécanisme de I'écoulement
vers un éperon

Le premier facteur dont on étudie l'influence est I'espa-
cement entre deux éperons (E, E’), & profondeur P cons-
tante, pour des valeurs bien définies des autres
parameétres.

Pour cing & neuf coupures distinctes de la variable E’
les lignes phréatiques médianes sont construites, numé-
risées par les coordonnées (r, h) d’un certain nombre
de leurs points qui sont enregistrées dans des fichiers.
Les programmes d’application éditent ensuite un tableau
des mesures et une représentation graphique de l'abais-
sement de la surface libre quand I'espacement décroit.
Les équations de ces lignes sont calculées par une rou-
tine d’interpolation polynomiale et leurs coefficients con-
servés pour une réutilisation ultérieure, par le logiciel de
stabilité de talus notamment.

A titre d'exemple, pour une pente de 2/3, des éperons
de 5,2 m de profondeur et une distance d’alimentation
de 21,25 m, les résultats analytiques se présentent sous
la forme du tableau I, pour un espacement E variant de
21,8 m a 2,4 m. lls permettent le tracé automatique de
la figure 6 qui, dans le but de s'affranchir des valeurs
expérimentales, est établie a I'aide de grandeurs relati-

Tableau I. — Résultats analytiques.
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EVOLUTION DE LA SURFACE LIBRE DU PLAN MEDIAN
ern formctiorn de 1'ecartemernt E
P/H = B.58 E/H variable M= 0.87 R/MH = 2,36 S/H = §.008 Kev/Keh = 1,00
-mel. d'un masgque
@ . B - aarns -P.r"oh
T h/H | ¥
L E/H = B.26
- E/H = @, 52
+E/H = 3,77
- E/H = 1,82
o E/H = 1,28
 E/H = 1,61
s EJH o= 1. 88
- E/H = 2015
- EAH = 2. 42
oV
@l
ah
n x  2  e sy < e = o= r/H
= [ = = - = - - - o ol

Fig. 6 — Evolution de la surface libre dans le plan médian en fonction de /'écartement des éperons.

ves correspondant a l'unité de hauteur d'alimentation

(grandeurs P/H, R/H, S/H et E/H).

Par ailleurs, tableau et figure incluent également les deux
cas limites dont il a été question précédemment : limite
haute pour un espacement infini (tranchée drainante
sans éperon), limite basse pour un espacement E' nul
(masque), déterminées toutes deux sur des modales a
deux dimensions.

Ces deux types de documents ont été systématiquement
produits pour toutes les combinaisons possibles des don-
nées numériques initiales.

4.1.2. Notion de paramétres d’efficacité

Si le type de graphe de la figure 6 permet de parfaite-
ment visualiser au droit du plan médian les effets du drai-
nage, il reste toutefois a les quantifier par la définition
d’'un ou de plusieurs paramétres représentatifs, appelés
parametres d'efficacité. Ils permettront I'établissement
d’'abaques.

Divers paramétres ont &té retenus. Provenant de mesu-
res effectuées automatiquement sur les courbes de la
figure 6 a partir d'un état origine, celui de la ligne phréa-
tique limite de I'écoulement sans éperon, ils expriment
soit I'intensité du déplacement (vertical, horizontal ou
oblique) de cette ligne phréatique au droit d'un certain
nombre de points de repére, soit I'ampleur relative des
surfaces dénoyées par le drainage, soit encore diverses
valeurs dérivées (moyennes).

A titre d’exemple, il n'en sera présenté qu'un seul, trés

explicite : « VS2 ». Exprimé en métres a partir de la sur-
face dénoyée verticale S2 (fig. 7) par la relation VS2 =
S2/L, il permet d’estimer de fagon suffisamment pré-
cise la baisse moyenne de la nappe sous le talus, c’est-
a-dire dans la zone la plus sensible, intéressée par les
calculs de stabilité.

L

=

ligne phréatique (a) sans drainage
(b) induite par un éperon

Fig. 7 — Paramétre d’efficacité V/S2.

La figure 8 traduit I'évolution du paramétre en fonction
de la variable E’, pour les quatre profondeurs d’'éperons
envisagées (3,5m; 52m; 7,1 m et 10,6 m). On
obtient ainsi un abaque d'efficacité :



— pour un espacement nul E’ les diverses courbes ont
pour origine respective un point limite A correspondant
au cas d’'un masque ;

— quand E’ augmente, l'efficacité décroit tout d’abord
fortement (branche AB) pour un intervalle en abscisse
toujours faible, ici voisin du meétre ;

— puis, jusqu'd une vingtaine de métres, l'efficacité
évolue de facon quasi linéaire (branche BC) avant de
tendre vers O quand l'espacement E' augmente indéfi-
niment.

&'V52(n)
4
B * P =10.63 m
+ P 7.88 m
. P= 518 m
oP= 3.54m
\\*\\
“"“"-\-‘.
-\\_ﬁ%ﬁﬁ-
4 —

Fig. 8 — Abaque d'efficacité VS2 : variation du parameétre
en fonction de I'écartement pour 4 profondeurs d’éperons.

On notera enfin que l'intensité du drainage croit forte-
ment avec la profondeur atteinte par I'éperon dans le
massif et qu'a une efficacité donnée, reportée en ordon-
née sur I'abaque, correspondent plusieurs géométries
possibles du systéme drainant.

4.1.3. L’abaque de dimensionnement

L'abaque de la figure 8 présente les inconvénients de
dépendre étroitement des données numériques de
'expérimentation, notamment des profondeurs P, de ne
pas suffisamment mettre en évidence I'ensemble des
couples (P, E’) conduisant & un degré d’efficacité donné
et de ne pas permettre un choix parmi les solutions pos-
sibles. Aussi d'autres représentations ont-elles été recher-
chées, auxquelles a été donné le nom d'abaques de
dimensionnement.

L'une des meilleures solutions possibles est le tracé de
courbes d’égale efficacité, en fonction des deux varia-
bles P et E’, portées 'une en abscisse (P), I'autre en
ordonnée (E’). C'est 'objet de la figure 9 sur laquelle
ont été reportées, avec un pas de 0,5 m, les iso-VS2
comprises entre 0,5 et 3,0 m. L'origine de chacune est
un point évidemment situé sur I'axe des profondeurs,
puisqu'’il correspond au cas du masque (E' = 0). Quant
a l'axe des espacements, il correspond a la courbe par-
ticuliére VS2 = 0.

Ce graphe peut étre aussi construit a I'aide de grandeurs
relatives P/H, E'/H, VS2/H. 1l permet la détermina-
tion commode, par lecture directe sur les deux axes, des
couples de caractéristiques (P, E’).

N° 36
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VS2 = 0.0 m
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Fig. 9 — Abaqgue de dimensionnement en isorabattement.

4.1.4. Les abaques d’optimisation

Vouloir aller plus loin, c’est rechercher, parmi toutes ces
valeurs, la solution optimale, du double point de vue
de l'efficacité et du cotit. C'est un probléme difficile qui
dépend de facteurs multiples liés en particulier aux con-
traintes de chantier ou aux caractéristiques des maté-
riels et qui, de ce fait, échappent totalement a cette
expérimentation.

Une réponse partielle peut lui étre donnée par la défi-
nition d'un nouveau paramétre, dit de dimension-
nement d’ :

d’ = P/E’ (sans dimension)

1l exprime la profondeur d’éperon a metire en place par
meétre linéaire de talus. Donc, toutes choses étant par
ailleurs égales, de faibles valeurs de d’, pour une effica-
cité donnée, déterminent des volumes cumulés moin-
dres de matériau drainant, donc des prix de revient
théoriquement plus faibles. C'est pour le projeteur un
critére possible parmi d’autres.

Une étude en fonction de ce nouvel élément conduit &
la figure 10 qui s'affranchit en outre des valeurs expéri-
mentales de P. Il s'agit de 'ensemble des courbes d'égal
parametre de dimensionnement (d' = cste) tracées dans
un repére ot les profondeurs figurent en abscisse et I'effi-
cacité (VS2) en ordonnée. Elles ont toutes méme forme,
partant de 'origine pour passer par un maximum plus
ou moins accentué.

L'optimisation s’en déduit donc : elle consiste & sélec-
tionner la courbe (existante ou intermédiaire) dont le
maximum se trouve sur une horizontale passant par
I'ordonnée désirée (courbe d’'o) ; I'abscisse de ce point
est Po et 'espacement vaut Eo = Po/d’o. Il n'y a par-
fois pas de maximum accessible, car les abaques ont été
limités & des profondeurs d'une dizaine de métres que
ne dépassent en général jamais les ouvrages courants :
dans ce cas, il y a lieu de s'arréter sur la branche ascen-
dante de plus petit paramétre d’.
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Fig. 10 — Abaque généralisé de dimensionnement.

Autre possibilité, la connaissance de tous les maximums
permet de tracer point par point la courbe optimale. C'est
une représentation commode qui permet de regrouper
sur un méme abaque plusieurs cas différents. C'est ce
qui est fait sur la figure 11 pour les trois pentes étudiées.
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2.0 Qﬁ‘é\
Po( ) =1
olan m $-6
10 |
B
8 $.“
1.8 - 1o
] 6 8
] 4 6
4
2
2
d'e=Po/E'e
B.02
= o~ s © ® = o
S s ] ] = - -

Fig. 11 — Abaque généralisé de dimensionnement optimal
en fonction du rabattement recherché (plan médian).

4.2. Conséquences mécaniques

La réalisation d’éperons dans un massif sous talus qui
induit une modification du régime des écoulements sou-
terrains avec baisse de la surface libre et diminution des
pressions interstitielles, a pour conséquence directe
'amélioration de I'équilibre des terres. L'étude précé-

dente, purement hydraulique peut donc étre complé-
tée par une estimation des effets mécaniques du
drainage.

En particulier, un talus est caractérisé par un coefficient
de sécurité F, étroitement lié a la géométrie de la nappe.
[l devient désormais possible, pour chacun des tracés
expérimentaux de la ligne phréatique médiane, de cal-
culer ce coefficient et d’'en relier la valeur (ou la varia-
tion) aux deux grandeurs (P et E’) définissant le systéme
drainant : cela conduit & un nouvel ensemble d’abaques,
fondés cette fois sur un critére d’efficacité mécanique :
le gain de stabilité.

Clest exactement la démarche qu'adopta T.-C. KEN-
NEY (1977) dans ses travaux sur les drains, o il ne pro-
duisit que des abaques de ce dernier type.

4.2.1. Hypothéses et méthodologie

L'étude de stabilité a été menée dans le cadre bien pré-
cis d'un certain nombre d’hypothéses simplificatrices par-
ticuliéres.

Elle ne concerne que le domaine compris entre deux
éperons successifs, ne prend donc pas en compte les
effets mécaniques secondaires dus a leur présence. La
rupture, en tout point simultanée, s'y produit selon une
surface que 'on a assimilée a un cylindre et dont on étu-
die la trace circulaire dans le plan médian : la nappe v
étant la plus haute (hypothése pessimiste), c'est la le lieu
des coefficients F les plus faibles, que 'on appellera coef-
ficients médians FM.

Les autres principales données géométriques et numé-
riques sont résumées par la figure 12 :

— un milieu homogéne et isotrope parcouru par une
nappe en mouvement que situent les coordonnées de
quelques points de sa surface ;

— en mur un substratum ridige et en pied de talus une
zone stable (tranchée et chaussée), ce qui exclut toute
possibilité de rupture profonde ;

— une hauteur de talus Ht égale au niveau amont de
la nappe H ;

— un sol de nature marno-argileuse, caractérisé par un
poids spécifique saturé de 19 kN/m?, une cohésion C’
de 10 kPa et un angle de frottement interne ¢'de 25°.

Seules les caractéristiques a long terme du matériau ont
été retenues, puisqu'elles correspondent aux conditions
mémes de |'expérimentation.

f//f?/ff/f////////f/ff//!f!/!f//f/fff/ff/ff}
Fig. 12 — Hypothéses de I'étude de stabilité.

Les calculs ont été effectués selon la méthode des tran-
ches de Bishop. Chaque coefficient de sécurité a été
déterminé par voie informatique, a I'aide du programme
Stabtal de notre laboratoire, mis en ceuvre sur un ordi-
nateur de bureau Hewlett-Packard.



4.2.2. Résultats et interprétations

Il convient d’abord de remarquer que tous les coefficients
de sécurité restent nécessairement compris entre deux
limites, 'une inférieure Fo relative au talus sans éperons
(nappe haute), l'autre supérieure F1 relative a un mas-
sif sans nappe. Toutes deux sont fonction de la géomé-
trie du domaine, donc de la pente du talus, mais la
premiére Fo dépend aussi des conditions hydrauliques
initiales. Dans I'exemple que nous avons choisi, elles
valent respectivement 1,16 et 1,52.

Quant a I'écart (F1 — Fo), il chiffre le gain maximum
possible de sécurité que I'on puisse attendre du drainage.
Cette différence, qui dans le cas précédent vaut 0,36,
oscille en général entre 0,25 et 0,80 ; c'est une four-
chette tout a fait réaliste puisque l'on compte habituel-
lement, par ces dispositifs, sur des augmentations réelles
de l'ordre de quelques dixiémes.

Pour un systéme donné d’hypothéses numériques, le
coefficient médian FM lorsque I'espacement entre épe-
rons diminue donc que la nappe baisse, augmente
depuis la valeur Fo (E’ infini) jusqu’a une limite théori-
que FM1 correspondant a une tranche de terrain infini-
ment mince entre ouvrages jointifs (E° = 0). Selon que
le volume de sol instable est entiérement dénoyé ou non,
cette limite est égale ou reste inférieure a la valeur F1.

L'interprétation est identique & ce qui a été exposé pour
les parametres hydrauliques, ceux-ci étant remplacés par
le coefficient F.

Des abaques d’efficacité sont tracés, avec I'espacement
E’ en abscisse, le coefficient F en ordonnée et diverses
courbes, une par profondeur expérimentale P. D'otl la
figure 13, établie pour une pente de 2/3 et une distance
d’alimentation de 21,25 m ;
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— pour des éperons peu profonds (3,5 m), la forme
de la courbe représentative est trés voisine de celles de
la figure 8, avec des limites analogues (point de départ
FM1, asymptote Fo) ;

— au contraire, avec des éperons profonds (10,6 m)
induisant un rabattement beaucoup plus intense, la zone
des cercles critiques se trouve rapidement dénoyée et
le coefficient FM devient égal 4 sa limite supérieure. La
courbe se trouve ainsi écrétée a la valeur F1 ;

— entre ces extrémes, des formes intermédiaires
(5,2m; 7,1m),

Fig. 14 — Abaque de dimensionnement en iso-coefficient F.

F 1 AF
Fi - . . Fo=116
151
F1=152
103
FMs
1.4 4
P.10.63m 102
P.5.18m
131
+01
124
Fo ‘ 5 . 1-0 B 1"5 . 20 E’onm

Fig. 13 — Abaque d’efficacité mécanique pour quatre profondeurs d’'éperons.
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On en retiendra, entre autres choses, qu'il devient par-
fois inutile de rapprocher les ouvrages en-deca d’une cer-
taine limite.

Il ne reste plus qu'a présenter I'abaque de dimension-
nement en courbes d’iso-sécurité (FM = cste) ou d'iso-
gain (FM-Fo = cste), ainsi que les divers abaques d’opti-
misation avec passage au parametre de dimensionne-
ment d’. D'ou la figure 14 et, aprés recherche des
maximums, la figure résultante 15 sur laquelle, pour l'ali-
mentation a4 21,25 m, ont été reportés les résultats des
trois pentes considérées.

1.7

F

d'o=Po/E'0
1.1 — -
(S o < © ® = o
S = s S S - -

Fig. 15 — Abaque généralisé de dimensionnement optimal
en fonction du coefficient de sécurité choisi (plan médian).

a1

5. NOTION DE CARACTERISTIQUES
MOYENNES ENTRE EPERONS

Tous ces résultats sont toutefois directement liés & une
interprétation partielle, pessimiste des phénomeénes. On
peut en effet considérer a juste titre qu'un drainage congu
en fonction du seul plan médian risque d’étre trop effi-
cace (donc inutilement onéreux) puisque, de part et
d’autre de ce plan, la nappe sera plus basse et de ce fait
moins dangereuse.

Il est donc intéressant de tenter de caractériser la varia-
tion latérale d'une part de la forme de la surface libre,
d'autre part des grandeurs qui s'y rattachent, dans le but
de chercher & définir une notion de moyenne entre
ouvrages, susceptible d'entrainer un dimensionnement
moindre.

5.1. Résultats hydrauliques

5.1.1. Forme a trois dimensions
de la surface libre

Recherchée dans un grand nombre de cas, elle a été
définie comme I'ensemble des lignes phréatiques obte-
nues par son intersection avec la série des plans verti-
caux paralléles distants chacun d’environ 1 m (c), du
plan médian 1 au plan axial n (fig. 2). Les coordonnées
(r, h) des points des diverses lignes ont été relevées :
c’est 'exemple du tableau Il obtenu pour une pente de
2/3, une alimentation a 21,25 m et un espacement
entre ouvrages de 22 m.

La figure 16 s'en déduit, construite en fonction de gran-
deurs relatives (r/H, h/H), aprés quotient par la hau-
teur d'alimentation amont H. Elle montre que les
premiéres courbes (2 & 5), toutes convexes vers le haut,
sont encore trés proches de leur tracé médian (1) : la
pente latérale de la surface libre reste faible, I'efficacité

P/H = B.58 E/H = 2.42 M = 0,67 R/H = 2. 36 S/H= @.08 Kev/Keh = 1.08
’g ..... s. 1. sarne aparon
+ h/H | »
W
1.8
| \\\ 10 mparon
§ % 8
8T R o
\\ 7
+ Pl =]
\ 5
a6t 4
3
+ 2
1 plan maedian
4T
4+ "\‘1
|
2T ‘b@
— .\'."‘. - 1."* +
S 3 5 5§ = &% % & % = 3 %

Fig. 16 — Forme de la surface libre entre deux éperons.
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Tableau Il. — Résultats analytiques.
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. *h* 9.00 8.10 7.20 6.30 5.40 4.50 3.60 2.70 1.80 1.35 0.90 0.2 .
* 10 *r* 0.00 3.43 8.62 12.05 12.76 ; .
. *he 9.00 0.24 6.75 5.25 4.90 plas ginli(4) -
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du drainage varie peu. Puis les courbes s'écartent, se
creusent, devenant partiellement concaves vers le haut
(6 2 9), ce qui traduit une augmentation importante du
gradient de drainage.

Une observation essentielle est que cette évolution laté-
rale répond a une régle unique, indépendante de la géo-
métrie choisie (pente du talus, profondeur ou
espacement des éperons). C'est ce qu'exprime la figure
17 : dans un repére gradué en pourcentages (pourcen-
tages de 'espacement en abscisse et de la hauteur pié-
zométrique médiane maximale en ordonnée) la forme

1@ —
Houteur piézomébrique e i
an I da la hauteuwr maximum "f"}‘ *
“ A +
8o P ¢
3 . 3
i » -
B0 | § b &
% a
* pour M = B.67 , R = 21.25m ,
40 P = 5.18m , Bm< E <22m.
+ pour M = 08.48 , R = 31.25m ,
P =7.88m , Bm< E <22m.
28
a e (I de E)
= = = = = =

Fig. 17 — Loi de variation latérale de la piézométrie
dans un plan vertical paralléle au talus.

de l'intersection de différentes surfaces libres par un plan
vertical quelconque, paralléle a la tranchée, reste inva-
riante. Ce sera le fondement méme de la définition d’'un
plan d’écoulement moyen.

5.1.2. Variation latérale des paraméires
d’efficacité

Sil'on cherche & exprimer le mode de variation latérale
des paramétres d'efficacité précédemment définis (par
exemple, du rabattement moyen VS2), il résulte bien
évidemment de ce qui vient d’étre dit de la forme de
la surface libre I'existence d'une loi d’évolution invariante.

Soit p le paramétre étudié,
et soit le systéme de coordonnées suivant :

— en abscisse, la distance latérale e au plan axial de
I'éperon, exprimée en pourcentage de 0 (plan axial) &
50 % (plan médian),

— en ordonnée, le rapport (en %) f = (p — pM) /
(pA — pM) avec : p valeur variable du paramétre a la
distance e, pA valeur du paramétre dans le plan axial
(maximum), pM valeur du paramétre dans le plan
médian (minimum).

L’ensemble des reports, pour des espacements, profon-
deurs, pentes et distances a I'alimentation variables, se
regroupent effectivement sur une seule et méme courbe,

ce que montre la figure 18 établie pour le parameétre
VS2.

La notion de valeur moyenne s'en déduit immédiate-
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ment, ainsi que la position du plan vertical ou elle peut
s'observer :

fm # 20 %
em # 17,56 %

* VS2 pour M = B.67 , R = 21.25m ,
P = 5.1Bm , Bm< E <22m.

+ VS2 pour M = 0.48 , R = 31.25m ,
P = 7.88m , Bm< E <22m.

+
2a _':__-----_-___:.\\
‘i ™
-
E * 1!-..‘:“‘_' % e (X de E)
| NI‘F-'_...; =
2 ! am o 17. 5% TR e gy
= -] -]
o R & & ?

Fig. 18 — Loi de variation latérale des paramétres
d’efficacité hydraulique.

Le plan d’écoulement moyen, tel qu'il vient d’étre fixé,
est donc unique et parfaitement localisé.

Dans la pratique, ce sont toujours les caractéristiques du
plan médian (M) qui ont été principalement relevées sur
les modéles, mais dont on a dit qu’elles étaient pessi-
mistes. Il n'est donc pas sans intérét de chercher a
déduire de ces minimums pM connus des valeurs
moyennes pm, ce que rend possible la propriété pré-
cédente.

Il vient en effet :

En remarquant que la quantité fm . pA ne varie que trés
peu, la relation précédente est quasi linéaire, de pente
(1 — fm) voisine de 0,8. Le calcul ne nécessite plus que
la connaissance du paramétre pA dans le plan axial de
I'éperon (ce que l'on peut également mesurer) ou, a
défaut, de la valeur proche engendrée par un masque.

Ainsi, avec les données de 'exemple précédent, le rabat-
tement moyen pA au droit de I'éperon vaut 2,57 m, et
le rabattement créé par un masque 2,63 m. L'équation
approchée peut donc s'écrire :

pm = 0,8 pM + 0,51
ou a défaut :

0,8 pM + 0,53

pm

5.2 Approche mécanique

Le coefficient de sécurité F augmentant latéralement de
part et d'autre du plan médian en raison de la baisse
de la nappe, il est tentant de chercher a définir de fagon
analogue un coefficient Fm qui caractérise un état de
stabilité moyenne entre ouvrages et a le calculer a partir
de sa valeur FM dans le plan (M).

Cela peut se faire de deux facons distinctes :

— soit en étudiant la variation du coefficient F et en esti-
mant sa valeur moyenne F'm,

— soit en le calculant directemnent dans le plan hydrau-
lique moyen F’m.

5.2.1. Variation latérale du coefficient
de sécurité F

La figure 19 propose, pour deux exemples différents,
une représentation graphique des résultats trouvés.

En régle générale, la loi de variation latérale de la gran-
deur F est trés voisine de celle qui caractérise les para-

KIBII
F-FFM an X
FA-FM R =31.25 m
o N . P=10.63 m
N #E=21.82 m
ga.|..
Bﬂ"" IUA"
78 | R=21,25m
. P=518m
B * # E=21.78 m
4+ E= 16,94 m
S8 1 & @ E = 11.58 m
e, . E= B.98 m
48 | . 2 -
Coy,
3. L 'ﬁ-. o
B o oo o o ik S i S B
20 | fm T
'
12 L :
i
2 o @ ean X da E
= = =
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Fig. 19 — Lois de variation latérale du coefficient de sécurité F,



meétres hydrauliques (courbe « A »). Elle conduit aux
moyennes suivantes :

fm # 25 %
em # 18 %

En appelant FA le coefficient théorique correspondant
a la ligne phréatique du plan axial, la relation approchée
liant FFm a FM s’écrit alors :

Fm = FM (1 — fm) + fm . FA

Fm = 0.75FM + 0.25FA

et, en observant que la grandeur FA généralement
inconnue est toujours trés voisine de FM1, coefficient
de sécurité connu relatif 3 des éperons jointifs :

Fm = FM (1 — fm) + fm . FM1

soit

soit
Fm = 0,75 FM + 0,25 FM1

Toutefois, dans certains cas particuliers, lorsque la nappe
est initialement basse et le drainage intense, la zone &
risques de glissement peut se trouver dénoyée sur une
certaine distance de part et d’autre du plan (A). Le coef-
ficient F prend alors la valeur constante F1 (coefficient
de sécurité limite d'un massif sans nappe}, ce qui se tra-
duit sur la courbe par une branche horizontale plus ou
moins développée (courbe « B »),

Il s’en suit que le rapport moyen fm augmente jusqu’a
des taux généralement compris entre 40 et 60 %, selon
la maniére dont il est défini.

Mais en pratique, les coefficients obtenus avec ces divers
pourcentages (25 ; 40 ou 60 %) ne différent entre eux
que de quelques centiemes (tab. III). La recherche d’'une
sécurité suffisante conseille donc de s’en tenir, dans tous
les cas, a la solution la plus simple et la plus pessimiste :
fm =25 %.

Tableau lll. — Comparaison entre différentes évaluations
du coefficient de sécurité F.

sssssssssssssszsssssszs=s =

COURBE "A" M=2/3 R=2125m P=518m E=2178m
FM = 1,21 FA = 1,46 FM1 = 1,49
- F'm caleuld avee FA  pour fm= 0,25 .iinsnininnnnicin 1,27
- F'm caleuld avec FM1  pour fm= 0,25 ...ccccnnnanmsminsassainsess 1,28
- F"m calculé au niveau du plan hydraull moyen 1,28

COURBE "B" M=2/3 R=325m P=1083m E=2102m

FM = 1,43 FA = 152 FM1 = 1,52
- F'm calculé pour tm = 0,25 1,45
- F'm calcu|é pour fm = 0,40 1,47
- F'm calculé pour fm = 0,60 1,48
-~ F"m 1,50

ERESSaSSEESEEEEESSS e ESEE EEEEESEETEE SEEEEEEEEE=====s======-

5.2.2. Coefficient de sécurité relatif
au plan hydraulique moyen

Le méme tableau Ill montre 13 encore une trés bonne
concordance entre ce nouveau coefficient F'm et les
valeurs F'm précédemment calculées,

Cela confirme donc la validité de la loi proposée, dans
sa formulation définitive par défaut :

Fm = FM (1 — fm) + fm . FM1 avec fm = 0,25

REVUE FRANCAISE DE GEOTECHNIQUE

5.3. Conséquences sur le dimensionnement

Tous les abaques de dimensionnement et d’optimisation
définis ci-dessus peuvent étre retracés a partir de valeurs
movennes aisément calculables.

Ce sont par exemple les deux abaques d’optimisation
des figures 20 et 21, relatifs respectivement & chacun
des deux paramétres VS2 et F.

V52 en m
2.8 é\ 6?
@
iéb
1.8 |
d'o=Po/E'e
p.o ; : ; Q
= o - © @ = o
[ = (S (] = - -

Fig. 20 — Abaque généralisé de dimensionnement optimal
en fonction du rabattement recherché (plan moyen).

N R

0.
0.2®

1.6

Po (an m) =

d'e=Po/E'o
1.1 — e
© o ~ © ® = o
(S = = S = - -

Fig. 21 — Abaque généralisé de dimensionnement optimal
en fonction du coefficient de sécurité choisi (plan moyen).
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lls montrent que, sous un talus de pente 2/3 :

— une baisse moyenne de 1 m de la nappe exige des
éperons de 5,8 m distants de 16,0 m, alors qu’un rabat-
tement analogue au niveau du plan médian nécessite-
rait des profondeurs de 6,5 m et des espacements de
11,9 m,

— l'obtention d'un coefficient de sécurité de
1,35 demande la mise en place d’éperons de 7,5 m tous
les 12,0 m, ou de 6,3 m tous les 13,2 m, selon qu'il
est recherché au niveau du plan médian ou du plan
moyen.

6. CONCLUSIONS

Un acquis essentiel de cette étude est évidemment la
possibilité de construire des abaques qui répondent & un
besoin réel, dans la mesure ot ils permettent un dimen-
sionnement des systémes de drainage par éperons paral-
leles. Toutefois, il ne faudrait pas perdre de vue qu'ils
sont fondés sur un ensemble d’hypothéses simplificatri-
ces permettant la simulation de schémas théoriques,
mais s'éloignant de ce fait de la complexité des données
naturelles. Aussi diverses extensions ont-elles été trai-
tées, dans le but de faciliter I'extrapolation des résultats
présentés.

La limite de validité la plus sérieuse provient trés certai-
nement de la nature du massif que I'on a supposé homo-
gene et isotrope. C'est une hypothése souvent en défaut
et des simulations effectuées avec un rapport d'aniso-
tropie Ksv/Ksh de 0,1 ont montré que ce facteur était
défavorable a l'obtention d'un drainage efficace. Dans
un tel cas, les abaques devront étre utilisés avec pru-
dence. Quant au contraste de perméabilité entre le fil-
tre et le sol, il est généralement suffisamment grand pour
n'introduire aucune perturbation sensible.

Le choix d’une limite d’alimentation arriére peut étre dis-
cuté. Des manipulations ont toutefois montré que dans
la zone du talus les réseaux d'écoulements obtenus
étaient trés voisins de ceux que donnerait une alimen-
tation par infiltration verticale.

Des profondeurs de substratum variables (de 0 & 40 m)
ont également été envisagées : ce facteur n'a en réalité
qu’une faible importance et le cas de la profondeur nulle
conduit de surcroit aux résultats les plus pessimistes.

En fin de compte, la connaissance du comportement de
la nappe dans le plan vertical médian, sis & mi-distance
des deux éperons successifs, associée & I'existence d’un
plan moyen bien défini dont les propriétés sont désor-
mais connues, permet une approche réaliste du dimen-
sionnement de ces ouvrages.

Ainsi ce travail souhaite-t-il apporter quelques informa-
tions quantitatives utiles dans un domaine oti 'empirisme
était jusqu’ici de régle.

ANNEXE

7. NOTATIONS

(A) plan axial d'un éperon

ap

ar, ar

FA, FM
FM1
Fo, F1

P. Po

coté réel de la maille sur papier (modéle tri-
dimensionnel)

espacements réels entre coupes (modéle tri-
dimensionnel)

écartement entre les coupes verticales trans-
verses

cohésion a long terme du sol

conductivité électrique

dimensions, sur modéle, réelle

paramétre de dimensionnement d’'un épe-
ron (P/E'), optimal (Po/E'o)

encastrement d'un éperon dans le sol
abscisse par rapport au plan axial d'un plan
vertical transverse

abscisse du plan vertical transverse moyen
espacements entre deux éperons (entre
axes, entre bords internes)

espacements optima des éperons
expression relative d'un parameétre d’effica-
cité p

expression relative moyenne d'un parame-
tre d’efficacité p

coefficient de sécurité d'un talus

coefficient de sécurité moyen

valeur issue d'une moyenne de coefficients
de sécurité

valeur issue d'un calcul dans le plan
hydraulique moyen

coefficients de sécurité dans le plan axial,
médian

coefficients de sécurité maximum dans le
plan médian

coefficients de sécurité limites (talus sans
éperons, sans nappe)

ordonnée d'un point courant d’'une ligne
phréatique (abscisse r)

potentiel hydraulique, en particulier d’ali-
mentation amont

hauteur d’'un éperon drainant, d'un talus
intensité électrique

perméabilité

perméabilité définie selon chaque plan de
coupe

perméabilités définies perpendiculairement
chaque plan de coupe

perméabilité horizontale, verticale du sol en
place

largeur d'un éperon, d’une tranchée
drainante

longueur horizontale de la ligne de plus
grande pente d'un talus

pente d'un talus

plan médian de symétrie entre éperons
nombre de coupes verticales transverses
paramétre d’efficacité

valeur moyenne d'un parameétre d’efficacité
valeur d'un paramétre d'efficacité dans le
plan axial, médian

profondeur d'un éperon dans un massif,
profondeur optimale

débit

abscisse d'un point courant d'un ligne
phréatique (ordonnée h)

rayon d’action (distance a l'alimentation
amont)



R résistance électrique

Rp résistivité « bidimensionnelle » du papier
conducteur

Rr, R’r résistances du réseau de part et d’'autre de
chaque coupe

S profondeur d'un substratum imperméable

S2 surface dénoyée partielle, limitée a la zone
du talus

U potentiel électrique

VSs2 rabattement moyen de la nappe dans la

zone du talus

poids spécifique du sol en place

angle de frottement interne & long terme du
sol
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la tomographie sismique comme méthode
de reconnaissance détaillée
du sous-sol

exemple dapplication au contréle des injections

PH. COTE R. LAGABRIELLE
Laboratoire Central des Ponts et Chaussées”.

Résumé

Aprés des rappels sur les tomographies en général, cet article décrit comment
la tomographie sismigue peut étre utilisée a I'échelle du génie civil pour obtenir
trois images différentes et complémentaires du sous-sol : tomographie en vitesse
de propagation des ondes mécaniques, tomographie en facteur de qualité, tomo-
graphie en variation relative de la vitesse. A titre d'exemple, le contréle de |'effi-
cacité d'une injection illustre une application de cette technigue.

Abstract

First we describe what is generally understood under the word tomography. Then
the paper shows how seismic tomography can be applied to civil engineering in
order to obtain three different — and complementary — images of the soil : seis-
mic wave velocity tomography, Q-factor tomography and relative velocity variation
tomography. As an example, the control of grouting efficiency illustrates this
technique.
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Les techniques d’exploration du sous-sol par transpa-
rence sismique entre forages jouissent d'une certaine re-
nommeée. Elles sont par exemple systématiquement uti-
lisées lorsque 'on étudie les fondations d’'une centrale
nucléaire et que le comportement du sol au moment
d'un séisme doit étre prévu. On donne a ces techniques
le nom de « cross hole ». La méthode de mise en ceuvre
la plus simple consiste a placer un émetteur d'ébranle-
ment mécanique a une profondeur connue dans un fo-
rage et & mesurer, au moven de géophones placés dans
deux autres forages alignés avec le forage source et 3
la méme profondeur que I'émetteur, les temps de pro-
pagation des ondes de compression et de cisaillement
entre émetteur et récepteur. En faisant varier la profon-
deur, on détermine ainsi la variation entre les forages
des caractéristiques élastiques moyennes du sous-sol,

On peut aussi utiliser seulement deux forages coplanai-
res et, pour une position de I'émetteur dans un des fo-
rages, mesurer les temps de propagation des ondes tout
au long du forage récepteur, puis faire varier la profon-
deur de I'émetteur. On obtient ainsi une collection de
temps qui correspondent a des trajets d’'ondes mécani-
ques s'entrecroisant de maniére plus ou moins dense
dans le terrain situé entre les deux forages. On peut alors
résoudre le probléme inverse et calculer une répartition
de la vitesse des ondes mécaniques dans le plan des fo-
rages (fig. 1 : tomographie en vitesse). Si on mesure
aussi les amplitudes des signaux recus, on peut calculer
une répartition d’'une grandeur caractéristique de I'atté-
nuation intrinséque dans le milieu, par exemple le fac-
teur de qualité Q dont nous parlerons plus en détail plus
;oin, on obtient ainsi une tomographie en facteur de qua-
ité.

Aprés un apercu sur les techniques de tomographie en
général, nous montrerons ce qui distingue la tomogra-
phie sismique du sous-sol des autres types de tomogra-
phie, puis nous parlerons du phénomeéne d'atténuation
des ondes mécaniques dans le sous-sol en discutant plus
particuliérement de la notion de facteur de qualité et du
modéle de comportement des matériaux qu’elle sous-
entend.

Nous expliquerons comment les tomographies en vitesse
et en facteur de qualité sont obtenues et nous introdui-
rons plus en détail une autre tomographie : la tomogra-
phie en variation relative des vitesses dont I'application
principale, développée jusqu'a présent, est le contréle
des injections. Elle est obtenue & partir de l'interpréta-
tion des différences de temps de trajet des ondes mesu-
rés avant et aprés linjection de coulis dans le sol.
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Fig. 1 — Principe de la tomographie acoustique entre
forages.

a) dispositif de mesure :

Z, : profondeurs successives de [a source.

Zy : profondeurs successives des récepteurs.

t : temps de trajet mesuré sur un signal typique.

A : amplitude des deux premiéres alternances.

b) résultat d’une tomographie (vitesses) calculée a partir de
mesures artificielles sur le modéle de droite.

LES TECHNIQUES DE TOMOGRAPHIE

Le mot tomographie est composé de deux racines grec-
ques et signifie description ou dessin d'une coupe. Il v
a donc la deux idées. La premiére est la réalisation d'une
coupe de I'objet que I'on désire explorer. Cette coupe
est naturellement non destructive. La deuxiéme est d’en
représenter une image.

1l y a plusieurs maniéres de classer les tomographies. La
premiére consiste a considérer le type de phénoméne
physique qui est utilisé. On distingue aussi les tomogra-
phies d’émission des tomographies de transmission. Cer-
taines images sont obtenues de maniére analogique et
d'autres par le calcul. On peut enfin considérer le do-
maine d'application.

Les tomographies de transmission utilisent les proprié-
tés d'interaction entre une onde et la matiére a travers
laquelle elle se propage. L'onde est générée par une
source extérieure ; on mesure le signal qu’elle produit
sur un ou plusieurs capteurs disposés de l'autre c6té de
I'objet. Les données du probléme inverse a partir des-
quelles on construira I'image sont constituées de l'en-
semble de toutes les mesures qui résultent de l'interac-
tion de I'onde avec I'objet dans toutes les directions du
plan de coupe (fig. 2). Les tomographies de transmis-
sion utilisent les ondes électromagnétiques dans un large
spectre de fréquences : des radiofréquences aux rayons
¥ en passant par les micro-ondes et les rayons X. La
technique la plus connue est celle que I'on appelle cou-
ramment « Scanner ». [l s'agit d'une tomographie aux
rayons X assistée par ordinateur : c’est une technique
de diagnostic médical. La tomographie sismique est aussi
une tomographie de transmission.
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E : Emetteur

R : Récepteurs

Fig. 2 — Schéma de principe d’une tomographie
de transmission.
L’ensemble du dispositif émetteur-récepteurs tourne
autour de l'objet a explorer.

Les tomographies d'émission utilisent un principe diffé-
rent : la matiére est elle-méme productrice d’'un phéno-
meéne physique dont on mesure les effets de I'extérieur.
L'opération d’interprétation consiste a rechercher la ré-
partition des « sources » (radio-actives par exemple) a
l'intérieur de I'objet. De méme on peut envisager de re-
chercher la répartition d’'un corps feromagnétique a !'in-
térieur d'un objet en observant a I'extérieur le champ ma-
gnétique qu'il produit.

Les tomographies de transmission du domaine médical
présentent trois caractéristiques qui les distinguent de
maniére importante de la tomographie acoustique utili-
sée pour explorer le sous-sol :

1. Les ondes utilisées sont monochromatiques.

2. L'objet a explorer — le corps humain — est limité
dans toutes les directions, ce qui permet de I'éclairer dans
toutes les directions.

3. Les conirastes de vitesse des ondes a l'intérieur des
tissus sont trés faibles. On est donc en général autorisé
a considérer que les ondes se propagent suivant des rais
rectilignes.

Dans ces conditions, on démontre que les mesures cor-
respondant & une position de la source peuvent étre for-
mulées en termes d'une restriction de la transformée de
Fourier 3 deux dimensions de la fonction qui décrit la
répartition de la propriété intéressante de la matiére dans
'objet (la masse volumique dans le cas oti I'on utilise
des rayons X). En faisant varier la position de la source
et des récepteurs on peut alors reconstituer cette trans-
formée de Fourier. On obtient la tomographie en cal-
culant la transformée de Fourier inverse. Cette opéra-
tion s'appelle rétroprojection. (Pour cela I'hypothése
n® 3 ci-dessus n'a pas absolument besoin d’étre vérifiée
car la formulation du probléme en termes de transfor-
mées de Fourier peut toujours étre faite si I'on tient
compte des diffractions des ondes a l'intérieur de I'objet).
(HERMAN, 1980).

Revenons a la tomographie sismique dans le sous-sol.
Les trois caractéristiques ci-dessus sont modifiées :

1. Les ébranlements mécaniques émis sont de nature
impulsionnelle, donc & spectre de fréquence étalé.

2. Le sous-sol n'est limité que vers le haut. Pour I'ex-
plorer on utilise des forages et I'éclairement est incom-
plet : les techniques d'inversion des mesures par rétro-
projection sont donc délicates a utiliser.

3. Les contrastes de vitesse des ondes mécaniques sont
souvent forts dans le sous-sol : les rais sismiques sont
exceptionnellement rectilignes. Cela signifie que lorsque
'on mesure un temps de trajet entre un émetteur et un
récepteur, on ne connait pas la géométrie du trajet.

TOMOGRAPHIE EN V ET TOMOGRAPHIE
EN Q

Les grandeurs caractéristiques du terrain dont on veut
retrouver la répartition entre les forages sont la vitesse
des ondes mécaniques V, (ondes de compression) ou
V, (ondes de cisaillement), dont les définitions sont bien
connues et trés claires, ainsi que le facteur de qualité
Q, dont les définitions sont nombreuses et plus ou moins
équivalentes mais moins bien connues. La répartition
des vitesses est calculée a partir de I'ensemble des ré-
sultats de mesure des temps de trajet. La répartition de
Q est calculée a partir de 'ensemble des résultats de me-
sure d’amplitudes.

Géneéralités sur la notion de facteur
de qualité

Un article de BOURBIE (1985) fait un large tour d’hori-
zon sur les connaissances actuelles en matiere de mé-
canismes d'atténuation de I'amplitude des ondes sismi-
ques ou acoustiques. [l passe en revue les diverses
définitions de Q et nous ne les discuterons pas ici. Nous
nous contentons d'introduire le sujet, d'illustrer les dif-
férents phénoménes d’atténuation et d'indiquer quel
mode de comportement de la matiére est sous-entendu
lorsque I'on modélise I'atténuation intrinséque en utili-
sant la notion de facteur de qualité.

L'expérience montre que 'amplitude d’une onde plane
monochromatique décroit exponentiellement avec la dis-
tance parcourue par le front d’'onde et peut étre écrite
sous la forme :

A(x) = A, exp {—a x}
X @ distance parcourue
A, : amplitude & l'origine.
On remarque que & est grossiérement proportionnel &
la fréquence et ne dépend pas de A, tant que les défor-
mations sont inférieures a 107¢. (KJARTANSSON,
1979). Ceci suggere fortement que la réponse en am-
plitude des matériaux est dominée par des effets linéai-
res. Pour tenir compte de ces observations on définit un
paramétre, nommeé facteur de qualité, indépendant de
la fréquence (tout au moins sur une bande limitée) en
posant :

7 f

QV
f : fréquence
V 1 vitesse de I'onde considérée
Q : facteur de qualité (sans dimension)

Pour respecter le principe de causalité, I'utilisation d'un
Q constant impose que la vitesse de 'onde dépende de




la fréquence. Comme I'expérience n'a pas permis jusqu’a
présent de metire clairement en évidence ce phénomeéne
de dispersion, on choisit une loi de variation de la vi-
tesse en fonction de la fréquence qui rende la disper-
sion minimale tout en assurant la causalité (fig. 3).

Vimis)
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1900
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Fig. 3 — En haut : Dispersion nécessaire & la vitesse
de I'onde en fonction de la fréquence,
dans un milieu atténuant a Q constant,
afin d’assurer la causalité.
En bas : Résultat de la propagation causale
d‘une impulsion (Dirac a la source)
dans un milieu atténuant a Q constant.
L’origine des temps est translatée du temps
de trajet & la vitesse de référence.

Les formules ci-dessus montrent que les fortes valeurs
de Q correspondent & des matériaux qui transmettent
bien I'énergie élastique tandis que les faibles valeurs de
Q correspondent & des matériaux atténuants. Dans la
pratique, on constate que des matériaux sans cohésion
présentant une fissuration ouverte ont des valeurs de Q
souvent inférieures a 20 tandis que des matériaux trés
cohérents et non fissurés ou a fissures fermées peuvent
avoir des valeurs de Q supérieures a 100.

La détermination de la répartition de Q peut donc per-
metire d'atteindre la répartition de la fissuration ouverte
dans le sous-sol. Q est d'ailleurs beaucoup plus sensible
a la fissuration que la vitesse des ondes de compression
(voir par exemple : NEWMAN et WORTHINGTON,
1982).

Lorsque I'on a affaire @ une onde mécanique plane dans
un milieu homogéne, l'atténuation de I'amplitude ne dé-
pend que des phénomeénes anélastiques dont le maté-
riau est le siége et la notion de facteur de qualité sert
a quantifier globalement ces phénomeénes.

En dehors de I'atténuation anélastique, deux mécanis-
mes doivent aussi étre pris en compte pour expliquer
I'atténuation de I'amplitude :

— Le premier est I'atténuation géométrique. L'ampli-
tude diminue avec I'augmentation de surface des fronts
d’onde lorsqu'ils s’éloignent de la source située dans un
domaine limité. Ainsi pour une source a symétrie sphé-
rique, dans un milieu élastique homogéne, I'amplitude
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des ondes de volume décroit comme 1/R si R est la dis-
tance au centre de la source. Dans le cas général ol les
rais sont courbes, on peut calculer I'atténuation géomé-
trique en écrivant que I'énergie élastique se conserve
dans un tube de rais (JOBERT, 1973). Il faut donc ab-
solument connaitre la géométrie des rais (donc la répar-
tition des vitesses) pour la calculer.

— Le deuxiéme mécanisme est celui de la réflexion ou
de la réfraction des fronts d’ondes (et des rais) aux in-
terfaces entre milieux d'impédances acoustiques diffé-
rentes. Cet effet, faible en général, par rapport aux deux
précédents, varie avec l'incidence de I'onde sur l'inter-
face. Pour des incidences voisines de la normale, et des
contrastes d'impédance peu élevés, on peut le négliger
(fig. 4).
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Fig. 4 — Influences relatives des différentes causes
de l'atténuation de I'amplitude des déplacements pour
une onde P se propageant dans un terrain constitué de

deux zones a vitesses différentes et de méme Q,

séparées par une interface verticale.
La source est située a 7 m de profondeur.
Les récepteurs sont situés dans un forage distant
de 4 m du forage source.

Les trois courbes représentent respectivement :
l'amplitude d’un signal calculé en ne tenant compte que
de l'expansion géométrique; idem en tenant compte de
l'expansion géométrique et de l'atténuation anélastigue;

idem avec expansion géométrique, atténuation anélastique
et coefficients de transmission a l'interface.

Les données nécessaires a la détermination de Q peu-
vent étre constituées par 'amplitude créte-créte des deux
premiéres alternances du signal (fig. 1). Ceci conduit a
des résultats interprétables mais dont la qualité est moins
bonne que celle obtenue pour des tomographies en vi-
tesse. Cela a plusieurs causes :

— Premiérement, I'amplitude est toujours plus difficile
a mesurer que le temps de trajet car les sources sismi-
gues sont rarement parfaitement stables en puissance
(elles le sont plus facilement en contenu fréquentiel) ;

— Deuxiémement, I'amplitude dépend non seulement
des phénoménes anélastiques, mais aussi de I'expan-
sion géométrique des fronts d'ondes et des pertes d’éner-
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gie dues a la présence d’hétérogénéités dans le milieu.
Ces effets ne sont pas toujours faciles & corriger.

Pour ces raisons, il s'avére intéressant de chercher dans
le début du signal une autre grandeur qui ne soit fonc-
tion que de ['atténuation intrinséque. Le temps de mon-
tée -7- (STRICK, 1970) répond bien a ces impératifs
(fig. 5). C'est une mesure de temps, elle ne dépend donc
pas des variations en puissance de la source ; d’autre
part, I'expérience, relayée par la théorie, (GLADWIN
and STACEY, 1974 : BLAIR and SPATHIS, 1982)
montre que T est relié linéairement a 1/Q :

dt
T=7,+C —
raiQ

« C » est une constante et dt est le temps de trajet infi-
nitésimal le long du rai. 7, est le temps de montée a la
source. Des mesures de 7 pourront donc servir de don-
nées pour le calcul des tomographies en Q qui seront
obtenues cette fois-ci avec une qualité analogue a celle
des inversions en vitesse.

max - -

Fig. 5 — Définition possible de T
(Gladwin and Stacey, 1974).
Cette grandeur qui est reliée linéairement
a l'atténuation, est indépendante des variations
en puissance de la source.

INVERSION DES MESURES DE TERRAIN

Deux forages supposés coplanaires sont utilisés. Le pre-
mier regoit une source sismique (étinceleur), le second
est équipé de récepteurs (hydrophones). Pour chaque
couple de positions source-récepteur, on enregistre un
signal sur lequel est mesuré le temps de trajet de 'onde
de compression (t,) ainsi que 'amplitude créte-créte de
la premiére arrivée (A,) (fig. 1). Le terrain est ainsi qua-
drillé par un grand nombre de rais sismiques. Cette opé-
ration permet de collecter les ensembles de données né-
cessaires aux programmes d’inversion ([ t,,} et {Ap})‘

Des programmes d'imagerie sismique de physique du
Globe ont été adaptés a I'échelle du génie civil pour le
calcul des tomographies en vitesse. Ces logiciels utili-
sent comme procédé d'inversion la méthode des « moin-
dres carrés pondérés » : un milieu initial préalablement
défini permet de calculer des données artificielles{t,}
qui sont comparées aux données réelles {t,}. Le milieu
initial est alors modifié de fagon a faire coincider au
mieux {t,} et {t,.}, cette modification étant pondérée par
la confiance que I'on accorde a la validité du milieu ini-

tial (qui contient toutes les informations a priori : géolo-
gie, renseignements divers...).

Comme beaucoup de problémes inverses, cette mé-
thode ne conduit pas & une solution unique. Des crité-
res de contréle de la solution ont donc été mis au point.
lls permettent de quantifier la confiance que I'on peut
accorder a telle ou telle solution, ou 3 telle partie de la
solution (variations spatiales des critéres de contréle).
Des algorithmes de méme type ont pu étre adaptés au
facteur de qualité, ce qui permet de traiter Vp et Q de
la méme facon (COTE, 1984).

Application au contréle des injections :
tomographies en variations relatives
des vitesses.

Les moyens de contréle traditionnels de l'efficacité de
traitement des sols par injection de ciment ou de silica-
tes ne sont pas satisfaisants. Il sont soit trop intégrants
soit trop ponctuels. Nous avons montré que la tomo-
graphie sismique entre forages permettait de décrire les
effets du traitement avec une résolution spatiale de
'ordre du metre carré (COTE, 1984). Pour ce faire, une
tomographie avant, ainsi qu'une tomographie aprés I'in-
jection étaient calculées. La premiére décrit |'état initial
du terrain et met en évidence des hétérogénéités pré-
existantes, tandis que la deuxiéme tomographie décrit
I’état du terrain modifié par I'injection. L'effet en est donc
apprécié par la comparaison des deux images. Il n'est
pas possible de tirer des renseignements quantitatifs de
cette comparaison. La simple soustraction des deux ré-
partitions des vitesses conduirait & des résultats sans si-
gnification car chacune des deux images n'est qu'une
représentation particuliére dans 'espace des solutions.
Si on parvient pourtant a tirer des conclusions concer-
nant |'effet de l'injection en comparant les deux images
« & I'ceil », c'est parce que I'ensemble des solutions de
chaque probléme inverse est homogéne et que deux re-
présentations possibles ont suffisamment de caractéris-
tiques communes.

Si I'on désire malgré tout obtenir une seule image ne
décrivant que 'effet de l'injection, on est alors amené
& effectuer une inversion unique, les données étant cons-
tituées par 'ensemble des différences entre les temps de
trajets avant et aprés l'injection pour les mémes positions
des couples sources-récepteurs. Le résultat est une to-
mographie en variations relatives des vitesses.

La surface a explorer est divisée en un nombre fini de
blocs rectangulaires d'indice i. Chaque rai (d'indice j) tra-
verse un certain nombre de ces blocs dans chacun des-
quels la lenteur (inverse de la vitesse) est constante et
égale a s;. La longueur du trajet dans le bloc i du rai
d'indice j est xy;.

Avant linjection, la durée de propagation pour un rai
donné peut s'écrire :

Apres l'injection, on a de méme :

P =L x% "
j i ij i



Les données du probléme inverse sont donc :

At =P - = TP s
1 | i I ij i ij i

On vérifie que les At; sont faibles. On peut donc effec-
tuer I'approximation suivante :

X: =X =X
ij ij il
On obtient :
A = LxAs
(As = P — s¥)
1 1 1
Soit encore :

AT = XAS.

Les inconnues du probléme sont les variations de len-
teur dans chacun des blocs, les données sont constituées
des différences entre les temps de trajet mesurés aprés
et avant l'injection. Dans la notation matricielle ci-dessus,
AT est le vecteur colonne de N composantes At; (N :
nombre de rais), AS est le vecteur colonne a P compo-
santes As; (P : nombre de blocs) et X est la matrice N x P
dont les éléments sont les longueurs des trajets x;; du
rai d’'indice j dans le bloc i. En général N # P et méme
dans le cas oti 'on choisirait N=P, le systéme obtenu
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est toujours mal conditionné. C'est pourquoi on utilise
une méthode aux moindres carrés pondérés pour dé-
terminer des estimations As de AS.

AT n’est pas de moyenne nulle, en général AS non plus.
On est donc amené a chercher les écarts de AS autour
d’'une moyenne AS, correspondant par exemple 2 une
variation de lenteur uniforme dans I'espace. AS, est alors
un vecteur dont toutes les composantes sont égales 3 :

1 Aty
As, = _ L
N j 1j

lj : longueur du rai d’indice j.
On minimise alors la quantité :

| XAS — AT | + ©% | AS - AS, |

ce qui conduit a :
t —]
AS = (XX + ©7) (XAT + ©2AS,)

Le coefficient ©2 est une mesure de la confiance rela-
tive que I'on accorde & AS,. Si I'on choisit un ©2 grand,
cela signifie que I'on pense que l'injection a eu des ef-
fets uniformes dans 'espace. On pourrait d’ailleurs choi-
sir un AS, dont les composantes varieraient spatialement
en fonction des connaissances que 'on a par ailleurs sur
les variations spatiales de I'effet de l'injection. La formu-
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Résultats Schéma d'injection

Fig. 6 — Tomographie en variations relatives de vitesse (avant — aprés injection).
Les courbes de niveaux sont distantes de 10 %. La courbe en traits pleins correspond

& une variation de + 10 % la courbe hachuréde & une variation nulle; les courbes en tirets correspondent

4 des variations négatives de la vitesse. Le terrain est subdivisé en trois zones d’injection :

Zone | : zone d'injection dense;
Zone Il : zone d'injection modérée;
Zone lll : pas d’injection.
On remarque que dans les zones théoriquement fortement injectées, la vitesse a fortement diminué
alors qu’elle a légérement augmenté dans leur voisinage.
Ailleurs les variations relatives de vitesse sont faibles.

On interpréte ce phénoméne comme étant di & un claquage, dans la zone I, du terrain trop imperméable

vis-a-vis du coulis utilisé. Au voisinage de cette zone, le terrain a été légérement compacté.
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lation en termes de lenteur a été utilisée, mais les résul-
tats finaux peuvent étre exprimés en termes de varia-
tions relatives de vitesse.

La figure 6 est un exemple de résultat obtenu a partir
de mesures réelles dans des sables de Beauchamp sur
un site d’essai d'injection & Neuilly-Plaisance (banlieue
Est parisienne).

Cette méthode présente plusieurs avantages :

1. Elle fournit les résultats sous la forme d’'un seul do-
cument qui ne décrit que l'effet du traitement.

2. Le systeme a résoudre est directement linéaire
puisqu’on travaille sur des données petites (différences
de temps de trajets).

3. En sismique, il est bien connu que le pointé relatif
des temps est plus précis que le pointé absolu ; or cette
méthode utilise principalement des pointés relatifs. Il est
possible d’enregistrer les signaux avant et aprés l'injec-
tion, puis de calculer les différences de temps de trajet
par des méthodes automatiques de traitement du signal.
Ceci, en éliminant les pointés « manuels », confére une
grande précision a la méthode.

4. Leffet de certaines erreurs systématiques est éliminé,
par exemple celui dil & une connaisance imparfaite de
la géométrie des forages.

CONCLUSION

Des simulations numériques ainsi que des expérimen-
tations sur le terrain ont montré I'efficacité de la tomo-
graphie sismique. Il est possible de porter un jugement
sur l'effet d’'une injection dans le sol avec une résolu-
tion spatiale de I'ordre du métre carré.

La tomographie en variation relative de vitesse est par-
ticulierement bien adaptée au contréle des injections
pour lesquelles elle constitue une aide efficace au dia-
gnostic. Elle peut s’appliquer en fait chaque fois qu’un
terrain évolue mécaniquement dans le temps et néces-
site un contréle (par exemple : traitements thermiques,
évolution de zones fissurées, de nappes aquatiques...).
Elle est calculée en utilisant comme données les diffé-
rences entre des mesures réalisées avant et aprés une

injection. Le cott du calcul est faible, mais pour le mo-
ment la durée de la mesure sur le terrain est encore ex-
cessive pour que la méthode soit économiquement via-
ble (il faut environ une journée de travail pour obtenir
une image). Un matériel spécifique est en cours de réa-
lisation. Il nous permettra de réduire ceite durée a envi-
ron une demi-heure pour une image (mesure + calcul)
dans le cas d’'une tomographie d’'une centaine de mé-
tres carrés avec dix positions d'émetteur et dix positions
de récepteurs.
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I’ancrage par succion
études sur modeéles réduits

suction anchors model test studies

Didier FAU
Chercheur au Laboratoire Géomatériaux de 'ENTPE *

Daniel RAYNAUD
Ingénieur a Single Buoy Moorings Inc.,

E R

Résumeé

Le développement permanent des travaux pétroliers en haute mer, requiert des
techniques d'amarrage de plus en plus performantes. Les ancres & succion clas-
sées dans la catégorie des ancres dites spéciales, ont été congues et testées
depuis peu. Ce type d'ancrage nécessite des moyens d’installation réduits et peut
étre utilisé en eaux profondes.

Des essais sur modeles réduits menés en laboratoire ont permis d'étudier le com-
portement de telles ancres dans des sols sableux et argileux. Il en résulte que
connaissant un minimum d'informations géotechniques sur le fond marin, I'ancrage
par succion se révele fiable et peu onéreux, car il permet la récupération des
ancres. Ce dernier point représente un atout considérable pour ce type d'ancrage.

Abstract

The constant evolution of the offshore oil Industry requires more and more efficient
and reliable anchoring techniques. The suction anchors which are classified as spe-
cial anchors, have been designed and tested over the past years. This type of ancho-
ring necessitates only light means of installation and can be used in deep water.

The behavior of suction anchors placed in sand and clay has been investigated
with model tests in a laboratory. The obtention of some geotechnical data for the
seabed are necessary for suction anchor design. This type of anchoring has been
proven to be reliable and cost effective, and it allows the re-use of the anchors,
which is a considerable advantage.

* ENTPE, rue M.-Audin — 68120 Vaulx-en-Velin.
** SBM, 24, avenue de Fontvieille. P.O Box 199 MC — 98007 Monaco Cedex.



1. INTRODUCTION

L'intensification et la constante évolution des travaux pé-
troliers en mer intervenues au cours des derniéres dé-
cennies ont créé des besoins nouveaux en matiére d’an-
crages.

Les structures flottantes telles que les plate-formes semi-
submersibles ou les bouées de chargement (fig. 1) ont
tout d'abord été amarées a |'aide d'ancres classiques trés
lourdes reliées aux structures flottantes par des chaines
ou des cables de gros diamétre. A mesure que la taille
des structures & ancrer : plate-formes, bouées, tankers
devenait de plus en plus importante. il a fallu recher-
cher d'autres systémes plus adaptés aux nouvelles de-
mandes. Les méthodes classiques d’ancrage qui sont ac-
tuellement employées par l'industrie pétroliére en haute
mer sont des ancres a haute efficacité, des embases gra-
vitaires, des pieux ou encore des ancres spéciales. Une
bréve revue des systémes d'ancrage couramment utili-
sés en mer est présentée dans le premier chapitre. Parmi
les ancres spéciales, une attention particuliére sera por-
tée sur le systtme « d’'ancrage par succion ».

Le principe de I'ancre a succion est explicité en détail
dans le chapitre suivant. L'installation et le comporte-
ment d’ancres a succion installées & titre expérimental
puis commercial sont revus et commentés.

Les phénomeénes qui se produisent lors de I'enfoncement
d’une ancre a succion dans un massif de sol sableux ou
argileux ont été étudiés en laboratoire. Cet article pré-
sente dans sa deuxiéme partie les résultats des recher-
ches qui ont été effectuées sur des modéles réduits d'an-
cres a succion a 'ENTPE (Vaulx-en-Velin). Ces études
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ont permis de mieux comprendre le comportement en
vraie grandeur des ancres & succion placées dans des
matériaux pulvérulents ou cohérents.

2. REVUE DES SYSTEMES D’ANCRAGE
UTILISES DANS L'INDUSTRIE
PETROLIERE OFFSHORE

Les supports flottants destinés & I'exploitation des hydro-
carbures en mer peuvent étre soit mobiles (barges de tra-
vail), soit temporaires (plate-formes semi-submersibles)
ou bien encore permanents, pour une durée de 5 3 20
ans (bouées, terminaux ou colonnes articulées). La sé-
lection d'un systéme d'ancrage se fait sur la connaissance
des diverses possibilités offertes, puis sur I'étude détail-
lée de la réalisation et de la mise en place du systéme
sélectionné.

2.1. Systémes d’ancrage

Les techniques actuelles d'ancrage de supports flottants
peuvent se diviser en cing catégories :

— ancres marines de fortes capacités & haut rende-
ment ;

— embases gravitaires ou corps morts ;

— pieux d'ancrages ;

— ancres spéciales ;

— ancrage dynamique.

Fig. 1 — Systémes d'ancrage caténaire de pfé te-forme semi-submersible et de bouée d’amarrage.
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Les quatre premiers types d'ancrage sont schématique-
ment représentés sur la figure 2. La technique des an-
cres a été largement développée dans l'ouvrage de
PUECH (1983). A partir de 1970, de nouveaux types
d'ancres & haute efficacité (rapport entre la tenue et le
poids dans l'air de I'ancre) sont apparus sur le marché.
Des ancres de 100 & 150 kN permettent de reprendre
des efforts de 1 000 & 2 000 kN par point d'ancrage.
Des ancres plus lourdes et plus performantes permet-
tent de reprendre des efforts de 5 000 & 6 000 kN dans
le cas d'ancrage permanent de supports de production.

L'ancrage gravitaire est une solution fiable pour la re-
prise d'efforts verticaux et horizontaux importants. Dans
le cas de colonnes articulées construites en Mer du Nord,
les efforts appliqués & l'unijoint sont de l'ordre de
10 000 kN. L'amarrage de structures a I'aide de corps
morts en béton est peu utilisé & cause des difficultés de
transport et d'installation.

Les pieux d’ancrage sont souvent utilisés car peu oné-
reux. lls offrent 'avantage de pouvoir étre placés & une
position bien déterminée et ils permettent de reprendre
des efforts verticaux et horizontaux. Suivant la nature
des sols rencontrés, les méthodes d'installation sont bien
conir6lées. En variant le diamétre, I'épaisseur et la lon-
gueur, ainsi que la position du point d’attachement. on
peut reprendre des efforts variant de 1 000 a 7 000 kN.

Les ancres spéciales sont elles aussi apparues dans les
années 70. L’objet de ces systémes est d’offrir un moyen
d’'ancrage fiable, pouvant résister a des efforts impor-
tants, étre réutilisables parfois, et pouvant &tre mis en
ceuvre d'une maniére économique. C'est ainsi que sont
apparues entre autres, les ancres vibrofoncées, les an-
cres propulsées, les ancres mises en place par fluidisa-
tion et les ancres a succion. Les ancres a succion qui
font 'objet de cet article peuvent étre considérées comme
des pieux d'ancrage de grand diameétre (en général su-
périeur 3 trois métres) et pouvant reprendre des efforts
latéraux de 2 000 kN. Elles offrent I'avantage de pou-
voir étre réutilisables, elles nécessitent des moyens d'ins-
tallation légers donc peu cofiteux, et elles sont trés éco-

nomiques dans le cas d'ancrage en eaux profondes (plus
de 300 métres).

Le cinquiéme type, l'ancrage dynamique, est une tech-
nique particuliére récente qui se caractérise par |'absence
de liaison mécanique entre le fond marin et la structure
a amarrer. Cette technique est surtout utilisée en eaux

trés profondes (plus de 1 000 métres) pour des structu-
res mobiles ou des ancrages temporaires.

2.2. Critéres de sélection d’'un systéme
d’ancrage

La sélection d'un systéme d'ancrage de forte capacité
est fonction d’'un nombre important de critéres, les prin-
cipaux sont les suivants :

— le temps d'immobilisation du support flottant. Pour
de courtes durées, les ancres marines sont fréquemment
utilisées. Pour des ancrages permanents, les pieux ou
structures gravitaires seront considérés, de méme que
les ancres marines a haute efficacité ;

— lintensité et la direction des efforts dans les lignes
d'ancrage. Les efforts horizontaux a considérer sont en
général de 1 000 a 7 000 kN tandis que les efforts ver-
ticaux peuvent aller jusqu'a 10 000 kN ;

— la profondeur d'eau qui est encore de nos jours un
critére sévére. De 100 & 200 metres de profondeur, les
techniques sous-marines sont bien maftrisées. De 200 a
300 metres de profondeur, le coft des travaux sous-
marins croit rapidement, au-dela de 300 métres de pro-
fondeur, I'ancrage du type « chaine-caténaire » est rem-
placé par I'ancrage dynamique ;

— la nature du sol qui est un critére prépondérant dans
le choix du type d'ancrage. Le tableau | présente une
méthode de sélection d'un systéme d’ancrage en fonc-
tion de la nature du sol et des efforts appliqués ;

— finalement le critére économique sera sans doute le
facteur décisif lorsque plusieurs solutions seront techni-
quement envisageables.

3. SYSTEME D’ANCRAGE PAR SUCCION

3.1. Principe et description du systéme

Les premiéres ancres & succion ont été expérimentées
par la Société Shell en 1976 dans un lac, puis étudiées
plus en détail par des essais en vraie grandeur au cours

CHAINE OU CABLE RELIES A LA STRUCTURE A ANCRER

e

ANCRE MARINE CORPS MORT

ANCRE A SUCCION

Fig. 2 — Types d’ancrage actuellernent utilisés.
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Tableau |
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CHOIX D'UN SYSTEME D’ANCRAGE EN FONCTION DE LA NATURE
DU SOL ET DE L’EFFORT APPLIQUE

(PUECH 1983)

: Pieux : Pieux forés 3
; Ancres Pieux : Pieux : Ancres &
Type d'ancrage Béches Pelles Corps morts | paitys | VibrO- |3 chaine | &t cimentés succion
fonceés « classiques »
Efforts H Vv H M et/ou H Vv H V et/ou H
T  Sols argileux
Y.
P Cu < 0 kPa x x ? % X X ™. *
E 10 < Cu < 50 X % ? b X X b X %
50 < Cu < 100 ? X X X X X X
D Cu > 100 kPa X e X X 7
E
Sables laches x X X b b s ps = X
g Sables denses x X % ¥ X W X
L Roche 3 7 b3 X
Note : H : effort horizontal

V : effort vertical d’'arrachement
X : solution compatible avec la nature du sol.

al

Fig. 3 — Exemple d'ancre a succion

a) En cours d’installation

b)

b) Aprés installation.
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des années suivantes (HOGERVORST, 1980). La So-
ciété Single Buoy Moorings Inc. de Monaco a commer-
cialisé le principe des ancres a succion sous licence Shell
a partir de 1980 (CUCKSON, 1981, MAARI, 1985).

Une ancre a succion est définie comme une pile de grand
diameétre dont 'extrémité supérieure est fermée. La par-
tie supérieure est en forme de déme ou bien plate et
renforcée par des poutres (fig. 3). Le principe de |'ancre
a succion est simple, il consiste & utiliser la pression
hydrostatique exercée au sommet de I'ancre pour vain-
cre la résistance a la pénétration offerte par le sol. Pour
cela on exerce une dépression a l'intérieur de I'ancre par
l'intermédiaire de pompes qui évacuent 'eau contenue
a l'intérieur de I'ancre ainsi que I'eau qui peut percoler
dans les couches de sol perméables. Lorsque l'ancre a
pénétré dans le sol de la hauteur désirée, les pompes
sont déconnectées et remontées a la surface. L’ancre
est alors préte pour la mise en tension des chaines. Un
des avantages des ancres a succion est que le principe
de base peut étre aussi utilisé pour récupérer 'ancre. Il
suffit d'injecter de I'eau sous pression a l'intérieur de
I'ancre pour la récupérer. Cette technique est trés utile
lorsque les ancres doivent étre réutilisées sur un site voi-
sin, ou encore lorsque des difficultés imprévues arrive
lors de la mise en place des ancres.

Les caractéristiques des ancres a succion utilisées jusqu’a
présent sont les suivantes :

— diametre extérieur : 3 a 5 m

— longueur totale : 5a 10 m

— épaisseur des parois : 25 3 54 mm
— poids : 150 a 300 kN

— efforts appliqués : 500 & 2 500 kN.

L’équipement nécessaire a l'installation d’ancres a suc-
cion est relativement limité :

— une pompe submersible de capacité suffisante. Un

débit de 150 m*/h permettra le plus souvent la péné-
tration compléte d’'une ancre en moins d’'une heure ;

— une boite de mesures pour suivre 'enfoncement et
l'inclinaison de l'ancre et la pression & son sommet ;

— une pompe a haute pression pour la récupération
de I'ancre. Les pompes a incendie & bord des bateaux
peuvent étre suffisantes.

Une ancre a succion est un moyen économique de rem-
placer des pieux d'ancrage. Les méthodes d'installation
ne nécessitent pas de barges avec des grues de grandes
capacités pouvant manipuler les marteaux de battage aé-
riens et les rallonges de battage ou encore les marteaux
submersibles. Bien que le poids d’'une ancre & succion
soit équivalent au poids d’acier d'un pieu battu, le poids
des pompes submersibles est trés 1éger en comparaison
de celui des marteaux de battage. De plus, l'installation
en mer de 'ancre & succion est grandement facilitée par
la stabilité méme de 'ancre posée sur le fond marin, son
grand diamétre permet a 'ancre de rester verticale sans
support a partir de la surface, ce qui présente un autre
avantage, en cas de mauvais temps en mer,

3.2. Exemples d’application d’ancrage
par succion

Les premiéres ancres a succion ont été développées a
titre expérimental par la société Shell aux Pays-Bas. Une
publication présentée par HOGERVROST (1980) ré-
sume les résultats des essais en vraie grandeur réalisés
avec des ancres a succion sur les sites de Noordland,
Delfzijl et Scharendijke aux Pays-Bas. De plus une mé-
thode de calcul permettant d’évaluer les efforts de pé-
nétration de I'ancre dans le sol, ainsi que la résistance
latérale d'une ancre sont proposées.

Tableau Il
EXEMPLES D'ANCRAGES REALISES
Pro- Charge | Nombre
; fondeur | Diamétre [Longueur| latérale | d'ancres
Site Année Coupe de sondage dasa m) (m) Wt S
(m) (kN) d’essais
Noordland 1878 | 0-3 m sable fin silteux 17 3,8 7,0 1000 | 5 essais
Pays-Bas 3-8 m sable fin
Delfzijl 1979 | 0-10 m argile trés raide 12 3,8 5,0 2000 | 5 essais
Pays-Bas
Scharendijke 1980 | 0-5 m sable moyen 31 3,8 7.0 2000 | 2 essais
Pays-Bas 5-10 m argile sableuse raide
Gorm Field 1980 | 0-6 m sable dense
Danemark 6-12,5 m argile molle a raide 38 3.5 9,0 > 2000 | 2 essais
12 ancres

Champion Field 1980 | 0-2,5 m sable lache 20 a 45 3,8 5,0 2000 | 4 essais
Brunei 2,5-10 m argile molle & raide 4,5 6,2 700 | 4 ancres
Thistle Field 1982 | Argile trés raide 162 3.6 8,0 510 horiz. | 2 ancres
Mer du Nord 800 vert.
Estuaire Scheldt 1981 0-5,0 m sable fin & moyen 6 3,8 7,0 1750 | 1 ancre
Pays-Bas




L’article de SEMPERE et AUVERGNE (1982), présente
la méthode de calcul employée pour le dimensionne-
ment des ancres a succion installées dans le champ de
Gorm, secteur danois, en Mer du Nord. Ce méme arti-
cle présente de fagon détaillée une analyse de la mé-
thode d'installation. Le tableau Il présente une liste d’an-
cres a succion qui ont été mises en place par la Société
Shell ou commercialisées. Les conditions de sol et les
dimensions principales des ancres sont résumées dans
ce tableau.

4. RESULTATS DES ETUDES
SUR MODELES REDUITS

4.1. Objet des études

Les recherches menées au Laboratoire Géomatériaux
de 'ENTPE ont eu pour but d’acquérir une meilleure
connaissance des possibilités offertes par les ancres a suc-
cion. Les études ont porté sur le comportement du sol
et sur l'interaction sol-ancre. La capacité d'ancrage n'a
pas été abordée, les méthodes classiques de calcul de
la capacité portante axiale et latérale des pieux pouvant
étre appliquées.

Trois thémes ont orienté ces recherches.

La récupération de I'ancre est I'un des attraits de ce
systéme. Or, il a été mis en évidence, par un modéle
théorique, un rapport diaméire sur hauteur enfoncée,
pour lequel la récupération de 'ancre nécessite une pres-
sion infinie. Ce rapport est appelé rapport critique et
noté : (D/H).. Cest pourquoi, la possibilité pour un sol
donné, d’enfoncer et de récupérer une ancre trés élan-
cée, a fait I'objet du théme principal de recherche. Un
modele théorique a été développé, reliant la pression
« P », fournie par les pompes, & la hauteur « H » d’en-
foncement de 'ancre.

Le deuxiéme théme a été 'analyse qualitative des phé-
nomeénes observés. Généralement, les conditions d'ins-
tallation in situ, ne permettent pas une bonne observa-
tion.

Enfin, les premiéres études réalisées 3 'TENTPE ont mon-
tré, lors de 'enfoncement d'une ancre, l'existence d'une
remontée de sol a l'intérieur de celle-ci. Une attention
particuliére a été portée sur ce phénoméne afin de
'analyser et de le quantifier en laboratoire.

4.1.1. Présentation des modéles et types
de sol utilisés

Les ancres a succion utilisées en Mer du Nord, ont les
caractéristiques suivantes :

— longueur : 9 m

— diameétre : 3,5 m

— poids : 300 kN

— épaisseur : 25 mm

— matiére : acier.

Pour augmenter la capacité d’ancrage, il a été envisagé
également de construire des ancres plus élancées attei-
gnant une hauteur de dix diameétres.

Clest pourquoi, les maquettes d'ancres utilisées pour
cette étude sont des modéles réduits au 1/60¢, 1/50¢,
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1/35¢ et 1/25¢ de 'ancre présentée ci-dessus, mais res-
pectant un élancement de I'ordre de dix. Ces maquet-
tes sont, soit en acier, soit en plexiglass.

En ce qui concerne le sol, deux types de matériaux ont
été retenus :

a) matériaux pulvérulents
Deux sables de carriére ont été utilisés : S 31 et F 25.

Tableau ]

PROPRIETES DES MATERIAUX PULVERULENTS

Perméabilite Y @ dg0 |Classifi-
Nam Kimis)  |Ie/m)| Gegrés) | © | fm | S20C0

S 31 1210+ 9,2 [ 34°|10,80(0,40|Sm
F 25 7 10 8,4 | 32°10,93|0,14 | Sk

b) matériaux cohérents :

L'argile employée est la « terre de Vallauris » dont les

limites d'Atterberg sont : Wp = 26 %, Wl = 51 %,

Ip = 25 %. Trois cohésions différentes ont été utilisées :
Tableau IV

PROPRIETES DES MATERIAUX COHERENTS

Désignation des argiles A3 A4 A9

Cohésion : Cp (kPa)
au pic 9,0 4,7 1,2

Cohésion : Cr (kPa)
résiduelle 7.0 4,0 1,0

Le fond marin est représenté par un volume de sol sa-
turé d’environ un meétre cube, noyé sous deux métres
d’eau. Afin de conserver l'axisymétrie de I'ensemble, le
massif de sol est de section circulaire de diamétre 1,0 m,
de hauteur 1,1 m (fig. 4). Les dimensions relatives du
massif de sol et des différentes ancres sont telles que les
effets de bord sont négligeables. Les maquettes d’an-
cres sont équilibrées par un contre poids, de telle sorte
que le poids propre de I'ancre n'est pas pris en compte
lors de I'enfoncement. Le systéme d'acquisition des don-
nées permet de mesurer en fonction du temps, I'enfon-
cement de l'ancre, la hauteur de la remontée du sol et
la pression a l'intérieur de l'ancre.

4.1.2. Conditions de similitude

L'expérimentation sur modéle réduit doit étre précédée
d’une étude sur les conditions de similitude. Un examen
détaillé du phénomeéne d’ancrage fait apparaitre un nom-
bre important de variables & prendre en compte :

— les caractéristiques du sol (cohésion, angle de frot-
tement, granularité, perméabilité, propriétés mécani-
ques) ;

— la géométrie de I'ancre (diamétre, longueur, épais-
seur) ;
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Fig. 4 — Schéma du dispositif expérimental utilisé pour les études sur modéles réduits d’ancres a succion.

— les conditions de mise en ceuvre (pression et débit
a fournir par les pompes, enfoncement a atteindre, vi-
tesse d’enfoncement de l'ancre).

Le respect de la similitude pour chacun de ces parame-
tres n'est guére réalisable, des hypothéses sont néces-
saires.

Les lois de la similitude ont été respectées sur les varia-
bles qui paraissaient primordiales. L'écriture des condi-
tions d’équilibre, du critére de plasticité, et de la loi de
Darcy ont permis d'obtenir les paramétres suivants :

— longueur L * = Lmodgle/Lréelle

— contrainte §° = L *

— poids volumique ¢y * = 1

— déplacement £ * = L °

— perméabilité k * = 1

— cohésion C * = L *

— angle de frottement tg¢p* = 1

Le fait de ne pas connaitre la loi de comportement du
sol, et de ne pas le soumettre en laboratoire aux con-
traintes qu'il subirait in situ, nous améne a considérer
avec prudence toutes les extrapolations quantitatives que
I'on pourrait envisager.

4.2. ANCRAGE PAR SUCCION
DANS UN MATERIAU PULVERULENT

4.2.1. Modéle théorique

PRELIMINAIRE

Les essais d'ancrage dans un matériau pulvérulent ont
permis de mettre en évidence les phénomeénes suivants :
— En raison du gradient de pression imposé, le mou-
vement de 'ancre s'accompagne d’un écoulement d'eau

a travers le sol qui I'entoure. Ce dernier est soumis a
des forces de « percolation », proportionnelles au gra-
dient hydraulique.

— De plus, la succion et I'écoulement hydraulique con-
jugués font monter le sol a l'intérieur de 'ancre. Si l'ancre
est enfoncée d'une hauteur « H », la hauteur intérieure
de solest « H + h » (fig. 5). L'expérience montre que
« h » est fonction lindaire de « H », soit : h = H/a (« a »
étant constant pour un sol donné). Nous noterons la
hauteur intérieure « H (1 + 1/a) ».

DIAMETRE
(o)

LONGUEUR
TOTALE

CARDTTE ()

DE HAUTEUR
(h)

HAUTEUR
ENFONCEE(H)

Fig. 5. — Phénoméne de remontée du sol a l'intérieur
de I'ancre sur une hauteur (h).



EVALUATION DES DIFFERENTS PARAMETRES
Les parameétres a prendre en compte sont :

— le poids volumique déjaugé du sol, « 4’ », et « d' »
la densité déjaugée,

— le coefficient de frottement « tgd » entre I'ancre et
le sol,

— le coefficient « K » de pression latérale des terres :

K = s,/s,
— le gradient hydraulique « i ».

les trois premiers paramétres peuvent étre estimés sans
trop d'incertitude. Les deux derniers méritent une at-
tention particuliére :

— Tout d’abord. le coefficient de pression latérale des
terres « K ». Lors de I'enfoncement de I'ancre, les ef-
forts normaux appliqués par le sol sur les parois de
'ancre vont varier, en raison du refoulement du sol en
téte de I'ancre, et de I'effet de la dilatante ou de la con-
tractance (suivant que le sol est dense ou lache) liée au
cisaillement (fig. 6). Ainsi s, peut étre évalué seulement
de maniére approximative. Il en est de méme pour le
coefficient « K » qui reste mal connu. Un coefficient uni-
que sera pris dans le modéle théorique pour lintérieur
et I'extérieur de I'ancre. Pour une meilleure estimation,
I'approche expérimentale semble étre la seule méthode
réaliste a envisager. Notons cependant qu'il est d’'usage
de prendre « K = 1 — sing » (formule de Jaky), ou
encore « K = 0,8 » comme conseillé par « I'American
Petroleum Institute » (1984).

ENFONCEMENT

\/

-

LEE %
b T T, USAILLEMENT
N e

X R UL LI
A v
G, COMPRESSION

Fig. 6. — Efforts de compression et de cisaillement
exercés par I'ancre sur le sol lors de son enfoncement.

— Le second parameétre délicat est le gradient hydrau-
lique. Afin de I'évaluer en tout point le long de I'ancre,
le réseau d’écoulement de 'eau a travers le sol a été si-
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mulé numériquement sur ordinateur. Le programme
« SEEP », basé sur la méthode des éléments finis a per-
mis, pour trois configurations différentes d’enfoncement
de I'ancre, de connaitre le gradient hydraulique. Les ré-
sultats obtenus sont les suivants :

Hypothése :

Soit P la surpression (ou dépression) dans la partie haute
de I'ancre, « P1 » la pression a sa base cété intérieur et
« P2 » la pression & sa base cété extérieur,

Soit H la charge hydraulique en un point d'altitude
«zZ» !

H = u/ yw + z, (u pression, z altitude comptée sur
un axe vertical ascendant). Le gradient hydraulique est
défini par : T = — grad H. Dans notre cas, seule la
composante verticale du gradient est non nulle, et & pour
valeur absolue :

du 1

i=— —+1
dz yw
5 : dp 1

Un calcul immédiat montre que : i = L

dz yw

® [e gradient hydraulique « i » peut étre considéré, en
chaque instant, constant le long de I'ancre (fig. 7) et ce,
aussi bien a lintérieur qu'a l'extérieur.

PAROI DE
L'ANCRE

NIVEAU DU SOL

PRESSION P (2)

a' = PI/P a= [P-PI/P

PRESSION EXTERIEURE
LE LONG DE L'ANCRE

PRESSION INTERIEURE
LE LONG DE L'ANCRE

Fig. 7 — Distribution du gradient hydraulique «i»
a l'intérieur et & I'extérieur d’une ancre.

Aussi, nous dirons qu’en tout point du sol au voisinage
de la paroi de l'ancre, le gradient hydraulique est :
«i = (P-P1)/[(H+h) yw] » pour l'intérieur,

et« i» = P2/[H ~yw] » pour I'extérieur. Si on introduit
les coefficents « & = (P-P1)/P » et « &' = P2/P » qui
représentent les pertes relatives de pression a l'intérieur
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et a 'extérieur de I'ancre, les gradients hydrauliques s'ex-
priment en fonction de « P » :
i = aP/[(H + h) yw]
i = o'P/(Hyw)
La pression « P » se dissipe a travers le sol, d'une part
a l'intérieur de I'ancre (&), d'autre part a I'extérieur de
I'ancre (') et enfin en bout de I'ancre (P1-P2)/P, ce
qui s'exprime par larelation 1 = o + o' + (P1-P2)/P.

¢ [eterme « (P1-P2) /P » varie contintiment avec H et
il est aisé de voir que sa limite est zéro, lorsque H de-
vient trés grand. Lorsque « H » s’approche de zéro
(P1-P2)/P tend wvers un. La courbe représentant
(P1-P2)/P=f

[(H + h)/D] est donc strictement décroissante de un
a zéro. De méme, le terme « ¢ = (P-P1) /P » varie con-
tinllment avec « H » et la courbe « ¢ = g [(H + h)/D] »
croft strictement de zéro & un pour « H » variant de zéro
a l'infini.

Les trois simulations numériques résumées dans le ta-
bleau V, ont permis de « caler » les fonctions f et g. Une
expression ajustée sur l'intervalle qui nous intéresse,
[(H + h)/D compris entre O,5 et 10], est donnée par :

0,15
a =05 (M]
D

15
o+ o = 1—0,25(H—;—h)

Tableau V

SIMULATIONS NUMERIQUES

TEST N° 1 2 3
D (m) 3,5 3,6 3,5
H (m) 3.5 7 14
H + h(m) 4,2 8,56 17,5
P (10 kPa) 100 100 100
P1 (10 kPa) 47,9 39,7 36,4
P2 (10 kPa) 29,2 32,2 36,4
o 0,521 0,602 0,636
o 0,292 0,322 0,364

Remarque : Les variations de o et &’ en fonction de « H »
sont faibles (tableau V). En premiére approximation, on
prendre « et &’ constants avec : @ = 0,65eta’ = 0,33

PRESSIONS NECESSAIRES AU MOUVEMENT
DE L’ANCRE

Supposons que |'ancre soit enfoncée d'une certaine pro-
fondeur dans le sol. Si I'on désire alors, soit 'enfoncer
davantage, soit la retirer, il faut que la force agissant sur
'ancre par l'action des pompes, compense les frotte-
ments qui existent entre le sol et I'ancre.

La force due 3 la différence de pression de I'eau entre
lintérieur et 'extérieur de I'ancre est : Fp = wD?* P / 4.

Au voisinage de I'ancre, le sol est soumis, d'une part
a son poids propre, d'autre part aux forces de percola-
tion. Ces ceux types de force contribuent au frottement
sol-ancre :

Forces de frottement agissant sur la paroi de I'ancre dues
aux forces gravitaires :

a lintérieur, F,; = 0,5 tgd Ky' D H? (1 + 1/a)?

a l'extérieur, F,. = 0,5 tgd ky’ D H?

Forces de frottement agissant sur la paroi de I'ancre dues
aux forces de percolation :

a lintérieur, Fi = 0,5tg0 Kyw i 7w D H? (1 + 1/a)?
a l'extérieur, Fe = 0,5 tgé Kyw i’ m D H?

Toutes ces forces, Fp, Fi, Fe, F,;, F,., sont verticales.
Elles sont, soit ascendantes, soit descendantes.

Lors de I'ancrage, les forces ascendantes sont : F,;, F,.,
et Fe les forces descendantes sont : Fp et Fi. La condi-
tion d'enfoncement est ;

Fp > F,; — Fi + F,. + Fe sait,

F S 2tgdd’K[(1 + 1/a)* + 1)
Hryw D/H - 2tgbK[ar' — (1 + 1/a)]
Lors de la récupération, les forces ascendantes sont :

Fp et Fe ; les forces descendantes F,;, F... et Fi. La con-
dition de récupération est :

Fp > F,; + Fi + F,. — Fe soit,

P S 2tgod'’K[(1 + 1/a)% + 1]
Hyw D/H - 2tgéK[a(l + 1/a) — o]

On notera que le poids propre de I'ancre ainsi que I'ef-
fort de pointe ne sont pas pris en compte dans ce mo-
déle.

REMARQUES :

— Pour un sol et une ancre donnés, les relations (1)
et (2) permettent d’obtenir « P/(H~yw) » en fonction de
« D/H ». Ces deux grandeurs sont sans dimension.

— La formule (2) fait apparaitre une valeur critique du
rapport « D/H » pour laquelle le rapport « P/ (Hyw) »
devient infini. Ce rapport est :

(D/H)c = 2tg 6 K [a({l + 1/a) — o]
— Leterme«2tg 0K [@ — o (1 + 1/a)] » est tou-

jours négatif. Si bien, qu'il n’existe pas de rapport criti-
que « (D/H). » a 'enfoncement.

(2)

— En valeur absolue, la dépression nécessaire a I'en-
foncement est toujours inférieure a la surpression né-
cessaire & |'arrachement.

— La pression « P » varie comme le carré de I'enfon-
cement « H ».

— Les pressions théoriques obtenues d'aprés ces rela-
tions, doivent étre corrigées pour un projet en vraie gran-
deur, afin de prendre en compte le poids propre de
I'ancre et 'effort de pointe.

4.2.2. Résultats expérimentaux

PHENOMENES OBSERVES AU COURS
DE [’ENFONCEMENT ET DE LA RECUPERATION
DE L’ANCRE

a) enfoncement de ['ancre

L'usage d'une ancre a succion suppose la possibilité d'en-
foncer celle-ci. Deux cas de refus a 'enfoncement ont
été observés :

— Si le sol sur lequel repose 'ancre n’est pas plan, un



courant d’eau de I'extérieur vers l'intérieur s'établit dans
les creux, entrainant le sol et formant ainsi des « crate-
res ». la dépression interne ne peut se faire et I'enfon-
cement est impossible. Notons cependant, que sous l'ac-
tion de son propre poids, une ancre en grandeur réelle
s’enfonce d'une hauteur de l'ordre de 0.5 m. Si la pla-
néité du sol est telle que les cétes extrémes n'ont pas
plus de 0,5 m d'écart, 'enfoncement débutera sans pro-
bléeme.

— Si la perméabilité du sol est trop forte pour que les
pompes puissent fournir une dépression « P » sous un
débit « Q » (ce débit est de I'ordre de Q = 7 D? ki/4).
Lorsque le sol est constitué de plusieurs couches de ca-
ractéristiques différentes, c'est la couche de plus faible
perméabilité qui, une fois atteinte, régle le débit.

En écartant ces deux éventualités, I'enfoncement est tou-
jours réalisable. Il s'accompagne de la formation d'une
carotte de sol de hauteur « h » & l'intérieur de I'ancre
au-dessus du fond marin. Ceci peut apparaitre comme
un handicap de ce systéme d'ancrage car cela entraine
un surdimentionnement de I'ancre : pour un enfonce-
ment d'une hauteur « H », il faut que 'ancre ait une hau-
teur minimale de « H + h » (fig. 8). Notons cependant
que lors d’ancrages in situ, il est possible d'évacuer I'ex-
cédent de sol constituant la carotte par différents moyens
techniques.
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Fig. & — Relation entre la hauteur de la carotte (h)
et la hauteur enfoncée (H).

b) Récupération de I'ancre

La récupération s'obtient par une montée en pression
de l'eau enfermée dans l'ancre. Le mouvement de
I'ancre est trés différent suivant que la montée en pres-
sion est réguliére ou brusque. Toutes choses étant par
ailleurs égales, la surpression nécessaire 3 la libération
de l'ancre est trés inférieure avec une montée en pres-
sion brusque, a celle qu'il faudrait avec une montée en
pression réguliére (fig. 9).

Cette constatation permet d’établir une régle de mise en
pression :

— les conduites doivent étre parfaitement saturées ;
— l'ouverture des vannes doit étre aussi rapide que pos-
sible.
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Fig. 9 — Influence de la montée en pression
sur la récupération de l'ancre.

c) Comparaison des deux phases : enfoncement
et récupération

Durant ces deux phases, le sol n'a pas le méme com-
portement, en effet :

— la pression nécessaire, pour enfoncer une ancre
d'une hauteur « H » est inférieure, en valeur absolue,
a celle nécessaire a sa récupération |

— 2 hauteur enfoncée égale, le débit que doivent four-
nir les pompes pour arracher 'ancre est supérieur a celui
nécessaire pour I'enfoncer.

On remarquera, que bien qu'elle n'apparaisse pas dans
le modéle théeorique, la perméabilité est un paramétre
du sol important & considérer. C'est en effet de la per-
méabilité du sol que dépend le débit minimum que doi-
vent fournir les pompes.
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L’EFFET D'ECHELLE D’APRES LES ESSAIS
EXPERIMENTAUX

On peut constater sur la figure 10 que les résultats, re-
latifs & deux modéles homothétiques sont analogues.
Ceci montre qu'il n'y a pas d'effet d’échelle entre les deux
modeles considérés. On peut alors espérer qu'il n'y en
aura pas non plus entre ces modéles et la vraie grandeur.

COMPARAISON ENTRE LES RESULTATS
EXPERIMENTAUX ET THEORIQUE

La figure 10 montre aussi sur un méme graphe les ré-
sultats relatifs aux essais dans le sable S 31, et la courbe
obtenue d’aprés le modeéle théorique.

Les parameétres du modeéle sont les suivants :

d = 0,92

0=0¢ — 10 = 24°
a=4,>5

o =055eta = 0,33
K=05

La courbe théorique permet de rester du c6té de la sé-
curité. Le rapport critique théorique « (D/H), » est égal
a 0,15. Notons que I'application de la formule de Jaky
donne K = 0,44, ce qui sous estime ce paramétre. Par
contre, K = 0,8 (comme conseillé par I'API) est une
valeur trop grande, car alors, le rapport critique
« (D/H). » est égal a 0,24.

25
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Fig. 10 — Comparaison des résultats expérimentaux
obtenus sur le sable S-31 avec la courbe
du modéle théorigue.

4.3. Ancrage par succion dans un
matériau purement cohérent

4.3.1. Modéle théorique

En ce qui concerne les ancrages dans un matériau pu-
rement cohérent, le modéle théorique repose sur deux
hypothéses basées sur |'expérience :

— le sol remonte & l'intérieur de 'ancre, d'une hauteur

«ho»;

— l'adhérence sol-ancre est prise égale, en premiére ap-
proximation, a la cohésion résiduelle du matériau :
« C, ».

On remarquera a nouveau que l'effort de pointe et le

poids propre de I'ancre ne sont pas pris en compte dans
les modeles analysés.

Dans le cadre de ces hypothéses, le seul paramétre a
considérer est la cohésion résiduelle « C, ». Le modeéle
théorique est alors trés simple.

La force provenant de I'action des pompes est toujours :

Fp = 7 D*P/4

L’adhérence entre le sol et I'ancre s'oppose au mouve-
ment de cette derniére. Cette résistance se traduit par
une force « Fc », égale au produit de la surface de con-
tact sol-ancre, par la cohésion « C, ». Il a été observé
expérimentalement, que sous l'effet de la succion, la ca-
rotte de sol enfermée dans 'ancre se rétracte sur une
hauteur au moins égale a « h » (fig. 11). [l se créé alors,
dans I'espace ainsi libéré un film d’eau. En conséquence,
I'adhérence ancre-carotte est négligée sur la hauteur h.
La force de résistance « Fc » est donc :

Fe = 2w D HCr

Nous supposons de plus, qu’entre le moment ol I'ancre
est mise en place, et celui ol elle est récupérée les ca-
ractéristiques du sol et de l'interface. n'ont pas changé.

Ainsi il y a mouvement de l'ancre, ascendant ou des-
cendant, si et seulement si Fp est supérieur a Fc soit :

P/C,>8H/D (3)

ENFONCEMENT

FILM D'EAU

Fig. 11 — Effet de la succion sur la carotte
dans le cas de sols cohérents.

4.3.2. Résultats expérimentaux

PHENOMENES OBSERVES AU COURS
DE L’ENFONCEMENT ET DE LA RECUPERATION
DE L’ANCRE

a) Enfoncement de l'ancre :

Comme pour les matériaux pulvérulents, chaque enfon-
cement d’'une ancre s'accompagne d’'une remontée de



sol a l'intérieur de celle-ci. La relation liant cette remon-
tée « h » a la hauteur enfoncée « H » s’avére étre cons-
tante. La figure 12 montre les résultats de neuf essais,
réalisés avec trois ancres d’échelles différentes et trois
types d'argile de cohésions différentes. La courbe repré-
sentant au mieux ces résultats a pour équation :

h/D = (H/D)*/6 (4)

el

ENFONCEMENT POUR
[ 3 Echelles differentes
[ (1/60e,1/35e, et 1/25e)
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Fig. 12 — Relation entre le « rapport hauteur de la carotte
sur diametre» (h/D) et le rapport « enfoncement
sur diameétre» (H/D).

Remarques :

— Les résultats expérimentaux obtenus tendent @ mon-
trer que la relation « h » en fonction de « H » est indé-
pendante du sol.

— On a pu observer que si 'on maintient une dépres-
sion constante dans 'ancre, la hauteur de la carotie aug-
mente alors que I'ancre ne s’enfonce plus. Ce phéno-
méne de fluage doit étre évité. C'est pourquoi, lors de
la mise en place d'une ancre, si la succion doit étre in-
terrompue pour une raison quelconque, il faut immé-
diatement libérer I'arrivée des pompes, afin de ramener
la pression a l'intérieur de I'ancre a la pression hydros-
tatique.

D’autre part si I'argile contenue dans 'ancre présente une
discontinuité ou une faiblesse, la partie supérieure de
la carotte se détache pour aller obturer I'orifice d'arri-
vée des pompes. I'enfoncement est alors stoppé.

Enfin, comme le montre la figure 13, la succion provo-
que le mouvement de tout un massif de sol, ce massif
est limité en surface par un cercle. Il se sépare du reste
du fond marin par rupture en traction.

b) Récupération de l'ancre

Deux points particuliers ont été observés au cours de la
récupération.

— Lorsque la pression augmente & l'intérieur de l'ancre,
la carotte commence 2 se tasser avant que |'ancre bouge.
Ce tassement peut atteindre 20 & 30 % de la hauteur
« h » de la carotte.

— Une fois 'ancre récupérée, il reste, sur le fond, une
carotte de hauteur h’. Celle-ci peut représenter 60 &
70 % de la hauteur « h » maximale atteinte a |'enfon-
cement.

N° 36

REVUE FRANCAISE DE GEOTECHNIQUE

CRATERE = 5 x D

=

Fig. 13 — Rupture d'un massif de sol cohérent
lors de la pénétration d’une ancre.

c) Comparaison des deux phases : enfoncement et ré-
cupération

Soit une ancre enfoncée d’'une hauteur « H ». Contrai-
rement a ce que I'on observe dans les sols pulvérulents,
pour mettre I'ancre en mouvement, ascendant ou des-
cendant, une méme diiférence de pression est néces-
saire dans le cas d'ancres a succion placées dans un mas-
sif d’argile (ce qui est conforme au modéle théorique).

On remarquera que les maquettes ayant une épaisseur
trés mince, I'effort de pointe n'apparait pas dans les ré-
sultats. Il en est de méme pour le poids de I'ancre.

COMPARAISON ENTRE LES RESULTATS
EXPERIMENTAUX ET THEORIQUES

Neuf essais distincts sont représentés sur la figure 14.
Sur chacune des trois argiles : A3, A4 et A9, trois es-
sais ont été effectués avec les échelles ; 1/60¢, 1/35¢
et 1/25¢. Sur la méme figure, est représentée la courbe
« P/C, = 8 H/D » correspondant au modéle théori-
que. On constate, une bonne concordance entre tous
les résultats, ce qui valide le modéle proposé, quant a
'enfoncement. La remarque faite dans le paragraphe
précédent permet aussi de valider le modéle pour la ré-
cupération,
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Fig. 14 — Comparaison des résultats obtenus
pour neuf essais distincts
(trois échelles et trois cohésions différentes)
lors de I'enfoncement d’ancres dans des sols cohérents.
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VERIFICATION EXPERIMENTALE
DE LA SIMILITUDE

Tout en restant conscient que les expériences ont été
menées sur des argiles de cohésion différentes mais de
méme ordre, de méme pour les échelles des ancres, la
vérification de la similitude (fig. 12 et 14) doit étre con-
sidérée comme satisfaisante ainsi que l'absence d'un effet
d’échelle entre les différents modéles. Toutefois, des ré-
sultats d'essais sur des ancres en vraie grandeur sont né-
cessaires pour compléter et confirmer cette étude. En
effet, on a pu constater au cours d’essais en vraie gran-
deur que la remontée d’argile « h » observée in-situ est
plus faible que celle observée en laboratoire.

4.4. Conclusion sur les essais en laboratoire

Les expériences réalisées & |'aide de modéles réduits ont
permis I'observation et I'analyse d'un grand nombre de
phénomeénes. Conscient que la similitude n’a pas été res-
pectée sur certains parametres et que les dimensions des
différentes ancres employées étaient du méme ordre de
grandeur (de 1/60¢ a 1/25¢), on peut, tirer les conclu-
sions suivantes :

— Quelle que soit la nature du sol dans lequel s’effec-
tue l'ancrage, ses caractéristiques mécaniques sont pro-
fondément modifiées au cours de la succion : la perméa-
bilité d’'un sable augmente, la cohésion d'une argile
diminue.

— L'enfoncement d’une ancre & une profondeur « H »
s'accompagne d'une remontée de sol d'une hauteur
« h » a I'intérieur de celle-ci. Pour des matériaux pulvé-
rulents, « h » est de I'ordre de « 0,25 H » ; pour des ma-
tériaux cohérents, la formule « h/D = (H/D)*/6 » re-
présente bien les résultats obtenus en laboratoire.

— La récupération d'une ancre enfoncée dans un sol
cohérent est aisée. Le débit & fournir correspond sim-
plement au déplacement de I'ancre.

La récupération d'une ancre enfoncée dans un sol pul-
vérulent nécessite certaines précautions :

— L’enfoncement de I'ancre ne doit pas étre tel que le
rapport « diamétre sur hauteur enfoncée » soit proche
du rapport critique « (D/H). ».

— Les pompes employées doivent étre suffisamment
puissantes, car il est possible que la perméabilité du sol
& l'intérieur de I'ancre ait fortement augmenté du fait de
la succion.

— La pression nécessaire a la récupération d'une ancre
est :

¢ dans le cas d’ancrage dans un sable, supérieure a la
pression nécessaire a I'enfoncement ;

® dans le cas d'ancrage dans une argile, du méme ordre
que la pression nécessaire a I'enfoncement.

— Enfin, lors de la récupération d’une ancre enfoncée
dans un matériau pulvérulent, la montée en pression a
l'intérieur de celle-ci doit étre la plus brusque possible.

5. FUTURS DEVELOPPEMENTS
ET CONCLUSION

Les chantiers expérimentaux ainsi que les divers sites
utilisant des ancres a succion ont permis de montrer que
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cette technique d'ancrage pouvait étre une bonne solu-
tion. Les études menées en laboratoire a 'ENTPE ont
permis d’'acquérir une meilleure connaissance des phé-
nomeénes mis en jeu lors de la pénétration et de la récu-
pération des ancres. Ceci devrait se fraduire in situ par
une plus grande sécurité d’action.

Comme les ancres & succion peuvent reprendre aussi
bien des efforts horizontaux que verticaux, leur champ
d'application est trés étendu. Une étude géotechnique
des couches de sol traversées par 'ancre (perméabilité,
densité, CPT, etc.) et l'utilisation de matériel adéquat
(pompes et instrumentation) doivent assurer dans tous
les cas d’utilisation, a la fois 'enfoncement et la récupé-
ration de 'ancre, et ce, quelle que soit la hauteur d’eau
a l'endroit considéré. Ce dernier point constitue un atout
considérable pour cette technique, notamment en com-
paraison avec des pieux classiques. Un autre avantage
est le peu de matériel nécessaire a la mise en place, ce
qui permet de réduire les colts d’installation. A I'’heure
actuelle, les ancres & succion sont employées pour I'an-
crage permanent de bouées de type CALM (Catenary
Anchor Leg Mooring), mais leur performance doit per-
mettre leur utilisation pour 'amarrage de systémes de
production flottants ou d'autres types de SPM (Single
Point Mooring). Récemment, des ancres surmontées
d’un joint tournant fluide ont été mises a I'étude, ce qui
pourrait devenir une solution trés économique par rap-
port aux bouées classiques.

La conception méme des ancres a été repensée de ma-
niére a les alléger, tout en conservant leur résistance.
Ainsi des ancres en matériaux mixtes : acier-béton, acier-
résine, ont fait l'objet d'études (MONTAGUE et
GOODE, 1979).

La technique d'ancrage par succion est amenée a se dé-
velopper, non pas en concurrence avec d’autres systé-
mes, mais plutét par complémentarité en introduisant
sur le marché une possiblité d’ancrage en eaux profon-
des (300 metres et plus).

ANNEXE
NOTATION UTILISEE

CARACTERISTIQUES DES ANCRES A SUCCION

Diametre de l'ancre

Longueur de I'ancre

Ep Epaisseur de 'ancre

Poids de l'ancre

Hauteur de la remontée du sol a l'intérieur de
I'ancre

Hauteur de I'ancre enfoncée dans le sol
Rapport entre H et h.

o

b oo

PROPRIETES PHYSIQUES ET MECANIQUES
DES SOLS

J Poids volumique du sol déjaugé
2 Densité déjaugée du sol
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;T OlR o

Angle de frottement interne des matériaux pul-
vérulents

Cohésion des matériaux cohérents (C,, au pic ;
Cr’ résiduelle)

Indice des vides

Coefficient de pression latérale des terres
Angle de frottement ancre-sol

Contrainte

Gradient hydraulique

Perméabilité.

PARAMETRES DE PRESSION

P

P1
P2

1.

Surpression ou dépression par rappot & la pres-
sion hydrostatique a l'intérieur de I'ancre due a
l'action des pompes

Perte relative de pression a l'intérieur de 'ancre
Perte relative de pression a 'extérieur de 'ancre
Pression interne au bas de I'ancre

Pression externe au bas de I'ancre
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Résumeé

On présente quelgues considérations sur ces nouveaux matériaux que sont les
géotextiles et les géomembranes pour mieux situer leur place dans I'évolution de
la technique.

L'origine et I'action du Comité francais des géotextiles et gégomembranes est
ensuite présentée. Enfin on donne quelques repéres sur |'état actuel de la techni-
que et du développement des géotextiles.

Abstract

Some reflexions on geotextiles and geomembranes considered as new materials
are presented in order to place them in technical evolution.

The origin and the activity of “‘Comité francais des géotextiles et ggomembranes™'

are then presented. At last, some references about the technical state and develop-
ment of geotextiles are provided.

* Comité Francais des Géotextiles et Géomembranes, BP 79, 92105 Boulogne-Billancourt Cedex.



L'objet de cet exposé n’est pas de présenter un pano-
rama des applications des géotextiles et des géomem-
branes ; la plupart sont déja connues et il n'y a pas lieu
de revenir sur la description des différents usages de
ces matériaux.

L’exposé comportera trois parties :

1. Quelques considérations générales sur ces nou-
veaux matériaux pour mieux voir leur place dans I'évo-
lution de la technique.

2. Le Comité francais des géotextiles et gé¢omembra-
nes : son origine, sa raison d'étre, son action.

3. Quelques points de repére sur |'état actuel, sur le
plan technique, du développement des géotextiles.

1. CONSIDERATIONS GENERALES
SUR LES GEOTEXTILES

Les géotextiles ont connu I'essor commercial qui les a
fait connaitre dans les années 70 a partir des travaux
de terrassement tels que pistes de chantier ou remblais
sur sols mous ; on les a rapidement utilisés ensuite dans
un grand nombre d'ouvrages de drainage ot ils peu-
vent étre a la fois filtres et drains, puis on a vu apparai-
tre le renforcement comme fonction principale ou
méme unique du géotextile dans des ouvrages de sou-
ténement.

On est donc parti du plus pratique pour aller vers des
applications plus élaborées. 1l est utile, pendant que
cette évolution se poursuit, de prendre un peu de recul
et de se demander quelle est la logique de ces procédés
de consfruction nouveaux, pour mieux saisir ce que
'on peut en attendre et dans quelles voies il faut
s'orienter pour en tirer le meilleur parti.

Les géotextiles : des polymeéres
sous forme de fibres

Un premier point a souligner est que les géotextiles ne
sont rien d'autre qu'un des trés nombreux développe-
ments qui résultent de I'apparition des polyméres. Les
polyméres sont des matériaux de synthése aux proprié-
tés remarquables qui pénétrent progressivement dans
tous les domaines de la technique. La géotechnique
n'y échappe pas, mais I'élément majeur a été la cons-
cience que c’est sous forme textile, c’est-a-dire’sous la
forme de fibres ou de filaments étirés, que les polymé-
res peuvent étre utilisés efficacement et économique-
ment dans les sols.

Pourquoi sous cette forme? ll y a longtemps que des
ingénieurs ont essayé de faire des bétons de résine ou
d’incorporer des produits synthétiques & des sols pour
les améliorer. Cette solution a deux handicaps. Le pre-
mier est économique car remplir suffisamment les vides
du sol pour qu’il y ait un bon contact squelette-mortier
exige des dosages de quelques pourcents qui condui-
sent & des prix excessifs. Le second est technique car
les polymeéres mis en ceuvre de cette facon sont loin,
ou trés loin, d’avoir les qualités mécaniques qu’on peut
en espérer.
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Des performances mécaniques exceptionnelles

Le filage et I'étirage sous forme de fibres permettent au
contraire d'obtenir une résistance a la traction extra-
ordinaire, qui est essentielle pour le renforcement des
sols. Le terme «extraordinaire» surprend peut-étre,
mais il faut savoir que la résistance d’'un fil, de polyester
par exemple, de longueur donnée et de poids donné,
est le double de celle d'un fil d’acier de méme longueur
et de méme poids. Certes, 'acier a une masse volumi-
que cing fois plus forte que le polyester, ce qui fait qu’'a
longueur égale et poids égal la section de l'acier est
cing fois plus faible ; en d'autres termes la résistance de
l'acier en kg/mm? est deux fois et demie plus forte que
celle du polyester. Mais si on veut comparer les perfor-
mances de deux produits de densité différente dont on
connait le prix au kilo, il faut comparer 3 longueur et
masse égales. C'est ce que fait I'industrie textile qui
exprime la résistance des fils en cN/tex, (le tex étant
par définition le calibre d’un fil dont le poidsestde 1 g
pour 1 km). Un fil textile technique (pour les pneuma-
tiques par exemple) a une résistance a la rupture en
traction de 80 cN/tex ; un fil textile pour I'habillement
40 cN/tex ; un fil d’acier 30 cN/tex.

Un autre parameétre qui intervient est le module; les
fibres de polymeére ont des allongements & la rupture
de 10 & 30 % ; ce sont donc des matériaux relative-
ment peu rigides, ce qui se révéle trés souvent un fac-
teur favorable pour le renforcement des sols. En effet
cela permet de mobiliser la résistance du sol en méme
temps que celle du géotextile et d’avoir un fonctionne-
ment optimal du systdéme, & condition bien sir
d'admettre la déformation correspondante.

Une association intime avec le sol

Une autre caractéristique importante de la forme
fibreuse est le diamétre méme des fibres ; il est généra-
lement, dans les fibres textiles, de 20 & 40 microns, ce
qui correspond 3 un domaine intéressant pour le com-
portement hydraulique de I'ensemble sol-textile. Le
diametre de filtration d'une structure fibreuse consti-
tuée de fibres de cette dimension est en effet de I'ordre
de 50 a 100 microns, qui correspond a la séparation
entre les fines et le reste du sol.

On constate donc que ces matériaux ont des caractéris-
tiques physiques qui leur permettent de s'associer de
fagon trés heureuse avec les sols, la liaison mécanique
étant assurée par le frottement et l'imbrication des
fibres et des particules. La grande surface spécifique
d’un ensemble de fibres de trés faible diamétre est favo-
rable a l'interaction des deux milieux ; elle n’est accep-
table sous l'angle de la durabilité que parce que les
polyméres en cause sont des matériaux inertes chimi-
quement.

Les géotextiles : des matériaux
de grande stabilité physico-chimique

Cette stabilité physico-chimique est un des atouts
majeurs des géotextiles, qui permet leur emploi dans
tous les sols, au-dessus ou au-dessous de la nappe. Le
seul phénomeéne qui altére les géotextiles est 'action de
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Les géotextiles employés comme filtre ont considérablement amélioré
les conditions de réalisation des ouvrages de drainage.
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la lumiére, qui provoque un vieillissement des fibres,
rapide a I'échelle de temps des ouvrages de génie civil,
Mais I'emploi normal d’un géotextile étant dans le sol,
ce phénomeéne n’est d considérer qu'a la phase de mise
en ceuvre pendant laquelle le géotextile ne doit pas res-
ter trop longtemps — pas plus de deux semaines par
exemple — exposé au rayonnement solaire.

En dehors de cela, on s'est bien siir interrogé sur les
actions éventuelles des sols sur la durabilité des maté-
riaux. Les constatations les plus convaincantes sont
celles qui sont faites sur les géotextiles prélevés dans
des ouvrages réels aprés plusieurs années de séjour en
terre. Rien %u’en France, plusieurs dizaines d'échantil-
lons de 1 m*® ont &té ainsi récupérés dans des pistes de
chantiers, remblais sur sol mou, etc., mis en ceuvre et
soumis au compactage, au trafic, aux déformations du
sol et & l'action de l'eau, de l'air et des organismes
vivants éventuellement présents dans le cas de sols
vaseux ou marécageux.

Les conclusions sont d'une part que tous les géotextiles
ainsi examinés ont tous été trouvés en &tat de remplir
les fonctions pour lesquelles il avaient été mis en place
plusieurs années auparavant et d’autre part qu'aucun
mécanisme de dégradation spécifique de I'environne-
ment «sol » n'a pu étre identifié. Certes les géotextiles
récupérés n’étaient pas dans leur état neuf ; ils avaient
souffert des agressions mécaniques diverses que leur
mise en ceuvre et le fonctionnement de |'ouvrage leur
avaient fait subir. Mais I'analyse des propriétés mécani-
ques des fibres et I'examen de |'état de la matiére par
les méthodes spécialisées de laboratoire (diffraction de
rayon X, mesure de masse moléculaire, etc.) ont mon-
tré un écart par rapport a I'état initial entierement expli-
cable par les contraintes mécaniques subies et éven-
tuellement par l'action de la lumiére et n'ont montré
aucun phénoméne mesurable d’évolution physico-
chimique de la matiére liée a la nature du milieu. En
d'autres termes il y a eu, dans le sol, abrasion superfi-
cielle, allongement par suite des déformations du sol,
effets mécaniques localisés d'écrasement ou de cou-
pure, mais il n'y a pas eu évolution de la matiére au
sens d'un phénomene fonction du temps et extrapola-
ble. Or il faut rappeler que I'environnement d'un ter-
rain marécageux, comme cela a été trés souvent le cas
pour les échantillons étudiés, est particuliérement peu
favorable & la durabilité des matériaux qui vy sont plon-
gés.

On constate donc que les polyméres sont des maté-
riaux aux propriétés remarquables et dont la forme de
fibres textiles est particulidrement bien adaptée a I'asso-
ciation avec les sols, a la fois du point de vue mécani-
que et du point de vue hydraulique.

Comme on I'a vu, la forme de filaments étirés — cet
étirage étant fait dans des conditions contrdlées avec
une extréme précision — donne au polymére une
résistance en traction trés élevée. Cette notion est
essentielle et les produits qui peuvent étre proposés
pour le renforcement des sols et qui ne sont pas issus
d'une technique textile ont en général des performan-
ces en traction sensiblement plus faibles pour le méme
poids de matiére au métre carré. Evidemment tout est
affaire de rapport performance - prix, mais le poids de
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matiére est généralement un élément d'importance
majeure.

Des structures non rigides
pour construire sur tous les sols

Une autre notion fondamentale de I'ensemble des
techniques d'amélioration des sols par géotextiles est la
réalisation d’ouvrages non rigides qui peuvent s'adap-
ter aux déformations de sols naturels peu porteurs sans
fissuration ou discontinuité. Le besoin de construire sur
des sols de faible consistance n'a pas besoin d'étre
développé ici; or on ne dispose pas de beaucoup de
solutions pour réaliser des ouvrages tels que remblais
routiers, digues, massifs de fondation, etc., qui garde-
ront entiérement leur intégrité mécanique et hydrauli-
que dans le cas de tassements différentiels et de dépla-
cements horizontaux importants du sol support. Cest
ce que permettent de réaliser les géotextiles, qui
conduisent, en association avec le sol utilisé comme
matériau, a des interfaces sol naturel - structure qui
homogénéisent le comportement dispersé et aléatoire
du sol naturel. Cette homogénéisation des contraintes
et des déformations est un avantage important du com-
posite sol - géotextile ; évidemment cela n’apparait pas
dans les études théoriques simples otl les sols sont con-
sidérés comme homogénes; mais quand on regarde
de prés la dispersion des caractéristiques des sols natu-
rels, notamment en surface, et que I'on a expérimenté
la traftrise et I'imprévu des terrains de faible consistance
on est bien convaincu que l'effet de distribution des
contraintes et des déformations résultant de 'emploi
des géotextiles est d’'une grande utilité.

Utiliser le sol comme matériau
pour construire moins cher

Ce qui vient d'étre dit a trait & l'effet de répartition
d’'une structure sol - géotextile placée sur un sol mou.
Dans le cas d'une masse de sol renforcée par des nap-
pes géotextiles ou par un réseau de fils comme dans |e
Texsol l'effet d'homogénéisation du comportement
joue également et permet de donner aux ouvrages en
terre une fiabilité beaucoup plus grande. C'est certaine-
ment un grand progrés que de pouvoir augmenter trés
sensiblement la fiabilité du sol utilisé comme matériau
de construction car c’est un de ses points faibles,
comme en témoignent par exemple les incidents ou
accidents que I'on observe sur les digues en terre. C'est
un progrés parce que le sol est le matériau de construc-
tion le moins cher et que permettre d’en promouvoir
I'emploi constitue une source importante d'économie.

Le développement des géotextiles résulte donc de la
conjonction des progrés de la chimie qui nous ont
donné les polymeéres et de |'utilité qu'il y a & construire
des ouvrages en terre non fragiles, fiables et économi-
ques.

Ces remarques de caractére général montrent que ce
développement a une logique et que celle-ci est suffi-
samment forte pour qu'il se poursuive et s'épanouisse
pendant longtemps et sous des formes intéressantes et
variées.
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Drainage vertical avec géotextile.

C'est cette conviction qui motive les membres du
Comité francais des géotextiles et géomembranes et
qui donne un sens & leur action.

2. LE COMITE FRANCAIS DES
GEOTEXTILES ET GEOMEMBRANES

Aprés les premiéres années du développement des
géotextiles, notamment dans le domaine des terrasse-
ments et du drainage, le L.C.P.C. a pris l'initiative avec
'E.N.P.C. d'organiser le premier colloque internatio-
nal sur I'emploi des textiles en géotechnique, qui a eu
lieu & Paris en 1977. Ce colloque a suscité beaucoup
d’intérét puisque plus de cing cents participants y ont
assisté, venant de vingt-neuf pays différents de toute la
planéte. Une de ses conséquences a été, bien siir, la
mise en relief de 'intérét de ces matériaux nouveaux.
Cependant, son objectif premier était de rassembler
une information technique écrite substantielle afin
d’avoir des éléments pour répondre a la question, qui
commengait & se poser de plus en plus souvent, de
recommandations techniques pour 'emploi des géo-
textiles. Le colloque a bien rempli cet objectif de col-
lecte d’information et la question qui venait immédiate-
ment aprés &tait d’en tirer parti pratiquement. La solu-
tion était de créer un groupe de travail approprié, avec
le souci de ne pas limiter & priori son horizon & un type

is

particulier d'application des géotextiles, d'y faire parti-
ciper toutes les compétences nécessaires et d'y associer
toutes les parties concernées. De ces deux derniers
points de vue, compétence et intérét porté au dévelop-
pement, il était clair que la participation des textiliens
était une condition nécessaire de l'efficacité du travail a
entreprendre. C'est pour établir un point de rencontre
entre les spécialistes des polyméres et du textile d'une
part et ceux du génie civil d'autre part qu'a alors été
constitué, en 1978, le Comité francais des géotextiles.

Le point de rencontre de deux professions

La raison d'étre du comité est donc d'étre la charniére
entre deux mondes professionnels qui n'ont pas, par
ailleurs, d'instance de contact et de dialogue. Clest la
raison pour laquelle la constitution d'une structure nou-
velle s’est avérée nécessaire.

Avant de parler de son fonctionnement et de ses activi-
tés, il est utile de faire un bref rappel sur l'industrie tex-
tile, qui est donc un des deux partenaires de cette
action.

D’abord les chiffres : en France, trois cent mille person-
nes, deux mille cing cents entreprises, 85 milliards de
chiffre d’affaires. Il s'agit d’'une industrie trés impor-
tante, avec des spécialistes et des débouchés trés nom-
breux. Il y a bien sir I'habillement, mais celui-ci ne
représente que la moitié de l'activité du textile. Une
part importante de l'autre moitié correspond & des
applications beaucoup plus techniques qui vont du
batiment et de I'ameublement aux textiles pour pneu-
matiques en passant par les tuyaux, les courroies, les
béaches, etfc.; la production pour beaucoup de ces
applications passe par des exigences de performance et
de qualité de production trés élevées et extrémement
rigoureuses.

Dans l'industrie textile les compétences sont diverses,
depuis la chimie des polymeres jusqu’'aux technologies
de fabrication, pour ne parler que du type de produits
textiles qui nous intéressent. Quand on se préoccupe
des performances techniques d’un produit, on ne peut
pas ignorer la matiére dont il est fait et la facon dont il
est fabriqué. Et la collaboration avec les ingénieurs
compétents dans ces domaines est d’autant plus néces-
saire que l'industrie textile est relativement peu connue
dans les autres secteurs de la technique et que des pro-
blémes nouveaux se posent, comme la durabilité a trés
long terme et le fluage de ces matériaux.

Organisation du comité

Le Comité frangais des géotextiles a donc commencé a
travailler dans les années 79-80. D'aprés ses statuts les
membres sont des personnes morales : sociétés, orga-
nismes. Un conseil est élu avec renouvellement par
tiers chaque année et élection annuelle d'un bureau.
Le président peut rester au maximum trois ans et,
quand il change, un président d’origine génie civil doit
étre remplacé par un président d'origine textile et inver-
sement. Le premier président a été M.J. LASSALLE,
ancien directeur technique de Colas ; son successeur a
étée M.D. MARCE, directeur de [I'Institut textile en
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Les géomembranes et les géotextiles constituent, ensemble, des dispositifs minces
d’étanchéité pour toutes sortes de bassins et d’ouvrages.

France ; le président actuel est en fonction depuis un
an.

En 1983, i la suite du collogue organisé par le CEMA-
GREF sur les étanchéités souples et d’'une enquéte qui
avait suivi, le Comité des géotextiles s'est étendu aux
géomembranes. La logique de cette association
découle de plusieurs éléments : ce sont d'abord des
matériaux dont les matiéres de base et les techniques
de production ont beaucoup de points communs;
ensuite les dispositifs minces d'étanchéité comportent
souvent a la fois géomembrane et géotextile (ce dernier
étant soit sous la membrane pour la protéger des agres-
sions du support et drainer, soit dessus pour la proté-
ger, soit les deux) ; enfin, du point de vue génie civil, il
s'agit toujours de techniques non rigides dont le sup-
port est un ouvrage en terre. Il y a donc, pour ces diffé-
rentes raisons, beaucoup de points communs entre les
problémes techniques posés par le développement des
géomembranes et par celui des géotextiles.

Actuellement soixante-dix-sept sociétés ou organismes
sont membres du C.F.G.G. et se répartissent de la
facon suivante : 40 % génie civil et 60 % géotextiles et
géomembranes. Dans les 40 % du génie civil il y a des
entreprises, des bureaux d’étude et des établissements
représentant les grands maitres d’ouvrages, la recher-
che et I'enseignement. Dans les 60 % géotextiles et
géomembranes il v a des producteurs, des importa-
teurs distributeurs et des organismes représentant la
recherche et I'enseignement textile.

Le comité fonctionne avec des groupes de travail dont
le résultat a été soit des normes, soit des fascicules de
recommandation. Les trois domaines d'activité sont
essentiellement la terminologie, les essais et les recom-
mandations d'emploi.

Le groupe de travail sur la terminologie des géotextiles
a eu pour but de rédiger des définitions de différents
termes textiles de telle sorte que les ingénieurs du génie
civil, qui & priori sont peu familiers avec ce vocabulaire,
puissent comprendre les termes employés. Clest
important pour que les définitions des produits utilisées
dans les spécifications et dans les documents technico-
commerciaux soient sans ambiguité. Ce travail a
conduit & une norme de vocabulaire et @ une norme
pour l'identification, c’est-a-dire la description normali-
sée d'un produit.

Des essais normalisés pour chiffrer
les caractéristiques des matériaux

Pour les essais destinés & mesurer les caractéristiques
des produits intéressant I'ingénieur de génie civil le tra-
vail & faire a &té trés important car il a fallu créer de
nouvelles méthodes d’essai. En effet dans beaucoup de
cas les essais de l'industrie textile étaient inadaptés, ou
bien ils n'existaient pas, comme dans le cas de la
mesure de la perméabilité a I'eau par exemple. Pour les
géotextiles le travail accompli a conduit jusqu’a présent
a huit modes opératoires pour le conditionnement des
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Essai de traction normalisé
(éprouvette 500 x 100 mm).

échantillons, I'échantillonnage, 'épaisseur, la masse
surfacique, le comportement en fraction, la résistance
au déchirement, la permittivité hydraulique et I'ouver-
ture de filtration.

Dans un premier temps ces modes opératoires ont été
préparés au sein du comité ; puis ils ont &té repris au
sein d'une commission de I'A.F.N.O.R. et, aprés mise
au point, publiés en tant que normes A.F.N.O.R. en
1983.

Toujours sur les essais, le travail continue sur les géo-
textiles et, depuis 1983, les essais sur gégomembranes
ont &té mis a I'étude, Le travail porte actuellement sur
le comportement en traction des géomembranes, la
transmissivité des géotextiles et la perméabilité des géo-
membranes, I'étude de la durabilité des deux familles
de matériaux, la mouillabilité des géotextiles et la résis-
tance des géotextiles et des gé¢omembranes aux sollici-
tations localisées : on entend par la les problémes de
poinconnement, de cisaillement, de coupures, etc. La
terminologie des géomembranes, qui n'est pas une
mince affaire est I'objet aussi d’'un groupe de travail.

[’étude des techniques d’essai s'appuie sur les travaux
des membres et aussi, bien sir, sur les publications qui
paraissent sur le sujet, notamment dans les congrés
internationaux ; ils tiennent compte également des
contacts établis grace & la commission 47 de la
R.I.L.E.M., dont le théme est précisément les géotexti-
les et les géomembranes.

Essaj de déchirure sur non tissé.

Comme toujours, le choix d’un mode opératoire con-
siste & trouver le meilleur compromis entre la facilité
d'exécution de 'essai et la valeur de I'information qu'il
apporte ; celle-ci doit, autant que possible, intéresser le
maximum d’applications des matériaux et fournir des
indications quantitatives utilisables dans le dimension-
nement des ouvrages ; en méme temps les essais doi-
vent renseigner sur les aspects pratiques de I'emploi
des produits ; c’est ainsi, par exemple, que nous avons,
en France, mis au point un essai de déchirure car cest
un incident de mise en ceuvre qu'il faut absolument
éviter, bien que le probléme de la déchirure n’appa-
raisse pas dans le calcul normal des ouvrages.
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Normalisation internationale

Le travail réalisé au niveau national sur les essais a été
le point de départ d’une action de normalisation inter-
nationale actuellement en cours au sein de I'Organisa-
tion internationale de normalisation. Une enquéte
auprés de tous les pays membres de I'.S.0O. par le
Comité technique «Textile» de cette organisation a
conduit d la création d’'un sous-comité « Géotextiles »
dont le secrétariat est assuré par 'A.F.N.O.R.; les
sous-comités de ce type fonctionnent par procédure
écrite, par groupes de travail et par réunions pléniéres
qui ont lieu tous les dix-huit mois environ ; la premiére
a eu lieu en juin de cette année d Manchester, sous
présidence francaise ; elle a réuni pendant deux jours
et demi quarante-trois délégués représentant dix-sept
pays et trois organisations internationales ; quatre grou-
pes de travail ont été constitués ; la prochaine réunion
aura lieu & Paris en mars 1987.

Comment choisir un géotextile pour un projet :
les fascicules de recommandations

L’autre volet important de I'activité du C.F.G.G. est la
rédaction de fascicules de recommandations pour
'emploi des géotextiles. On a commencé par les
domaines d’application les plus développés et corres-
pondant aux principaux secteurs du marché. Les the-
mes des fascicules actuellement publiés sous les sui-
vants :

— voies de circulation provisoire 3 faible trafic et cou-
ches de forme,

— aires de stockage et de stationnement,
— réception, mise en ceuvre et normes d'essai,
— espaces verts, aires de sport et de loisirs,

— remblais sur sol compressible.

Deux autres sont en préparation actuellement sur les
ouvrages de drainage et sur les chemins de fer!. Le fas-
cicule sur les ouvrages de drainage comportera notam-
ment les régles de filtre & utiliser pour les géotextiles. Le
fascicule sur les chemins de fer est préparé, évidem-
ment, en liaison étroite avec la S.N.C.F., comme les
autres fascicules ont fait appel aux spécialistes et aux
maitres d’ouvrage particuliérement concernés,

Un fascicule sur les géomembranes est également en
préparation. Une recommandation sur le renforcement
des sols par géotextiles est I'objet de réflexions de la
part d’'un groupe de travail.

Les fascicules déja sortis ont été édités a quelques mil-
liers d'exemplaires chacun et sont vendus par le
comité. Des diffusions ont été faites par les services de
I'Equipement, par le Génie Rural, par les producteurs
et par quelques entreprises de travaux publics auprés
de leurs agences. Nous espérons trouver des moyens
financiers pour faire des éditions en anglais et en espa-
lgnol afin de donner & ces documents une diffusion plus
arge.

1. Nota : ces fascicules sont parus en avril 1986.
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Des activités variées et internationales

Pour clore brigvement le bilan de I'action du C.F.G.G.
il faut mentionner la réalisation d'un audiovisuel sur les
géotextiles, I'organisation de séminaires et de stages,
diverses relations internationales, etc.

L’audiovisuel a une durée de 17 minutes; il illustre les
applications des géotextiles et résume l'activité du
comité. Il est disponible aupréds du C.F.G.G. sous
forme de diapositives en fondu enchaing, en diapositi-
ves simples et en cassette vidéo. Il a été notamment
présenté au cours d'une conférence L.T.B.T.P. de
M. PUIG, secrétaire général du comité et de
M. GIROLLET, vice-président.

Un séminaire pour les membres du comité et leurs invi-
tés, notamment &trangers afin d’établir un contact avec
nos voisins, a été organisé en 1983 sur le theme du
drainage. Un autre a eu lieu en décembre dernier sur le
sujet du fluage.

Le comité a apporté un concours essentiel & 'enseigne-
ment donné dans les trois stages de formation continue
organisés en France par 'E.N.P.C., deux sur les géo-
textiles et un sur les géotextiles et les géomembranes.
Des stages a I'étranger ont lieu également, notamment
en Espagne, au Maroc, au Mexique, en Colombie.

Sur le plan des relations internationales, la R.I.L.E.M.
et'l.S.0. ont déja été mentionnées. Le C.F.G.G., soit
en tant que tel soit par certains de ses membres, parti-
cipe a d'autres groupes de travail centrés sur les géo-
textiles et les géomembranes, notamment dans le
cadre de I'lLS.SM.F.E., de I'AIlLP.CR., de
I'A.ILP.C.N., d’organisations textiles, etc.

1l faut enfin citer les congrés internationaux et ' Associa-
tion internationale des géotextiles. Pour les géotextiles,
la France avait pris l'initiative du premier conarés ; elle
était particulierement bien représentée au second qui a
eu lieu aux Etats-Unis a8 Las Vegas (avec traduction
simultanée francais-anglais) et au congrés qui a eu lieu
a Vienne en avril 1986, puisque la France a été, de
loin, le pays qui a eu le plus grand nombre de commu-
nications retenues.

L'Association internationale des géotextiles a &té créée
a Paris en novembre 83 & la suite du congrés de Las
Vegas ; son objet est d’'établir un contact entre tous
ceux qui s'intéressent a ces nouveaux matériaux et,
concrétement, d’assurer la régularité de I'organisation
des congres internationaux.

L'LLG.S. (International geotextile society) a des mem-
bres individuels et des membres collectifs. L'inscription
au C.F.G.G. donne droit a I'inscription d'une personne
a I'.G.S. La France est particuliérement bien placée
quant au nombre des membres.

Pour les géomembranes le colloque organisé en 83 a
Paris par le CEMAGREF a été le point de départ,
comme on 'a dit, de 'adjonction de I'activité géomem-
brane au comité. En 1984 le comité était bien repré-
senté au congrés international sur les géomembranes
qui a eu lieu aux Etats-Unis, & Denver.
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Le Texsol permet de concevoir des ouvrages en terre d’un type nouveau.

1l est enfin question que I’Association internationale des
géotextiles se transforme en Association internationale
des géotextiles et des ggomembranes.

Un dernier point de l'activité récente du comité qui
mérite d’étre mentionné est la recherche d'une procé-
dure de certification des géotextiles, pour donner a
P'utilisateur une garantie de qualité sur les produits qu'il
achéte, dans le cadre des lois existantes et des procé-
dures mises en place par le ministére de I'Industrie.

Enfin, il est évident que I'existence méme d’une asso-
ciation est propice 3 I'établissement de contacts directs
entre les membres, ce qui peut avoir de nombreux
effets tout a fait positifs.

Le dernier point qui reste 3 traiter au sujet du comité,
c’est celui de ses relations actuelles et futures avec le
C.F.M.S. Il y a des relations de fait puisqu'’il y a un cer-
tain nombre de personnes qui appartiennent aux deux
comités. On peut aussi, bien sir, concevoir des rela-
tions de comité & comité, sous forme par exemple
d’actions communes.

3. QUELQUES ASPECTS DU
DEVELOPPEMENT ACTUEL DES
GEOTEXTILES ET DES GEOMEMBRANES
SUR LE PLAN TECHNIQUE

Un exposé général sur les géomembranes a été fait
dans le cadre des conférences de I'. T.B.T.P., en mai
84 par M. GIROLLET, vice-président du comité, et
publiée dans les Annales de I'. T.B.T.P. de mai 1985.

Dans les ouvrages ol I'étanchéité est assurée par géo-
membrane les risques de fuite proviennent essentielle-
ment d’'une pose mal exécutée, soit que la géomem-
brane soit localement détériorée soit que les joints
soient mal réalisés. La technique des étanchéités min-
ces et souples, qui présente de nombreux avantages,
notamment économiques, ne se développera donc
vraiment que si la technique de pose est a la hauteur de
la qualité de la géomembrane elle-méme et de la partie
géotechnique de I'ouvrage. Conscients de cette néces-
sité des producteurs francais de géomembranes se sont
associés pour créer le C.ILF.E.M., qui est le Centre
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international de formation d’étanchéistes pour la pose
de membranes a base de polymere.

Cet organisme propose des stages pour les étanchéités
de toiture, de piscines, de tunnels, de barrages, de
cuvelages et de bassins et canaux de deux niveaux, un
pour les ingénieurs projeteurs ou architectes et un pour
les équipes de pose elles-mémes.

Pour les géotextiles, un point est & l'ordre du jour
actuellement : le fluage. Beaucoup de géotextiles ont
été utilisés et le sont encore quotidiennement dans des
applications ot le probléme du fluage ne se pose pas.
Cependant l'idée de faire du renforcement des sols
avec des géotextiles commence & faire son chemin et
I'on commence & voir des réalisations. La question du
calcul de ces ouvrages se pose donc; le C.F.G.G.
I'étudie, et parmi les questions qui apparaissent, sur le
plan théorique et pratique, est celle de savoir si 'on
doit craindre des déformations différées dans le temps
d'amplitude notable et méme des ruptures par fluage.

La littérature technique sur le fluage a long terme des
polyméres sous forme textile est peu développée. Des
études ont été entreprises sur le sujet, notamment a
l'université de Strathclyde a Glasgow et en France ; des
producteurs en ont fait également. Les études britanni-
ques ont porté sur des nappes textiles et les francaises
sur le fluage comparé de fils de polyester et de poly-
propyléne. La synthése des résultats expérimentaux et
des connaissances fondamentales sur les polymeéres a
permis d’obtenir des données précises sur le fluage des
géotextiles, extrapolables sur des durées de plusieurs
dizaines d’années. On peut donc prévoir de fagon fia-
ble la déformation différée d'un élément textile soumis
a4 un effort de traction donné et prévoir la rupture le cas
échéant. A cet égard il existe des différences essentiel-
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les entre les différents polymeres, liées a leur nature
méme et & leurs propriétés physiques fondamentales.

Clest ainsi qu’a la température ordinaire, des polyme-
res comme le polyprolyléne et le polyéthyléne sont des
matériaux visco-élastiques qui fluent — plus ou
moins — dés que le niveau de contrainte dépasse un
seuil situé trés bas, alors que d'autres polymeéres
comme le polyester ou le polyamide peuvent étre sou-
mis & un taux de travail assez important sans qu'il y ait
de possibilité de fluage mesurable & long terme. On a
donc 13 une différence de comportement trés nette et
scientifiquement incontestable.

Ce qui, aujourd'hui, n'est pas encore bien tiré au clair,
c'est le comportement dans le temps d'une structure
sol-textile dans le cas ot le textile manifeste du fluage.
Les redistributions de contrainte qui en résultent ne
sont certainement pas simples ; elles jouent dailleurs
vraisemblablement dans le sens de la sécurité. Par ail-
leurs, comme les géotextiles sont des éléments de ren-
forcement a rigidité relativement faible, un calcul en
déformation est généralement nécessaire et peut
conduire & des taux de travail de I'armature qui minimi-
sent le réle possible du fluage, méme dans le cas des
polyméres qui y sont le plus sujet,

Quoi qu'il en soit, la sagesse exige aujourd’hui de
continuer, comme on ['a fait jusqu’a présent, a prendre
des coefficients de sécurité assez forts sur les contrain-
tes admissibles dans les armatures, et de tenir compte
de la nature du polymére dans le choix de ce coeffi-
cient de sécurité. Cela n'empéche pas les renforce-
ments par géotextile d’étre compétitifs dés maintenant,
et ils le seront par conséquent encore davantage lors-
que le progrés des connaissances sur le fonctionne-
ment de ces structures ou de ces matériaux composites
nous permetira d'affiner encore davantage les calculs.
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Le traitement des sols aux liants hydrauliques
Rouen - mardi 7 au vendredi 10 octobre 1986

mardi 7 octobre

9h 00
9h30

10 h 00

11 h 00

14 h 00

15h 00

Accueil des participants

Présentation de la session

MM. PUIATTI et SCHAEFFNER

Identification des sols

Aspects techniques vis-a-vis du traitement

M. SCHAEFFNER

Rappels sur les principaux liants hydrauligues
M. PUIATTI

Action des différents liants hydrauliques sur les sols
M. PUIATTI

Méthodologie des études de traitement en vue de
P’exécution de remblais et de couches de forme
M. SCHAEFFNER

mercredi 8 octobre

9h 00

10 h 30

11 h 30

14 h 00

16 h 00

Les essais spécifiques aux sols traités en vue de
I'exécution d’assises de chaussées

Caracléristiques mécaniques des sols fins traités;
comportement a la fatigue

M. DAC-CHI, LCPC

Méthodologie des études de formulation des sols fins
traités pour '’emploi en couches de chaussées
Parameétres influengant les caractéristiques mécaniques
M. MOREL, CER de Rouen

Synthése de 'expérience francaise

d’utilisation de sols fins traités en assises de chaussées
Chantiers expérimentaux

M. MOREL

Comportement et dimensionnement des structures

de chaussées comprenant des couches en sols fins
traités aux liants hydrauliques

Exposés de cas concrets

Tendances el perspectives en France

et dans les pays en développement

M. MARCHAND, LCPC

Les techniques de protection superficielle des couches

de sols traités
M. PUIATTI

jeudi 9 octobre

8h 30

9h 00

11 h 00

12 h 00

14 h 00

Les matériels d’exécution : panorama général
M. PUIATTI

Aspects particuliers des matériels :

— préparation des sols

— malaxage

— épandage

— compacltage

M. MOREL, M. SCHAEFFNER

M. VALEUX, CER de Rouen

Le point de vue du maitre d'ceuvre sur la technigue
du traitement des sols

Etudes des projets et rédaction des marches
M. DEMEYERE, DDE de Seine-Maritime

Présentation du chantier visité
M. DEMEYERE

Visite d'un chantier de traitement
M. DEMEYERE

vendredi 10 octobre

8 h 30 Le contrdle des travaux de traitement des sols
M. FEVRE, LRPC de Rouen
9h 30 Organisation des chantiers et éléments économiques
Etudes de cas
M. MEDINGER, Entreprise Médinger,
M. PUIATTT
11 h 00  Synthése et bilan de la session
Responsables

M. Daniel PUIATTI
Entreprise Razel Fréres

M. Marc SCHAEFFNER

LCPC

Frais pédagogiques : 5300 F + TVA 18, 6 "o
Repas de midi : 380 F ou hébergement complet : 1505 F

INFORMATIONS : ENPC/DFCAI - C. ROSE.
28, rue des Saints-Péres, 75007 PARIS. Tél. (1) 42.60.34.13. Télex : 216278 E
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Les voies nouvelles du matériau béton
Béton de hautes performances, béton de fibres

Paris - mercredi 8 et jeudi 9 octobre 1986

mercredi 8 octobre
8 h 30
9 h 00

Accueil des participants

Présentation de la session
M. LACROIX

Les bétons de hautes performances

9h 15 Pourquoi des bétons de hautes performances ?
pour résoudre quels problémes?

dans quels ouvrages ?

M. LACROIX

Approches theoriques :

— les possibilités et les limites de la matiére

— la micro-structure des bétons de hautes
performances

— propriélé mécanigue

— durabilité

Mme REGOURD, CERILH

Le choix des constituants : adjuvants, ajouts,
granulats, ciments

M. JAUGEY, SGE

La mise en ceuvre des bétons de hautes performances
Les réalisations pratiques

M. CADORET, Bouygues

Bilan économique de I'emploi du béton de hautes
performances

M. PARISOT, Spie-Batignolies

11 h 00

14 h 00

15 h 30

17 h 15

N

jeudi 9 octobre

Les bétons de fibres
9h 00 Histoire des matériaux armés de fibres :

lissus animaux et végélaux, pisé, papier, staff,

amiante ciment

M. VENUAT, CERILH

Voies nouvelles ouvertes par les bétons de fibres :
optimisation, recherche

M. HAMELIN, INSA de Lyon

Approche théorique des bétons de fibres :

le complexe pate de ciment-fibres

Le calcul des bétons de fibres

Mme REGOURD

Le différentes fibres et leurs applications
M., MALIER, LCPC

Perspectives sur les voies nouvelles du béton
M. LACROIX

10 h 45

14 h 00

15h 45

17 h 00

Responsable

M. Roger LACROIX

Ingénieur Conseil

Animateur du Groupe « Les voies nouvelles du matériau béton »
Frais pédagogiques : 3100 F HT + TVA 18,6 To

Repas de midi : 190 F

Une réduction de 10 % sur les frais pédagogiques HT sera accordée
aux membres de ’AFPC 4<

.

L’amélioration en place des sols et des roches
par renforcement

Paris - mardi 18 au jeudi 20 novembre 1986

mardi 18 novembre
8h 30
9 h 00

Accueil des participants

Présentation des techniques de renforcement
M. SCHLOSSER

Les colonnes de sol compacté ou stabilisé

9 h 30 Leur comportement et leur méthode
de dimensionnement
M. SCHLOSSER
10 h 45  Technologie et exécution des colonnes ballastées
M. LIAUSU, Intrafor-Cofor
11 h 45  Les cas d’application du « Jet Grouting »
14 h 00  Le renforcement des roches
M. PANET, Simecsol
15h 00 Le Texsol : comportement, dimensionnement

et cas d'application
MM. LIAUSI et PANET

mercredi 19 novembre

La stabilité des pentes par clouage

9h 00 Leur comportement et leur dimensionnement
M. CARTIER, LCPC,
M. GUILLOUX, Terrasol

10 h 00 Leur réalisation et les observations

MM, CARTIER et GUILLOUX

Le souténement par clouage

11 h 00 La technologie du souténement par clouage
el son exécution
M. GOUVENQOT, Solétanche

14h 00 Comportement et dimensionnement
M. SCHLOSSER

I5h 00 Les expérimentations et les observations

M. GIGAN, LRPC de I'Est Parisien,
M. PLUMELLE, CEBTP
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