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sur une approche intégrée de I'interaction sismique

Résumé

sol-structure*

on a unified approach

to linear seismic soil-structure interaction analysis

Denis AUBRY
Ecole Centrale de Paris**, Professeur

Grace a I'utilisation du principe des travaux virtuels, il est possible de présenter
une approche unifiée de I'interaction sismique sol-structure mettant en évidence
les sollicitations exercées d'un systéme sur |'autre adaptées a la cinématique de
chaque domaine. La considération du probléme sismique au niveau de la fonda-
tion est avantageuse car celle-ci peut souvent étre considérée comme rigide.

Le raisonnement en sous-structures développé ici ne repose que sur I'hypothése
de linéarité du comportement. Cette hypothese restrictive étant retenue, le pro-
bleme complet de I'interaction est envisagé en insistant sur une utilisation d’un
champ sismique local le plus riche possible. Divers types de fondations sont
envisagés. Le traitement numérique n'est développé que le plus tardivement
possible de maniére & laisser la voie ouverte aux techniques les plus adaptées et
a la mise en ceuvre de méthodes simplifiées.

Cette approche modulaire permet d'utiliser en tant que de besoin divers outils,
en particulier tout code classique de calcul dynamique des structures.

Abstract

The principle of virtual work provides an integrated tool to the analysis of seismic
soil-structure interaction with a rational definition of the interaction forces between
the different components by taking into account the kinematic assumptions relative
to each subsystem. Using the foundation displacements as the primary dependant
variables is interesting for the foundation may often assumed to be rigid.

The substructure approach presented in this paper relies solely on the assumption
of linearity of soil behaviour. With this restrictive hypothesis in mind the full interac-
tion problem is tackled with special emphasis on the necessity to incorporate a qua-
lified seismic free field accounting possible local site effects. Several foundation
types are discussed. The numerical techniques are considered only when all the
equations of the continuous media have been established in order to implement
only those well adapted to each subsystem or to let the possibility of constructing
simplified analysis.

The presented modular approach allows to use when needed already existing tools
especially any standard structural dynamics software.

* « Communications aux journées communes C.F.M.S./A.F.P.S. des 18 et 19 novembre 1986 sur le théme : fondations, propriétés des

sols et impératifs sismiques. »

** 92295 Chétenay Malabry Cedex.




1. INTRODUCTION

Lors de ces dix derniéres années, de nombreux tra-
vaux ont considérablement amélioré I'état des connais-
sances dans le domaine de l'interaction sismique sol-
structure (ISSS) a la fois du point de vue des méthodes
de calculs, des études expérimentales et de |'évaluation
des enregistrements des données sismiques. Dans la
pratique, les méthodes ont cependant moins évolué :
une représentation du sol par des ressorts et amortis-
seurs concentrés indépendants de la fréquence ajustés
en considérant le sol comme un demi-espace élastique
homogéne est encore souvent utilisé ainsi que la
méthode des éléments finis directe en bidimensionnel
pour des sites hétérogénes.

Un certain nombre de résultats ont été mis en évidence
sur l'influence d'un substratum trés profond, de I'hété-
rogénéité du sol, des ondes de surface, de la forme et
de la profondeur des fondations, ou de leur souplesse.
Les deux approches précédentes ne permettent pas
aisément de prendre en compte ces divers aspects.

Une autre difficulté importante réside dans la modélisa-
tion du comportement du sol. En effet, le sol est un
matériau poreux trés fortement anélastique, les pores
étant trds souvent occupés par de l'eau. Des lois de
comportement récemment proposées dans la littéra-
ture (HUJEUX [33]) reposant sur la théorie de |'élasto-
plasticité et appliquées aux contraintes effectives
permettent actuellement de reproduire les aspects
essentiels de ce comportement. Des modéles de
milieux poreux généralisant la théorie de Biot sont
capables de prendre en compte la propagation des
ondes en milieu biphasique (MODARESSI [57]).
Cependant I'inconvénient actuel de cette approche est
qu'elle reste encore trés cofiteuse de mise en ceuvre.
La détermination des paramétres in situ de modeéles
complexes pose également des difficultés considérables
surtout si 'on veut explorer des domaines de déforma-
tions importantes. La mise en ceuvre de tels calculs ne
sera pas abordée dans ce travail. Cependant lorsque
les non-linéarités sont concentrées a linterface sol-
fondation sous forme de lois de frottement, une appro-
che compléte est encore possible comme nous le ver-
rons a la fin.

Lorsqu'une modélisation linéaire, incluant la viscoélas-
ticité, le comportement hystérétique ou la technique
non linéaire équivalente, est acceptable, il est possible
de traiter le probléme complet de linteraction sol-
structure. En utilisant des techniques de sous-structures
le probleme complet tridimensionnel de I'ISSS peut
dtre abordé & I'heure actuelle & un coiit raisonnable.
Cette approche permet de développer des outils adap-
tés & chaque domaine : site géologique, site géotechni-
que, fondations, structure. Des phénomeénes com-
plexes, mentionnés plus haut, tels que : effets locaux
de site, ondes de surface, interaction structure-sol-
structure, fondations flexibles et/ou profondes peuvent
étre pris en compte. Les développements proposés
dans ce travail, en ne faisant que cette seule hypothése
de linéarité tentent d'élaborer une approche intégrée
des effets de propagation d’ondes et de vibrations dans
un systéme aussi hétérogeéne.
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2. MOUVEMENT SISMIQUE
EM CHAMP LIBRE
ET EFFET LOCAL DE SITE

En utilisant des techniques développées en sismologie
(AKI [1]) il est maintenant possible de produire des
accélérogrammes synthétiques significatifs de la source
et prenant en compte I'hétérogénéité en profondeur.
Des difficultés subsistent & haute fréquence mais cer-
tains aspects tels que : effets de source, propagation
source-site, directivité, effets locaux de site et corréla-
tion entre les composantes du mouvement sismique
peuvent étre modélisés d'une maniére unifiée, ration-
nelle et consistante. La prise en compte quantitative
compléte de la sgismicité est encore coliteuse car de
nombreuses échelles de grandeur différentes intervien-
nent depuis la source jusqu'au voisinage de la struc-
ture.

Avant d'élaborer les outils dont nous aurons besoin
dans I'analyse de l'interaction sol-structure, il est impor-
tant de rappeler les effets de propagation des ondes sis-
miques car elles représentent la véritable sollicitation
sur la structure bien qu'il ne soit pas défini directement
en terme conventionnel de forces extérieures. Pour des
ondes SH inclinées incidentes sur une fondation super-
ficielle le mouvement sismique induit horizontal est
considérablement filtré avec la fréquence, alors qu'un
mouvement de torsion en quart de phase se manifeste
3 ces fréquences. Le méme phénomeéne se produit
pour des ondes P, SV inclinées ou de Rayleigh avec
cette fois-ci un balancement induit important
[41] [42] [51] [87]. Ces résultats peuvent étre accen-
tués pour des fondations profondes [73]. Ces observa-
tions au niveau de la fondation ne sont pas sans consé-
quence au sein de la structure : des ondes SH inclinées
réduisent les fonctions de transfert & plus haute fré-
quence, mais peuvent exciter des modes de torsion des

structures [3] [29] [30] [34] [49].

Plusieurs échelles interviennent dans la mise en ceuvre
de l'interaction sol-structure. La premiére échelle est
celle qui est prise en compte dans les calculs sismiques
en champ proche de la source. A ce niveau seules
interviennent les grandes irrégularités géologiques ver-
ticales et le processus de rupture de la faille. La surface
du sol apparait horizontale et bien s{ir la structure n'est
pas visible. Le signal sismique calculé a la surface hori-
zontale est le champ libre. Si l'on regarde la surface
libre d’'un peu plus prés, les irrégularités apparaissent
au niveau de la géologie de surface telles que celles
dues 3 une vallée sédimentaire, qui définira une
deuxiéme échelle. A cette échelle les ondes du champ
sismique libre sont diffractées sur cette structure géolo-
gique si bien qu’a la surface libre le mouvement sismi-
que sera perturbé par |'effet local de site pour donner le
champ local. Une troisiéme échelle celle de l'inter-
action sol-structure intervient enfin lorsqu’en s’appro-
chant encore de la surface libre, la structure apparait,
donnant lieu & une deuxiéme diffraction dont le résultat
sera le champ sismique induit.

2.1. Le champ sismique local

La mise en ceuvre du probléme complet de I'ISSS, en
particulier dans le cas de fondations profondes impose
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de connaitre les accélérations non seulement en sur-
face mais également en profondeur. En général, I'accé-
lération en profondeur décroit quel que soit le type
d’ondes incidentes. La contribution des ondes de Ray-
leigh est souvent faible et décroit avec la fréquence
dans les couches sédimentaires, méme si elle est plus
importante dans les roches. Des études récentes en sis-
mologie (BARD et al. [11] [12] [13] [14], OHTSUKI et
al. [64] [65], TRIFUNAC [71], WONG [88]) permet-
tent a 'heure actuelle de mieux comprendre l'influence
de divers parameétres.

BARD définit I'effet de site d’origine structural comme
I'ensemble des effets liés a la structure géométrique du
sol et du sous-sol : topographie de surface, interfaces
entre différentes formations géologiques. Les lon-
gueurs d’'ondes caractéristiques vont de 10 m & 10 km,
Le premier effet bien connu est lié a la stratification
plane et aux résonances qui peuvent se développer. Le
deuxiéme effet est lié aux variations latérales tels que
des reliefs topographiques ou des remplissages sédi-
mentaires : une augmentation notable des dégats au
sommet de reliefs avec une amplification considérable
surtout des mouvements horizontaux est souvent
observée. D’une maniére générale, une frontiére
convexe amplifie les mouvements, le contraire se pro-
duisant dans le cas d'une frontiére concave : dans une
vallée I'amplification se procuit surtout au bord. I
convient de noter que les effets peuvent créer des
ondes de surface loin de la structure.

Les contrastes de propriétés mécaniques amplifient
encore les effets de géomeétrie. ’angle d'incidence des
ondes sur ces structures géologiques joue un réle
important et des mouvements différentiels de torsion,
flexion, bascule peuvent &tre créés. Dans le cas de cou-
verture sédimentaire |'amplification est maximale pour
une incidence verticale. Les hétérogénéités latérales
créent des modes typiquement bidimensionnels avec
des ondes de surface piégées. Les effets de site ont
également des répercussions sur la durée du signal sis-
mique en surface.

Dans les développements qui vont suivre le champ sis-
mique dont il sera question sera toujours le champ sis-
migue local incorporant les effets de source et de site.
Les échelles géologiques de source et de site sont sup-
posées d’ordres de grandeur supérieurs a I'échelle géo-
technique si bien que la source et les irrégularités de
site sont supposées rejetées a |'infini par rapport aux
dimensions de la structure et de la fondation. Cette
hypothése permet & I'évidence de bien séparer les pro-
blémes mais elle introduit de maniére essentielle le
caractére non borné du domaine de sol & envisager
dans le cadre de I'ISSS.

3. CAS D’UNE FONDATION RIGIDE

Il s’agit, en quelque sorte du probléme canonique de
Iinteraction sol-structure. Cette hypothése de rigidité
de la fondation est souvent faite et justifiée dans la pra-
tique comme nous le discuterons plus loin. La schéma-
tisation des trois domaines : sol, fondation, structure
doit étre abordée en tenant compte des cinématiques
différentes de ces systémes.

3.1. Modélisation des trois domaines

Dans ce paragraphe, les équations nécessaires a la
modélisation de l'interaction entre un sol hétérogéne
viscoélastique, une fondation et une structure élastique
lindaire sont rappelées. Aucune méthode numérique
n’est envisagée a ce stade. En tenant compte des hypo-
théses cinématiques dans chaque domaine il est possi-
ble de décomposer le probléme global en sous-
problémes de tailles plus petites dont ensuite la solution
avec des méthodes adaptées pourra étre envisagée
[4] [5] [52]. La géométrie du probléme est indiquée sur
la figure ci-dessous ainsi que les notations qui seront
employées par la suite.

A e A A A A L -
e g S R e
AR LY AR LA RS

A AN

B

A AN )
AT
AN
LSS

Fig. 1. — Schéma et définition des domaines.
La sollicitation sismique est modélisée par le champ sis-
mique local u, (x, w), supposé donné et dépendant de
la variable spatiale x et de la fréquence w. Nous utilise-
rons d'une maniére générale les notations suivantes

pour deux champs scalaires p et q et deux champs vec-
toriels u et v définis sur un domaine Q, :

(p,q), = Jnup(x)q(x} dVv
(u, v), = [ a.u (x).v(x) dV

et pour toute frontiére surfacique I', :

<P, a>.= [r,p(qlx)dS
<u,v>, = [ru).v(x)dS

Pour deux tenseurs s et t le produit contracté suivant
est utilisé :

{S, t}ﬂ' - ZL] .[ﬂasij [X).t” [x] dv. i.] = 1,6

On emploiera le double indice aff dans la notation
ci-dessus & l'interface I' ; entre deux domaines Q, et
Q. Enfin p, désigne la masse volumique du matériau
constitutif du domaine Q .

3.2. Elastodynamique du sol

Le sol occupant le domaine Q. est modélisé par les
équations de Navier de I'élastodynamique.



L'ensemble du probléme étant linéaire, il est alors clas-
sique de travailler dans le domaine des fréquences. [l
suffit que la transformée de Fourier du champ sismique
ait été calculée au préalable. Si des variables transitoi-
res sont nécessaires au dimensionnement (efforts maxi-
maux dans la structure par exemple) il conviendra
d'effectuer une transformée inverse a la fin. Le champ
de déplacement total u, dans le sol doit également véri-
fier des conditions aux limites :

— de surface libre sur I',,

— internes de continuité de déplacements et de vec-
teurs contraintes  l'interface entre les couches,

— de continuité de déplacements a l'interface avec la
fondation :

(1) u, = u , sur '

— & l'infini de maniére a se raccorder avec le champ
sismique de site :

(2) u, = u ysur I

3.3. Dynamique de la fondation rigide

La fondation étant supposée rigide, le champ de dépla-
cements de celle-ci est paramétré par six degrés de
liberté c, associés a six fonctions de base L
(m = 1,6). Les trois premiers de degré de liberté sont
par exemple les trois translations et les trois derniers
correspondent a des rotations linéarisées autour du
centre de gravité de telle sorte que le déplacement de
la fondation s'écrit :

3 u=Y.coln, m=16

Afin de décrire la mécanique de systémes ayant des
cinématiques distinctes le principe des travaux virtuels
[74] s'aveére étre I'outil adéquat. En utilisant les nota-
tions qui ont été définies au début de ce paragraphe,
celui-ci appliqué 2 la fondation rigide s’écrit :

(4) — w?(psuy, vi)g
= - < ls(us)! Vi >sf - < th[uh}! Vi >b[
pour tout déplacement v, cinématiquement admissible

de la fondation. Cette derniére équation est immédia-
tement équivalente au systéme suivant :

(5) - wZEmCmEpILm!Ln}I
= — <t (u), L, > <t,luy), L, >

n=16

3.4. Elastodynamique de la structure

Soient uy, o (u,), tylu,) respectivement le champ
de déplacements réels, le champ de contraintes dans la
structure et le champ de vecteurs contraintes sur I'y,.
Soit v un champ de déplacements virtuels cinémati-
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quement admissibles, c'est-a-dire respectant les condi-
tions d’encastrement de celle-ci sur sa base. Le principe
des travaux virtuels appliqué a la structure 0, en élas-
todynamique dans le domaine des fréquences s'écrit :

6) = wZ(pyuy, V) + (o(uy), &)= 0

A cette étape la structure est considérée comme un
solide tridimensionnel. Les conditions aux limites
imposées aux déplacements de la structure sont les
suivantes :

— conditions de surface libre au contact avec l'air,
mais celle-ci est automatiquement prise en compte par
le principe des travaux virtuels,

— & linterface avec la fondation, celle-ci étant suppo-
sée rigide, les déplacements de la structure doivent étre
égaux aux déplacements du sol u:
(7) Uy, = uy sur Iy
Remarque : Dans le cas de plate-forme off-shore, la
structure vibre au sein d'un fluide ; il convient de rem-
placer la condition de surface libre par une condition de
raccord avec le fluide. A l'interface entre la structure et
le fluide, ce dernier impose la pression :

ty(uy) = pny sur Iy
ol p et n, désignent respectivement la pression dyna-
mique dans le fluide et la normale extérieure au
domaine correspondant. Il faut ensuite ajouter une
condition de continuité du déplacement normal. Les
méthodes développées dans (AUBRY, CREPEL [10])
permettent de généraliser I'analyse présentée ici.

3.5. Décomposition du déplacement du sol

A ce stade, il est intéressant d'introduire deux décom-
positions successives du déplacement total du sol, I'une
associée a la condition & l'infini, l'autre au mouvement
de la fondation. De méme dans la structure, il est inté-
ressant de décomposer le déplacement en un déplace-
ment associé au mouvemnent de la fondation, l'autre 3
la flexibilité de la structure. Pour se débarrasser de la
condition aux limites non homogéne sur I',_, on intro-
duit le champ diffracté total u, tel que :

so0 b

(80 u,=u + uy dans Q.

La linéarité globale du probléme entraine que toutes les
équations et conditions aux limites homogénes que u,
et u, vérifient sont également vérifiées par u,. Les seu-
les différences se produisent sur I', et I'j;. Par
différence, on en déduit immédiatement les conditions
imposées a u, a partir de (2) et (3) :

(9) u; =o0

sur [,

uy = —u, + ¥Y.cnL, sur Iy

La derniére équation suggére une deuxiéme décompo-
sition du champ de déplacement total u, dans le sol en
associant a chaque type de conditions aux limites un
champ de déplacement dans le sol. On définit ainsi les
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champs u 4, et u,,, (k = 1,6) solutions de 7 problémes
d’élastodynamique. Chacun de ces champs doit véri-
fier les équations homogénes de Navier dans 2, de
surface libre sur I',, de radiation a linfini sur I'___. lIs
différent seulement sur I';; au contact avec la fonda-
tion :

(10) wuy, = — u; surly

Uy, =L, surl

si bien que le mouvement total du sol s’écrit :

(11) u,=u; + uy, + ¥ nCoplam dans Q.
En reprenant la définition des champs (u,, uy,, uyy)

on vérifie aisément que u, convient.

3.6. Décomposition du déplacement
de la structure

A la décomposition du déplacement de la fondation,
on associe naturellement la décomposition suivante du
déplacement de la structure :

u, = Zcml'm + ub.

si bien que u,* représente le mouvement de celle-ci sur
base fixe. Afin de réduire le nombre de degrés de
liberté qui interviendront dans le probléme couplé, il
est agréable de représenter u," sur la base des modes
de vibration de la structure sur base rigide.

Appelons @4 et w , respectivement le mode et la fré-
quence propres associés. Ce couple vérifie les équa-
tions suivantes :

(o4 (@P2), (V) = waZ(pp®Ph, V),

phh = ( sur [y

ty (@%4) =0 sur 'y,

pour tout déplacement virtuel de la structure v cinéma-
tiquement admissible. En normalisant ces modes pro-
pres, on a alors la propriété classique :

(12) (0, (@%R), 8(@®B)), = wa?dap,

ol & 4 désigne le symbole de Kronecker, En décompo-
sant u,” sur les modes @°#, on peut écrire :

[13) U, = chmLm + ZAO‘A@M

On peut enfin reporter cela dans 'expression des tra-
vaux virtuels (6) en tenant compte de (12) :

(WB2 s 5‘-"2)"13 - o wzzmcm{prm; d’ba)b

Ce qui montre, résultat intuitivement évident, que les
amplitudes modales sont fonctions linéaires de chaque
degré de liberté de la fondation. En reportant dans
(13), on en déduit :

(14 u, =% ¢
Lo+ w?Talws? - w?) ™!
{pb]_m)(pbe\)b(pbal

On définit alors la matrice de masse équivalente [52]
de la structure M,* par :

(18) M’ = Zalwaz/iwﬁ - w2)|
{prm! mbA)b (Pb]-nv q)hﬁ}b

Celle-ci va intervenir dans le paragraphe suivant.

3.7. Equation fondamentale de I'ISSS
Si on reporte alors (12) dans (1), en tenant compte de
(11) et de (3), on obtient 'équation suivante en déta-

chant les termes liés au mouvement de la fondation et
ceux qui en sont indépendants :

(16) chm[ - w?(pL,, L)
+ w2{ ¥ alwa? = w?) 7 (py L, D¥4),
<ty (®*4), L, >

<t (ug), Lo > 4

== ts(ul + udo)a I—-n> st

+

n=16

Dans I'équation précédente, deux termes ayant une
structure identique apparaissent relativement au sol et
a la structure, ce sont respectivement :

(1?) K = < ts{udm)r Ln P sf

mn

(18) Ban = < t,(@*), L, >

En utilisant la formule de Green dans (18), on obtient :
(19) <t,(@**), L, >y
= (op(@*4), e(L,)), + (A" (@), L),
= — wpl(pp®*A, L)y

en tenant compte du fait que L est un mouvement de
corps rigide et que @A est un mode propre de vibra-
tion de la structure. Dans (16), on voit alors apparaitre
la matrice de masse équivalente de la structure M,*.
En reportant enfin (17) d’'une part et (19) et (15)
d’autre part dans (16), on obtient le systéme fonda-
mental de I'ISSS de six équations a six inconnues :

(200 |- w?M;+ M| + K|c=F"

oll M, représente la matrice de masse de la fondation
rigide. L'ISSS est totalement contenue dans la matrice
K et le second membre F * quireprésente le systéme de
forces équivalent a la sollicitation sismique.

La matrice K s’appelle la matrice d'impédance du sol.
Le calcul de cette matrice qui nécessite le calcul des
champs rayonnés u,, et des vecteurs contraintes a
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I'interface avec la fondation résume globalement toute
la connaissance apportée par la géotechnique : géo-
métrie et propriétés mécaniques des couches sou-
terraines, géométrie de la fondation [4]. La matrice de
masse équivalente de la structure M, * doit étre fournie
par l'ingénieur des structures a partir des modes pro-
pres de la structure sur base fixe. Elle dépend de la dis-
tribution des masses et de la flexibilité de la structure.
Le second membre F * ne peut étre calculé que si le sis-
mologue fournit le champ sismique local u, a l'interface
entre le sol et la fondation donc éventuellement en pro-
fondeur si la fondation est enterrée [3].

Si les calculs qui ont mené au systéme de I'ISSS (20)
ont pu sembler longs, il est remarquable que les coeffi-
cients de la matrice d'impédance ont une interprétation
physique simple. Il suffit pour cela de revenir aux nota-
tions définies au début : si on prend pour L, un terme
de translation unitaire correspondant par exemple au
vecteur de base e,, on obtient :

Kon = [ I's!ts{udm}‘eﬂds = J!’sf}ts{udm}LdS
qui fait apparaitre la composante numéro j de la résul-
tante des forces développées par le champ de dépla-
cements u,,. D'une maniére similaire si on prend
pour L un terme de rofation autour de laxe j:
L, = e, A x, on obtient :

Kmn = [ I'sf (ts(udm}‘ ey, X) ds

qui fait apparaitre le moment des mémes forces autour
de cet axe.

La matrice d'impédance du sol est complexe pour
deux raisons :

— lorsqu’on passe dans le domaine des fréquences, la
viscoélasticité du sol que I'on peut traduire sous forme
d’amortissement interne, introduit un terme complexe
si bien que les champs u, sont en général complexes.

— le domaine de sol Q2, étant non borné, il y a, pour
chacun des sept problémes, transport d'énergie dii a la
radiation des ondes a l'infini. Cette perte d'énergie est
parfois appelée l'amortissement géométrique. La partie
réelle de la matrice d'impédance peut physiquement
etre assimilée a un systéme de ressorts concentrés alors
que la partie imaginaire & des amortisseurs [31]. Sui-
vant le domaine de fréquences et si la stratification du
sous-sol est complexe, la partie réelle peut devenir
négative [37] [38] ; il est alors difficile de parler de res-
sort. Néanmoins on peut alors assimiler la partie réelle
a une masse et on pourra parler comme en acoustique
d'accession a l'inertie. La profondeur de la fondation
augmente sensiblement les parties réelle et complexe
de l'impédance. Le couplage entre tamis et balance-
ment est également accentué [15] [27] [28] [29] [47].

Quelques propriétés de la matrice d'impédance peu-
vent étre facilement établies en utilisant la formule de
Green en élastodynamique stationnaire, pour un
milieu non borné. En effet si u, et u, sont deux solu-
tions des équations de Navier dans Q _, vérifiant des
conditions aux limites homogénes sur I, | ainsi que des
conditions de radiation & l'infini, on a :

{21) <t5[ul}s u2>sf— <ts[u2)uu1>sl= 0

REVUE FRANCAISE DE GEOTECHNIQUE

La matrice d'impédance est symétrique : il suffit
d'appliquer la formule précédente a u,,, et uy, et de
tenir compte de (10). Les termes nuls de K résultent
des symétries du probléme appliquées a u . En géné-
ral, il y aura couplage entre 'excitation d'un degré de
liberté «m» de la fondation et la force «n» sauf si les
conditions de symétrie s'y opposent ; il faut alors étu-
dier les symétries de u .

L’analyse précédente a permis de montrer que le pro-
bléeme de I'ISSS, du point de vue du sol nécessitait la
résolution de sept problémes correspondant respecti-
vementaug et (uy,, m = 1,6). Il est possible d’expri-
mer |'action sismique F* directement en fonction de
Uy, seulement. En effet, on a toujours en utilisant
(21) :

<15(udu}' Ln>5l = <ts(udo]! udn>sf
i ts{udn)! Ugg >sf
= -< ts(u'dn}\ U, >si

On en déduit que :

(22) F'o= - <t (u), ugy >4
+ < ls{udn); u, >sf

Si bien qu'en connaissant uniquement le champ sismi-
que local ainsi que les vecteurs contraintes qu'il déve-
loppe le long de la fondation, la sollicitation sismique
est entiérement déterminée. On notera qu’ici dans (22)
la formule de Green n’est pas applicable car le champ
sismique u, ne vérifie pas les conditions de radiation.

3.8. Interaction cinématique et inertielle

Bien que les développements précédents n’utilisent pas
ces termes, il est intéressant de les définir ici car ils sont
souvent utilisés dans la littérature. On définit & cet effet
le mouvement sismique induit de la fondation carac-
térisé par le vecteur c, solution du systéme linéaire
suivant :

(23) K¢, =F*

Si la fondation et la structure étaient sans masse, c,
serait alors la solution de (20), Dans le cas d'un champ
sismique local u, complexe, on ne peut comparer celui-
ci qui est un champ, avec c, qui est un vecteur de
dimension six. Cependant dans la pratique et encore
plus dans la réglementation u, n'est spécifié qu'en un
point dit le point de contréle. L'interaction cinématique
se manifeste alors & ce niveau par la différence éven-
tuelle entre u, en ce point et les trois premiéres compo-
santes de c,. L'intérét essentiel de ¢, & ce niveau est
seulement qu'il est indépendant de la masse et de la
rigidité de la structure.

Une fois le mouvement sismique induit de ia fondation

déterminé, on peut revenir au mouvement complet de
celle-ci en utilisant le systeme (20). On obtient alors :

(24) |- w?S{M; + M*] + 1]c = ¢,

ot S est la matrice de complaisance inverse de la
matrice K.
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4. INTERACTION
STRUCTURE-SOL-STRUCTURE

Lorsque les fondations sont distantes approximative-
ment de moins de leur largeur, des effets de couplage
apparaissent. Le mouvement de l'une suivant une
direction peut déclencher des mouvements de |'autre
suivant d'autres directions. Il est tout a fait possible de
généraliser la démarche précédente au cas ol deux
structures sont suffisamment proches pour que les
champs diffractés soient modifiés.

L'analyse est différente suivant que les deux structures
sont connectées ou non.

Le cas de deux structures indépendantes est tout
d'abord envisagé. On indice chaque fondation et
chaque structure. Le déplacement de la fondation
numéro M, toujours supposée rigide, s'écrit alors :

{25) Uiy = EMmCMmLMm m = 1~6

Il est alors naturel de généraliser la décomposition du
champ total dans le sol sous la forme :

(26) u,=u, + ug + ¥ pmCmmUamm dans Q.

ol uy, et les u . sont caractérisés par les conditions
aux limites sur 'y, :

(27] udo == u, sur FEIM
Ugmm = Lmm sur I oy
=0 sur Ty

Le principe des travaux virtuels appliqué a la fondation
N s'écrit alors :

(28) X MmCMm

[ = @?(pLym, La) nOmn
<ty (Upnm)s Le = sin@un
< t, (Ugmm) s Lyn > oine]

— tstl“l: + udo)v LNn >5IN
(N=1,N,n = 16)

+ +

On voit que dans ce cas les matrices de masse de cha-
que fondation ainsi que les matrices de masse équiva-
lente des structures ne sont pas couplées. Cependant
le couplage structure-sol-structure se manifeste par le
fait que la matrice d'impédance généralisée :

KMmNn = ts {Ude), LNn >st

n'est pas bloc-diagonale. Physiquement les colonnes
de cette matrice représentent les actions exercées sur la
fondation N par le champ rayonné par la fondation M.

Dans le cas précédent le mouvement de la structure N
ne dépendait que du mouvement de la fondation N. Si
les structures sont couplées « par le haut », il faut intro-
duire une nouvelle décomposition du déplacement u,

car un relévement de corps rigide correspondant au
déplacement de la fondation M n’est pas, dans le cas
général cinématiquement admissible avec le mouve-
ment de corps rigide de la fondation N :

(29) uy= Y CyumUpmm

ol Uy, vérifie les conditions aux limites suivantes sur

Foim :

(30)  upmm = Lym
=0 sur [y

sur I'yim

Fig. 2. — Définition du champ U 44,

[l n’est plus possible maintenant de définir une matrice
de masse équivalente simplement car il n'y a pas de rai-
son d'utiliser comme référentiel de la structure plutét
une fondation que l'autre. Pour chaque degré de
liberté m de chaque fondation M, le code de calculs de
structures doit fournir le déplacement u,,,, et calculer
I'impédance équivalente de la structure au niveau des
fondations :

(31)  Ky" mmnn = <ty (Upmm)s Lnn = oin

On peut alors généraliser le systéme de I'ISSS. 11 est
intéressant de remarquer que le sol et la structure
jouent maintenant, vis-a-vis de la fondation un réle
relativement symétrique, les deux matrices d'impé-
dance ayant la méme structure.

5. FLEXIBILITE
DE LA FONDATION SUPERFICIELLE

Bien qu’en général la fondation ne puisse étre considé-
rée comme parfaitement rigide, la présence d'une
superstructure relativement rigide a souvent pour effet
de renforcer celle-ci si bien que le déplacement de la
fondation sera trés proche de celui d'un corps rigide. Si
la superstructure est plus souple, la flexibilité de la fon-
dation elle-méme doit étre prise en compte. A basse
fréquence, l'impédance d'une fondation superficielle
peut étre nettement plus faible que celle d’une fonda-
tion rigide. A haute fréquence, au contraire, I'impé-
dance est plus élevée. |.'amortissement est par contre
toujours plus faible [35] [36] [67]. Si la fondation est
relativement massive et doit &tre modélisée en tant que
solide tridimensionnel, elle sera alors avantageusement
incorporée dans le maillage de la structure. Il reste alors
a étudier le couplage entre une structure étudiée par
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une technique d’éléments finis et un sol dont le champ
de déplacements est calculé autrement. Nous aborde-
rons ce probléme dans le paragraphe suivant.

Un premier modéle de fondation flexible consiste a la
schématiser par un systéme de plusieurs corps rigides.
On est alors ramené au cas de plusieurs fondations
avec superstructure connectée envisagée précédem-
ment. Ce modéle est particulierement intéressant pour
des ponts. Si la fondation est mince, on peut alors
avancer dans le couplage en tenant compte des hypo-
théses cinématiques adoptées. On distinguera deux cas
suivant qu'il s'agit :

— soit d’'un radier souple servant de fondation superfi-
cielle ou de paroi moulée servant de fondation pro-
fonde ;

— soit de pieux. Ce cas sera examiné dans la section
suivante.

Afin de bien metire en évidence la transition avec le cas
précédent nous allons supposer que la fondation O, est
constituée de deux parties, une partie rigide Q2,, et une
partie élastique ();, encastrée dans la partie rigide.
Nous supposons toutefois que la structure n'est
connectée qu’a la partie rigide. La figure ci-dessous
précise les hypothéses.

Fig. 3. — Fondation mixte rigide/élastique.

Le déplacement de la partie rigide Q,, s'écrit encore
comme précédemment :
(32) uy,=3.c.L, m=16

Alors que, dans le cadre d'une hypothése cinématique
de plaque mince et en négligeant des déformations de

membrane de la plaque, le déplacement de la partie
flexible Q, s'écrit :

(33} ule = EmCmLm - Za!XBGauiegiea + uiege.?r
m= 16 = 1,2

oll uy,,(x,) désigne la fleche de la plaque, e, un vec-
teur unitaire horizontal, e le vecteur unitaire vertical.
L’hypothése précédente correspond & une cinémati-
que de Kirchhoff-Love, classique en mécanique des
structures (WASHIZU [74]). uy,, doit vérifier des con-
ditions aux limites d'encastrement sur la frontiére ',
entre la partie rigide et la partie élastique.

Le principe des travaux virtuels appliqué a la fondation
rigide s'écrit :
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(34) = wzzmcm(pil‘m']—'n}ir
= <ts{u5]'}‘n>sh
- <tb{ub}' I-'n>-bfl

= <t lup), Ly > n=16

Le principe des travaux virtuels appliqué a la fondation

flexible s'écrit :

{35) - w2(piu!z‘vle)fe + (gfe(ufe:ll B(sz))ie
=< tsﬂus}' Vie >

ste

en se restreignant a des déplacements v, cinématique-
ment admissibles, c'est-a-dire respectant l'encastre-
ment avec Q,, ainsi que la cinématique de Kirchhoff-
Love :

(36) vie= — Y. lx30,Visle, + Vigesa =12

Si on tient compte de (33) et (36) dans (35), cette der-
niére équation peut s'écrire :
(37] - {‘UZZmCm{PfLm'Ln}!a

= m2|p1x32auuie3t 9,V ies) e
(PrUsezs Vies) te
(afe (ule)l G(er))fe

+ < tsa (us]' XBaane:; > sfe
- = ts3 |:l.15), uies>sfe

+

-+

Grace a I'hypothése cinématique, il est toujours possi-
ble d'intégrer par rapport a |'épaisseur de la plaque.
L'équation précédente devient alors en supposant la
plaque symétrique par rapport a sa surface moyenne :

(38) —w?FPacnleily Lide
- f“'23< [0, Uses, 0uVies = ste
+ < Myl Vi, >sfe£
+ < myg (Ugy), K (Vigs)> e
<ht,(u,),d,Vi;> 4
= <ty (), Vies > e

I

ot l;, my, my,, k, h désignent respectivement le
moment d'inertie de la plaque, la masse surfacique, le
tenseur des moments de flexion et de courbure et la
demi-épaisseur de la plaque.

Les termes du membre de gauche de (38) sont classi-
ques du point de vue mécanique des structures. Les
termes de droite matérialisent l'interaction sol-structure
et mettent en évidence les sollicitations venant du sol
adaptées & la cinématique de la plaque. On voit ainsi
que le moment des composantes horizontales du vec-
teur contraint travaille avec la rotation, alors que la
contrainte normale travaille avec la fleche.

L’analyse de la structure du probléme d'interaction
peut encore &tre affinée en introduisant les modes pro-
pres de la plaque dans le vide et encastrée sur la fonda-
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tion. Afin de dégager les termes essentiels sans trop
compliquer les équations, nous exprimerons les pro-
priétés de ces modes sur la forme tridimensionnelle du
principe des travaux virtuels. L'expression détaillée des
divers termes s’obtient évidemment en tenant compte
de cette hypothése. Les modes de vibration de la pla-
que vérifient une équation identique a ceux de la struc-
ture. Nous les rappelons ici : appelons @4 et w, , res-
pectivement le mode et la fréquence propres associés.
Ce couple vérifie les équations suivantes :

{39) (052 {(pfeﬁ}, € {U!e))Fe e w[eﬁztpltpien' v[e]fe
ipfehi=1iQ sur Iy,
pour tout déplacement virtuel de la plaque v,, cinéma-

tiquement admissible. En normalisant ces modes pro-
pres, on a alors la propriété classique :

(40) (’-'7re (@fer) & (DFB))(, = wia?Ban

oll § 45 désigne le symbole de Kronecker. On peut alors
écrire en utilisant (33) :

(41) wu,=3Y.c, L.+ EAG!“ pleA

On peut enfin reporter cela dans I'expression des tra-
vaux virtuels en tenant compte de (14) :

(42} - wZchm(p!eLms

w?) e = — <t,(u,), PB>,,

d:'fEB]fe
+ (wr® —

Il est maintenant opportun d'introduire dans le sol
divers champs rayonnés qui vont généraliser la décom-
position introduite plus haut. On écrit alors :

@3) uw,=u +uy + Y Canlgn + Taialiaa
dans Q

Ces champs sont tous des champs de I'élastodynami-
que stationnaire vérifiant les équations de Navier dans
le sol, les conditions de surface libre sur I'_, et de radia-
tion sur T', . lls différent seulement sur I';, U T’

sfr -

(44) wu,, = — u, sur I'y;, W Ty,
uy, = L, sur ', U T,
uy, = oled sur I' ¢,
ug =0 sur I,

Physiquement chacun de ces champs correspond soit
au mouvement d’ensemble rigide des deux parties, soit
a la flexibilité de la fondation élastique alors que la par-
tie rigide est fixe. On peut alors reporter 'expression
(43) dans (34) et dans (42).

5.1. Mouvement de la fondation rigide

(45 TmCm{— w?(pL,, L)y
+ <t (ugm), L, > ol
+ Y atps <ty (@YA), L, >
+ Taiea] <t (uga), Lo >4
+ <ty (@A), L > il

= — <t (u, + uy),L,> n=16

5.2, Mouvement de la fondation élastique

[46] chml—' w:a[plel—m'q)fea}fe
+ < ts(udm)l' (L)feﬂ > sfef
+ (wiep? — w?) tep + T acien < to(uga), DB >,

- tsl:u! + udo:l= Q}feB}s!g B = lv Nfe

Il est possible d’obtenir une expression équivalente a
(45) en appliquant le principe des travaux virtuels avec
un mouvement rigidifiant non seulement & Q,, mais &
Tensemble Q;, U Q. Cela donne en remplacement
de (45) une expression plus symétrique et qui fait dis-
paraitre l'interaction entre ces deux parties :

[47} chml”— WE(JG[Lthn}I
+ < t5 {udep Ln >sfl
+ Yatps <ty (@A), L >,

-+ z;\arm< 15(Ud.q)‘ Ln >s[

= — <t (u +ug)L,>, n

1,6
Si on pose successivement :

(48) K,

< ts (udA)l Lu > sf

KQEAE

< ts(udA}t DieB >sfe

Karmﬂ = ts{udm}e mIeB =

sfe

les équations (46) et (47) sont équivalentes au sys-
téme suivant, qui généralise (20) :

49) |- w?IM;+ M;"| + K|c + K*a = F*
[— w?Me + Ke]c + [— w?] + A + K*¢]a
= Fe*
Les autres matrices ont la méme signification que dans
le cas de la fondation rigide, A est une matrice diago-
nale de pivot w5 * qui représente la rigidité dynamique

de la plaque. 1l est important de remarquer que dans
(49), M, et K se référent a 'ensemble des deux fonda-
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tions. Par conséquent, dans le cas d'une fondation
entiérement rigide, on aurait obtenu (49),, sans le
terme «, qui apparait donc comme un terme correcteur
lorsque cette hypothése n'est plus satisfaite.

L3 encore la formule de Green permet de montrer que
les matrices K@ et K#' sont transposées l'une de 'autre.
En effet, on a :

K = <t (uga), L, >y

= <t (uga) Ugn =g

< ts(udn)' Uga >sl

= ts I{udn}' (D{EA >sfe

Kermq

5.3. Remarques sur l'influence de la flexibilité
sur I'impédance [23][35][36] [67][75]

La flexibilité a peu d’effet sur la fréequence fondamen-
tale de mouvement de corps rigide de l'ensemble
structure-fondation-sol en balancement et en pom-
page. Elle a un réle plus important sur les modes de
déformation structuraux en diminuant la fréquence de
ces modes. L'influence dans un cas correspondant a
une centrale nucléaire semble assez peu significative
dans I'ensemble.

6. FONDATION PROFONDE FLEXIBLE

Le méme type d'analyse que précédemment peut étre
envisagé. Le cas des groupes de pieux est intéressant
car il fait intervenir le couplage entre plusieurs fonda-
tions flexibles. Afin de simplifier la présentation, les
pieux sont supposés encastrés dans un radier rigide. Le
déplacement du radier rigide Q, s'écrit encore comme
précédemment :

(50) u;=Y.cnL, m= 16

1l est possible d'obtenir une expression équivalente a
(45) en appliquant le principe des travaux virtuels avec
un mouvement rigidifiant non seulement & {; mais a
l'ensemble || U ;Q,iU Q. Cela donne une expres-
sion plus symétrique et qui fait disparaitre I'interaction
entre ces deux parties. Il est commode pour cela de
poset Q. = Q, U U ,;Q,|. Le principe des travaux
virtuels appliqué alors & Q4 s'écrit

[51} - wzzmcm{pfl-mr Ln)fG
= =< ts(us}' Ln > sfG T < tb(ub]- I--1-| >bf

Le principe des travaux virtuels appliqué au pieu J
s’écrit en choisissant un déplacement virtuel v; de ce
pieu respectant la condition d’encastrement en téte :

(52) = w?(puy, vy) + (o5(uy), 8(vy),
= - <t5(u5)v UJ>SJ
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Fig. 4. — Champs diffractés par le groupe de pieux.

L'introduction des modes propres des pieux dans le
vide et encastrés sur la fondation est encore fructueuse.
Afin de dégager les termes essentiels sans trop compli-
quer les équations, nous exprimerons les propriétés de
ces modes sur la forme tridimensionnelle du principe
des travaux virtuels. L'expression détaillée des divers
termes s'obtient évidemment en tenant compte de
cette hypothése. Les modes de vibration d’'un pieu
vérifient une équation semblable a ceux de la structure,
Appelons @7 et w  respectivement le mode j et la fré-
quence propres associés du pieu J. Ce couple vérifie
les équations suivantes :

(53) (UJ(‘D“”], & (\’.J)}J = WJJZ{PJ P, vl
P =0 sur I

pour tout déplacement virtuel du pieu v ; cinématique-
ment admissible. En normalisant ces modes propres,
on a encore :

(54) (o,(@%), (@), = wy?d,

oll §,, désigne le symbole de Kronecker. On peut alors
&crire en utilisant (33) :

i55) u, = EmCmLm + ZJlaJ}(DJJ

On peut enfin reporter cela dans I'expression des tra-
vaux virtuels en tenant compte de (14) :

(56] o Ir"12z,mcm(JD.I]—-mn (DJ]:’J + ("”Jiz o w‘?]ﬂJJ
= - <t,(u), 04>

Divers champs rayonnés qui vont généraliser la
décomposition doivent encore étre introduits. On écrit
alors :

(57} u, = u + Uge + chmudm

+ZJjﬂJJudJJ dansﬂs

Ces champs sont tous des champs de I'élastodynami-
que stationnaire vérifiant les équations de Navier dans
le sol, les conditions de surface libre sur I'_, et de radia-
tion sur I, . lls différent seulement sur| U ;T fU T :
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(58) ug, = -y, sur{U, T, {uT,
Ugm = Lm surfU I U T,
Ugy = @4 surl,
ugy =0 surfUglfUT,, K=Jd

Physiquement chacun de ces champs correspond soit
au mouvement d'ensemble rigidifiant du radier et des
pieux, soit & la flexibilité du pieu J alors que le radier et
les autres pieux sont fixes.

6.1. Mouvement de la fondation rigide
et du groupe

(59) chm} — w?(piLn, Lo)io
+ <t,(ugm), L, > o)

+ Latton <ty (@A), L >y

* ZJJaJJ < ts(ud.]j), L. >0

= — <t (u, +uy)L,>.6 n 1.6

6.2. Mouvement du pieu J
(60) chml - w?(py Ly, @Y),
+ <t (ug,), ®9>,
+ (wy? = @?ay + Tuay < tlug), @9 >,
= — <t U+ ug), ®I>  j=1,N;d =L N,
Si on pose successivement :
(61) EZ, = — <t (u +uyg)L,>.a
FC* = — <t (u, + uy), >,
(62) K'C, = <t (ug), L.>,6
K& 5

G -
Re gy =

< ts(udm)' (‘b‘” >s.]
< ts (Ud“], quj >5J

les quations (59) et (60) sont équivalentes au systéme
suivant, qui généralise (20) :

(63) |- w?|M, + M,"| + K|c + Kiq = F*
[— w?MC + KSc + [— w?] + A + K&C]a
= FG‘

En éliminant « dans le systéme précédent, on trouve

Vimpédance généralisée de la fondation rigide sur
I'ensemble sol-pieu sous la forme d’une matrice 6 x 6.
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(64) | — w2M; + M,"|
+ K — K¢} — w2l + A + K6G{-1
{ = w2MS + K6i|c
=F* —K6[— 2] + A + K6G]-1F6*

Remarque : La encore la formule de Green permet de
montrer que les matrices K'¢ et K sont transposées
I'une de l'autre.

Remarque sur linteraction cinématique : On peut
encore définir l'interaction cinématique en considérant
le cas d'un radier et d'un batiment sans masse. On défi-
nit alors c, solutions du systéme (64) lorsque M, et M,*
sont nulles, comme étant le mouvement sismique
induit du radier rigide sur pieux.

6.3. Prise en compte de I'élancement des pieux

Comme dans le cas des plaques, il est intéressant de
supposer que les pieux sont suffisamment élancés pour
que des hypothéses cinématiques de poutres puissent
étre utilisées de maniére & passer au niveau des pieux
d'un probléme tridimensionnel & un probléme a une
dimension. Si on fait une hypothése de Bernouilli-
Euler, négligeant les déformations de cisaillement
devant ceux de flexions, le déplacement du pieu J
s'écrira :

uy(x, x3) = ¥ el + uy, (xa)

= |X.8zu,, (xa)]es
ol X désigne les variables horizontales et x , I'abscisse
verticale le long du pieu J. En injectant 'hypothése
cinématique précédente dans |'expression du travail
virtuel du pieu dJ, et en se restreignant 3 des déplace-
ments v, cinématiquement admissibles, c'est-a-dire
respectant I'encastrement avec (2; ainsi que la cinéma-
tique de Bernoulli, on obtient :

- wz chm (pp]—m- V.J)J

= wlppuyy, viy)y
(ppX. gty , X' .O3vy, )}
(as(uy), &lvy)),
- < ts{us}’ Vi >s.]
+ < ts{us)’ Xs'-aa“ul >s-J

+ +

Gréace a 'hypothése cinématique, il est toujours possi-
ble d'intégrer par rapport a la section du pieu. L'équa-
tion précédente devient alors, en supposant les symé-
tries convenables du pieu par rapport & la fibre
moyenne :

(65) — w?¥ ncnlpplm, Vi),

— w?<muy, v, >,

+ <183u4y, I3vy, >

+ <ny(uy,), &(vy,) >,

+ <my(uy), klvy,)>,
- <t (u), v, >
<tg(u,), x/.93v, >

+
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Planche 1. — Modules généraux Spectrﬂs Structure
de calculs d’interaction sol-structure.
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ot I, m, n,;, & m, k désignent respectivement le
moment d’inertie du pieu, la masse linéique, les
moments de flexion et les courbures du pieu J. Enfin la
notation < .3 | désigne une intégration curviligne le
long du pieu d.

Les termes du membre de gauche de (65) sont classi-
ques du point de vue mécanique des structures. Les
modes propres des pieux utilisés dans le systéme de
I'ISSS respecteront la cinématique précédente, qui
conduira par conséquent a développer les intégrations
par rapport & la section des pieux. Il est intéressant
d’expliciter le terme de droite. On trouve alors :

<t (u,), Vi >
= <T,(u) vy >

<t,(u),x.9zv,' >,
= <M/ (1), 85, >

oli T, et M_' désignent respectivemnent I'effort tranchant
et le moment de flexion exercés par le sol sur le pieu J.
Ces termes de droite matérialisent l'interaction sol-
structure et mettent en évidence les sollicitations
venant du sol adaptées a la cinématique du pieu. Il est
important de remarquer que la sollicitation sismique
appliquée au pieu est donnée par :

FG.Ji = o= t5[1"‘I *+ uda}'¢Jj>sJ

< T,(u, + uy), @9 >
+ <€ M, (u, + uy), 9; 9 >

C'est donc la somme du champ libre et du champ dif-
fracté qui doit &tre appliquée au pieu. Si on applique
seulement I'action développée par le champ libre, on
néglige l'interaction sol-structure.

6.4. Quelques remarques

sur le comportement dynamique

des groupes de pieux
[5]1[8][17][18][19][22] [58] [59][60] [61]
[63][66][68][70]1[73][78][79]

La réponse dynamique d’un groupe de pieux dépend
beaucoup de la fréquence a cause des interférences qui
se développent. En ce qui concerne le pompage et le
tamis, si I'espacement entre les pieux est trés faible,
'impédance normalisée par |'impédance statique varie
en fonction de la fréquence comme celle d’une fonda-
tion rigide en dega d'une certaine fréquence. Les rigidi-
tés décroissent avec la fréquence et deviennent méme
négatives, indiquant un comportement ot 'accession &
Iinertie est importante.

L’amortissement dans ce cas varie peu. Lorsque la fré-
quence dépasse cette limite, l'interaction entre les
pieux devient dominante. La valeur de cette fréquence
diminue lorsque I'espacement augmente. L'amortisse-
ment augmente en général avec I'espacement. Lors-
que le nombre de pieux augmente, I'effet de groupe est
encore plus prononcé et la variation de I'impédance est
plus importante. L'interaction est alors trés forte, plus
marquée pour le pompage que pour le tamis et met en

jeu des vibrations des pieux non en phase. Lorsque la
rigidité du sol augmente, l'interaction est moins impor-
tante.

En ce qui concerne le balancement et la torsion, des
résultats semblables sont obtenus avec une interaction
plus forte. Du point de vue de I'hétérogénéité du sol,
dans le cas d'une couche trés molle superficielle lors-
que le nombre de pieux augmente, I'impédance est
trés proche de celle du demi-espace : par conséquent,
des groupes de pieux sont moins influencés par des
conditions locales qu'un seul pieu. Du point de vue de
la réponse sismique, des ondes SH verticales produi-
sent & la fois tamis et balancement du groupe ; la fone-
tion de transfert du mouvement horizontal est proche
de 'unité & basse fréquence, donc le mouvement sismi-
que induit horizontal est trés proche de celui du sol. Par
contre le balancement diminue rapidement avec I'espa-
cement. Pour un sol plus rigide la fonction de transfert
est plus longtemps proche de l'unité. Les fréquences
plus élevées sont en général filtrées par le groupe de
pieux. Dans le cas d’ondes inclinées, la torsion aug-
mente.

La répartition des charges dans les pieux est un para-
metre de dimensionnement trés important ; a basse
fréquence, ce sont les pieux placés aux extrémités qui
sont les plus chargés; lorsque la fréquence augmente
ce phénoméne peut étre inversé ; les effets dynami-
ques sont plus marqués en pompage qu'en tamis. Les
solutions simplifiées et en particulier les hypothéses
«quasi tridimensionnelles» de Novak sont des solu-
tions pour lesquelles on se raméne a une cinématique
unidirectionnelle du sol; cela donne de bons résultats
en général ; la méthode de superposition de Poulos ot
seulement deux pieux sont considérés a la fois donne
également des résultats convenables.

7. LES MODULES DE CALCULS

Les développements précédents ont permis d’aboutir
dans chaque cas au systéme de I'ISSS que ce soit dans
le cas d'une fondation rigide, d'un radier flexible ou de
fondation profonde élancée telle que des pieux. Dans
chaque cas en utilisant des champs globaux diffractés
et rayonnés au niveau du sol, ainsi que les modes de la
structure et de la partie flexible de la fondation, nous
avons pu construire ce systéme. La méthodologie a
consisté dans tous les cas a ramener tout au niveau de
la fondation qui constitue une interface privilégiée
entre la structure et le sol. Cette approche permet de
ne pas préjuger des techniques numériques permettant
de calculer les divers champs de déplacements invo-
qués plus haut. En particulier cela permet d'utiliser la
méthode la plus adaptée a chaque systéeme et donc du
point de vue de la mise en ceuvre informatique de
construire des codes modulaires avec des données et
des sorties bien définies. Essentiellement les ressources
suivantes doivent étre développées :

— un code de calcul du champ sismique local u, en
champ libre ;

— un code de calcul des champs u,, ug,, u, résol-
vant les équations de Navier dans un sol hétérogéne
non borné. Les données de ce code serontu,, L, @
le long de l'interface sol-fondation. Les résultats fournis



18

par ce code seront les impédances généralisées K et les
forces sismiques F* qui consistent & calculer diverses
intégrales sur I';; ;

— un code de calcul des structures permettant de cal-
culer les modes propres de la structure sur base fixe
@, et la matrice de masse équivalente M, " de la struc-
ture ;

— un code d'ISSS mettant en place et résolvant le
systéme ISSS. Ce code fournit les déplacements c de la
partie rigide de la fondation, & laquelle la structure est
connectée, Le code de calcul des structures a partir des
déplacements de la base peut aisément ensuite calculer
les déplacements de celle-ci et les efforts correspon-
dants.

Les efforts calculés dans la structure sont donnés dans
le domaine des fréquences. Une transformation de
Fourier permet par passage dans le temps de calculer
les efforts maximums en un certain nombre de points
de contréle. La figure ci-dessous résume les étapes du
calcul et les interfaces entre les différents modules.

Dans I'analyse qui vient d’étre présentée, les termes qui
sont relatifs & la structure peuvent étre obtenus de
maniére standard par une méthode d'éléments finis.
Le calcul des champs diffractés dans le sol est cepen-
dant moins standard et également trés cofiteux si I'on
veut garder le caractére souvent tridimensionnel du
probléme. Nous examinons dans la section suivante
quelles sont les méthodes qui semblent les plus effica-
ces pour traiter ces problémes.

8. CALCUL DES CHAMPS DIFFRACTES
DANS LE SOL

De nombreuses méthodes ont été proposées dans la lit-
térature allant des développements presque entiére-
ment analytiques jusqu'a des méthodes d'éléments
finis avec des possibilités de méthodes hybrides. Sil'on
peut faire une hypotheése de sol hétérogene avec cou-
ches horizontales, il semble qu'd I'heure actuelle, une
méthode d’équations intégrales utilisant la fonction de
Green du sol multicouche soit la plus compétitive.
Lorsque cette hypothése ne peut étre tenue au voisi-
nage de la fondation, alors qu’elle convient encore a
quelques distances, il faut envisager un couplage entre
cette technique et une méthode d’éléments finis. Nous
discutons ci-dessous ces deux cas succinctement.

8.1. Sol a stratigraphie horizontale

Le probléme de I'ISSS a été ramené aux calculs suc-
cessifs de champs de déplacements dans le sol vérifiant
les équations de Navier de l'élastodynamique, des
conditions de surface libre, des conditions de continuité
4 linterface entre les couches et des conditions de
radiation a l'infini. Ces derniéres conditions sont certai-
nement les plus difficiles a respecter en particulier si on
veut utiliser une technique d’éléments finis. Une
méthode d’équations intégrales permet de prendre en
compte automatiquement ces conditions. La mise en
ceuvre procéde en deux &tapes

— caleul de la fonction de Green,

— mise en ceuvre de la méthode intégrale.

REVUE FRANCAISE DE GEOTECHNIQUE

Calcul de la fonction de Green.

La fonction de Green est un champ de déplacements
u®(x, £) dans le demi-espace stratifié, naturel, solu-
tion des équations de Navier avec les conditions aux
limites, internes, et de radiation, mentionnées précé-
demment. Cette fonction u®(x, £) donne le déplace-
ment pour un observateur placé au point x pour une
force concentrée placée au point £ dans la direction e,

Dans le cas ol le sol est viscoélastique isotrope, il est
possible de calculer u®* d'une maniére trés efficace, en
utilisant une transformée de Hankel. Toutes les équa-
tions de l'élastodynamique sont résolues dans le
domaine transformé — le domaine spectral. La trans-
formation de Hankel raméne les équations de Navier a
des équations différentielles par rapport & la variable
«verticale» x5. La force ponctuelle introduit des dis-
continuités du vecteur contrainte spectral. Sur le plan
théorique la méthode ne pose pas de difficultés.
Cependant sur le plan numeérique, il convient de traiter
avec soin :

— le systéme différentiel. Seule une technique utili-
sant des opérateurs de réflexion-transmission permet
d’éviter des instabilités bien connues dans le cas de
couches épaisses [53]. [’algorithme correspondant
suggéré par KENNETT [39] a été développé par TSA-
KALIDIS dans sa thése [21] [23] [73] ;

— la transformée inverse effectuée numériquement si
I'on veut éviter des coflits prohibitifs. Une technique
permettant de se ramener a une transformée de Fou-
rier rapide et une intégration numérique est également
présentée dans la thése de TSAKALIDIS. L'avantage
de cette méthode est qu'elle peut étre vectorisée sur
des machines vectorielles comme le Cray-1. L'arrivée
de machines paralléles comme le Cray-2 permettra des
temnps de calculs encore plus compétitifs.

Equation intégrale de surface.

La fonction de Green du sol naturel multicouche étant
connue numériquement, elle peut étre utilisée pour
établir une équation intégrale de surface (CHAPEL
[17], KUPRADZE [43], WOLF et al. [81] [82]). Gréace
a la formule de Green en prenant soin de bien traiter la
singularité, on obtient classiquement :

66) ku'\ (&) = <t(u), uSk>,

- <u,t(usk) >, EET
ol k est une constante dépendant des caractéristiques
de la frontiére et pour alléger les notations nous
avons posé I' = I',,. u' est un des champs diffractés
Uae, Uy ... L'avantage d'avoir calculé au préalable la
fonction de Green est que les conditions aux limites de
surface libre et internes entre les couches sont prises en
compte dans la formulation.

Dans tous les sous-problémes envisagés ci-dessus le
champ u’ est donné sur I',_. Donc (66) est une équa-
tion intégrale ol t(u') est la seule inconnue. On peut
réécrire (66) sous la forme suivante :

(67) <t(u'),uS* >, = ku', (&) + <u',t(uck) >,
FET
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La frontiére I est alors triangulée en N, éléments trian-
gulaires ou quadrilatéraux E. Dans le cas le plus sim-
ple, on approche le champ t(u') par des fonctions
constantes par élément wg,, ol E fait référence au
numéro d'élément et i 3 la direction d'espace. Si bien
qu’on peut &crire :

t(u) = Y tewe(x)

Cette expression approchée est ensuite injectée dans

(67) :

(68) YEite < wg, UGk >

= ku', (&) + < u, t(u®) > &€
Les fonctions w, sont normalisées & 1 sur 'élément E
dans la direction i, et sont nulles sur les autres éléments
et dans les autres directions. D’autre part (68) est une
équation fonctionnelle en £. Pour se ramener @ un
systéme algébrique, on impose a (68) d'étre vérifice
successivement au centre de gravité £ de chaque élé-
ment F. Ce qui donne finalement en tenant compte
des propriétés des fonctions de base wg, un systéme
lingaire de 3N _ équations 4 3N inconnues :

e ite < uSk (x, &) >¢

= ku'k(gr:} + < U’ut(qu(x$ EF)) >r
k=13; F=1,N,

Lorsque F = E, le coefficient de t, est singulier ; il doit
dtre calculé au sens de la valeur principale de Cauchy.
La matrice du systéme est la méme pour tous les sous-
problémes envisagés, seul le second membre est modi-
fié. Une fois résolu le systéme linéaire précédent, il faut
ensuite calculer les diverses intégrales qui interviennent
dans le calcul des impédances. Par exemple :

K - <ts(udm:ltl~n>l'

mn
T EE,JtmEs < Lni > E

oil t™;, désigne les vecteurs contraintes approchés
obtenus dans la résolution lorsqu’au second membre,
u' est égale & L, le long de la fondation. On peut
remarquer ici que dans le calcul de 'impédance, ce
n'est pas la distribution précise du vecteur contrainte
qui compte, mais sa moyenne. Cela est important car
dans le cas du sol hétérogéne, la fonction de Green
n'est pas connue analytiquement mais seulement
numériquement. Un calcul précis des champs exige de
nombreuses évaluations de cette fonction. De nom-
breuses variations a I'approche qui est présentée ici
existent (WOLF [81]).

8.2. Sol a stratigraphie quelconque
(flexible volume element)

Lorsque la stratigraphie n’est plus homogéne horizon-
talement, il est souvent encore possible de se limiter &
des hétérogénéités au voisinage de la fondation. Un
couplage entre une méthode intégrale et une méthode
d'éléments finis est intéressante. On partitionne alors

Q_en deux parties : le domaine intérieur Q irrégulier et
le domaine extérieur Q' homogéne latéralement. Soit
¥ la frontiére entre ces deux domaines.

Fig. 5. — Couplage éléments finis - équations intégrales.

La formulation variationnelle dans le domaine intérieur
et les conditions de continuité le long de T s'écrivent,
en appelant u le déplacement dans le domaine inté-
rieur et u' dans le domaine extérieur :

(69) = WE[PU» v)g
+ (o(u), e(W)g — <tlu),v>E=0

t(u) + t(u) =0 sur &

u=u sur X

En tenant compte de (69), dans (69), et en imposant
la continuité des déplacements seulement au sens des
travaux virtuels, pour tout v et v' cinématiquement
admissibles, on peut écrire :

(700 = w?(pu, v)g

+ (o(u),&(v))g + <t(u),v>I=0

<ytW)>z-<d,f(V)>Z=0

Dans le domaine intérieur, on cherche une solution
approchée u,, & l'aide d’'une méthode d’éléments finis,
en appelant w, la fonction de base attachée au nceud 1,
dans la direction i :

up = YUy wy

En injectant cette expression dans (69),, on construit
limpédance éléments finis du domaine intérieur.

Remarque : En utilisant des fonctions de base @ véri-
fiant exactement les équations de I'élastodynamique,
on peut obtenir une expression intéressante de 'impé-
dance discréte et symétrique d'un hyperélément E de
frontiére dE :

(71)

I'.UZEP(Dm. ¢n)E + (g((IJm), S(t:bn))E

= — w?(pPn, Pyle
{DIV U[‘Dm]! wn) E 2 < t[q:,rﬂ)! ‘bn >aE

<t(@®.,),P,>
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En utilisant cette idée, on peut aisément envisager le
couplage entre une méthode d'équations intégrales
pour le domaine extérieur et une méthode d’éléments
finis pour le domaine intérieur. Pour cela, dans un pre-
mier temps, a chaque fonction de base w,, d’'un nceud
de I'interface, on associe le champ rayonné w',, tel que
w',, vérifie les équations de Navier dans le domaine
extérieur ainsi que les conditions de radiation et qui
enfin vérifie 'équation de raccord suivante sur Z :

(72) W', = w, sur T

Si enfin, on utilise 'équation (71), pour définir I'impé-
dance « éléments finis » symétrique du domaine Q', on
obtient la rigidité dynamique du domaine extérieur :
(73) KlIJ] = < tr {W’[i}, w’Jj >z

w'|, est déterminé par une méthode d’'équation inté-
grale mise en ceuvre comme ci-dessus. u', est déve-
loppé également sur cette base. (59), est identique-
ment vérifié. En reportant (73) dans (70), on obtient
dans un deuxiéme temps, le systéme linéaire éléments
finis & résoudre :

(74) - wzz:nUn“PW:u WJj}Q
+ (o (wy,) 8(wy)) g + <t (W), w,,>Z}=0

La matrice symétrique K qui constitue la matrice de
rigidité dynamique du super-élément extérieur peut
étre aisément incorporée dans tout code éléments finis
standard. Le calcul du champ sismique libre u, est éga-
lement complexe mais peut éire déterminé par la
méme procédure.

9. DECOLLEMENT ET GLISSEMENT
DE LA FONDATION

Lorsque les non-linéarités sont limitées & l'interface
avec la fondation, il n’est plus possible de rester dans le
domaine des fréquences mais une méthode d'équa-
tions intégrales est encore frés intéressanie car les
équations sont limitées a cette interface. Il faut alors
développer la fonction de Green transitoire du sol
naturel stratigraphié u®* (x, t; &, 7) qui vérifie les équa-
tions suivantes de |'élastodynamique, ot A* est I'opé-
rateur de |'élastostatique :

AT uCk + 5[;‘. 98y = paﬂ“qu
Cela peut se faire en faisant une transformée de Fou-
rier inverse de la fonction de Green obtenue en fré-

quence. Pour une distribution de force quelconque sur
l'interface I'y,, le déplacement u s’écrit :

u (& 7)= J’Rd!<g(x, t), ulk(x,t; & ) >

Engénéral, on détermine u®™(x, t; £) = u®(x,t;£,0).
La formule précédente s’écrit alors :

w7 = [ dt<g(x ) ushlx,t - 7:8) >,
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Si¢ € I'y,, comme dans le cas stationnaire, on obtient
une équation intégrale :

ku, (& 7) =
[* dt{< t(u), us% >,

- <urt{u60k}>fsl éE ‘rls

La loi de frottement de Coulomb & l'interface permet
d’envisager la plupart des cas pratiques. Soit n la nor-
male extérieur au domaine de sol, on introduit :

tN =tn,tT#t_th

et des notations identiques pour le déplacement u.
Alors la loi de Coulomb s’écrit avec F le coefficient de
frottement & l'interface sol-fondation :

Up — Uy =0,
Siugy — u,y>0,alors : t(u,) =0
Siugy — u,n = 0,alors : ty(u,) =0
etsi:llty(u)ll < F|ty(u)l,
alors : d,u;r — d,u,; = 0
ousi:lltr(u)ll = F |ty(u,)],
alors : 31 = 0, 8,u;; — 8,u,; = Aty

Si on tient compte du mouvement de corps rigide de la
fondation, les inégalités précédentes peuvent étre rem-
placées par le développement de celui-ci sur la base
des déplacements L . L'équation du mouvement tran-
sitoire de la fondation rigide et du déplacement du sol
s'écrivent :

zmdnzcm(pf]—ml Ln)f =

=& ts‘:"lsj! I-'11 >sf - < tb(uh)l Ln >bf

n=16
ku, (€ 1) = [ dti<t{u).u“°“>r
- <u t(ut) >  fEer

On ne peut plus développer u, comme un déplace-
ment rigide, car au moment du décollement, seule-
ment une partie de u, sera un déplacement rigide. On
développe alors le mouvement du sol & l'interface
selon les fonctions de base utilisées plus haut :

us = EEqui(UwEir t(us] s ZEItEIEt)wEI

Ces expressions injectées dans I'équation intégrale de
surface donnent, en prenant des fonctions de base
constantes par élément :

kug(7) =
JT dt!ZEitEl(t} <uS(x,t — 7; &) >¢

= Teuglt) <t @O*(x, t — 7; &) >
F=1N,
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Cette équation ainsi que celle du mouvement de la
fondation doivent étre reportées dans les inéquations
traduisant la loi de Coulomb. Elles sont intégrées pas a
pas, éventuellement de maniére explicite. Les intégra-
les portant sur l'interface ne doivent porter que sur la
partie au contact.

Remarques sur l'influence du décollement
[2] [6] [16] [76] [77] [84] [85]

En examinant un certain nombre de modéles de plus
en plus complexes, BISCH [16] parvient & un certain
nombre de conclusions : la théorie linéaire surestime
en général les efforts et la longueur de décollement ; le
décollement abaisse la rigidité moyenne ; la gravitation
qui intervient dés qu'une partie décolle, augmente la
pseudo-période et augmente la stabilité. Les rotations
sont plus fortes mais si le soulévement reste faible,
I'analyse linéaire donne des résultats peu différents du
non-linéaire. Le séisme vertical joue un réle accru.
PSYCHARIS montre que seulement le premier mode
du batiment est réellement affecté par le décollement.
L'effet le plus important est surtout sur la période fon-
damentale qui est considérablement abaissée. Les
modes d’ordre plus élevés semblent peu affectés par ce
phénomeéne.

10. CONCLUSION

La seule hypothése de linéarité de I'ensemble du
systéme sol-fondation-structure a permis dans chaque
cas de mettre en évidence la structure du systéme de
linteraction sol-structure quel que soit le type de fon-
dation superficielle ou profonde, rigide ou flexible, iso-
lée ou multiple. Cette approche permet d'aborder de
maniére unifiée dans un code de calculs tous les diffé-
rents aspects. Le réle du champ sismique incident a &té
mis en évidence dans le mouvement sismique induit ou
dans le second membre des systémes linéaires. Le
champ libre, ainsi que les contraintes qu'’il produit doi-
vent étre connus le long de l'interface sol-fondation. Le
réle de la structure a été identifié grace a la notion de
masse équivalente qui constitue l'interface avec le cal-
cul des structures. L'approche proposée permet de
bien découpler les problémes et d'utiliser les techniques
les plus adaptées pour chaque sous-probléme.

En particulier il n’a été fait référence a une technique
numérique qu'aprés avoir établi les équations du
systéme mécanique continu. Lorsqu’une hypothése de
couches horizontales est acceptable, la technique des
équations intégrales de surface est particulierement
intéressante surtout si le substratum est trés profond et
si le probléme est complétement tridimentionnel. Le
calcul de la fonction de Green du sol stratifié doit alors
étre trés performant. L'arrivée de nouveaux calcula-
teurs paralleles doit diminuer considérablement les
temps de calculs. Par ailleurs de nombreuses approxi-
mations sont possibles permettant de construire des
méthodes simplifiées. Elles n'ont pas été abordées dans
ce texte, mais la présentation unifiée doit permettre
d’appréhender les conséquences de telles approxima-
tions dans toute la chaine des calculs.
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comportement aux séismes des tunnels
et des ouvrages souterrains dans les sols”

behaviour of tunnels and underground structures
to earthquakes

Marc PANET
Président de SIMECSOL**

Résumeé

Les tunnels et les ouvrages souterrains résistent en général mieux aux séismes
que les structures de surface. L'amplitude des mouvements et des accélérations
sont plus faibles en profondeur qu'en surface. Dans la plupart des cas on peut
analyser les sollicitations des ouvrages souterrains en négligeant I'interaction
sol-structure et les effets d'inertie. On suppose alors que le champ de déplace-
ment imposé a la structure est la méme qu'en champ libre. Dans le cas de struc-
tures rigides dans les sols mous, il est nécessaire de faire appel a des modeles
numériques prenant en compte l'interaction sol-structure et les effets d'inertie.

Abstract

Tunnels and underground structures exhibit a better resistance to earthquakes than
surface structures. The main difficulties occur at soil discontinuities. The amplitude
of motions and accelerations are smaller at depth than at the surface.
In most cases, the seismic actions on underground works may be analysed by
neglecting the soil-structure interaction and inertia forces. Then it is assumed that
the displacement field assigned to the structure is the same as in the free field. For
rigid structures excavated in soft soils, one must used numerical models taking into
account the soil-structure interaction and inertia forces.

* «Communications aux journées communes C.F.M.S./A F.P.S. des 18 et 19 novembre 1986 sur le théme : fondations, propriétés des
sols et impératifs sismiques. »
** 115, rue Saint-Dominique - 75007 Paris.
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Les ouvrages souterrains (tunnels, métros, galeries
d’adduction d’eau et d’assainissement, canalisations, ...)
se comportent généralement bien sous les sollicitations
de type sismique ; pour un séisme d’intensité donnée,
les désordres des ouvrages souterrains sont beaucoup
plus faibles que les dommages des ouvrages construits
a la surface du sol.

L’étude statistique la plus compléte sur les dommages
causés aux tunnels par les séismes a été réalisée par
DOWDING et ROZEN (2). Elle porte essentiellement
sur des ouvrages excavés dans les massifs rocheux et a
trait @ des tunnels ferroviaires ou des galeries hydrauli-
ques dont 'ouverture varie entre 3 m et 6 m, qui ont
subi des tremblements de terre dont la magnitude varie
de 5,8 & 8,3 et dont le foyer est situé entre 15 et 20 km
de profondeur. L'importance des désordres est mise en
relation avec I'accélération maximale en surface a,, ou
avec la vitesse de vibration maximale en surface v. Il
apparait les régles empiriques suivantes (fig. 1) :

— siay; < 0,19 g ou vy < 20 em/s, aucun désordre
n’est observé,

— si ag > 0,5g ou vy > 90 cm/s, des désordres
sérieux sont & craindre; on peut remarquer que ces
seuils correspondent & des séismes trés destructeurs
pour les ouvrages superficiels.
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Fig. 1. — Effets des tremblements de terre
sur les tunnels creusés dans les massifs rocheux
(d’aprés DOWDING et ROZEN (2))
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Les raisons essentielles de ce bon comportement aux
séismes des ouvrages souterrains sont essentiellement
les suivantes :

— les déplacements et les accélérations sont plus fai-
bles en profondeur qu'a la surface du sol,

— il n'y a pas d'amplification des déplacements dans
la structure souterraine par rapport aux déplacements
du sol; on peut le plus souvent négliger les forces
d'inertie de la structure.

En fait les principaux désordres subis par les ouvrages
souterrains résultent de discontinuités dans le compor-
tement des terrains encaissants telles que :

a) les zones de transition entre un sol mou et un sol
raide ou du rocher;

b) les failles actives qui peuvent rejouer en cours de
séisme et constituent une discontinuité cinématique.
On cite souvent le cas du tunnel de Wright qui, lors du
tremblement de terre de San Francisco en 1906 (avec
une magnitude de 8,3), a été cisaillé au passage d'une
faille avec un rejet de 13,70 m;

c) les glissements de terrain dans les zones de téte ;

d) les phénomeénes de liquéfaction qui se produisent
dans les zones de sols laches et saturés.,

Ce sont ces circonstances particuliéres qui sont a |'ori-
gine des désordres les plus graves subis par les ouvra-
ges souterrains en cas de séismes. lls ont &té traités par
ailleurs et nous ne les examinerons pas ici. Nous limite-
rons cette étude au comportement d'une galerie
linéaire située dans un sol homogéne dans lequel la
continuité des déplacements est maintenue au cours
?u séisme. On considére des ondes sinusocidales de la
orme :

. X
u = max(u) sin 2 7n —

VT

V, vitesse de propagation.
T, période.

1. LES MOUVEMENTS SISMIQUES
DANS LE SOUS-SOL

L’amplitude des mouvements sismiques est plus faible
en profondeur qu'en surface. La présence d'une cou-
che de sol meuble au-dessus d’un substratum plus
rigide a pour effet d’amplifier fortement en surface les
vibrations pour des fréquences caractéristiques qui
dépendent des caractéristiques de déformabilité du sol
et de son épaisseur.

A titre d’exemple, la figure 2 montre pour un site allu-
vial les spectres de réponse en accélération 3 la surface
du sol et & deux profondeurs différentes, 12 m et
40 m, du séisme de Salinas du 10 mars 1972.

Rappelons que pour un sol homogéne d'épaisseur H,
au-dessus d’'un substratum plus rigide, la fréquence
propre fondamentale des ondes SH, N;, est donnée
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pour un comportement élastique par : ! Uo

Vs
N, = WIS N S K
' T 4H, R o IR
g | S et ! T
ol V, est la vitesse de propagation des ondes SH dans AR P
le sol. v Sl uz /s
He |~ Z .y 7 "
16 L .oh 1 <
T I T _] s P (
SEISME DE SALINAS S kY SOL MEUBLE
14 10/3/72 B ey ; . P
ML £ 4| " ,r;__._:‘ (o —_ T~ .
1’ A = 92 km =i T/ 7777 7777777727777 7
o SUBSTRATUM RIGIDE
Fig. 3. — Profil en fonction de la profondeur
a— — des déplacements horizontaux.
Spectre du mouvement
SN en surface. - Ainsi pour H, = 50 m et V, = 100 m/s, on trouve
N, =05etpourz = 25m
¢ u(25) = 0,707 u,
2 Les autres fréquences caractéristiques sont données
par
) ! -
o 035 10 5 20 2n -1V,
© secondes N, = —_4 —(n>1)
E 8 T T T £
§ En fait I'existence d’un amortissement propre du sol,
& 6 . d’origine visqueuse ou liée a I'hystérésis des lois de
- comportement, limite le nombre des modes de vibra-
a Spectre du mouvement N tion : seuls les deux premiers modes ont un intérét pra-
4—
+ / 4 12 mdtres. ti
o que.
< ’
v 2 1 Lorsque le sol est hétérogéne, les modéles les plus sim-
v ples pour étudier le profil des amplitudes connaissant le
o : spectre d'accélération en surface ou au niveau de
0 05 10 15 20 l'interface substratum rigide-sol, sont des modeles uni-
secondes dimensionnels linéaires équivalents dans lesquels les
6 T T T couches du sol sont représentées par des systémes vis-

coélastiques en série excitées par une onde de cisaille-
ment se propageant verticalement. Dans certains cas, il

4‘_ /— Spectre du mouvement 1 ne faut pas négliger les effets liés & la topographie, ou &
| / & 40’ mctres; la géométrie du substratum.
2 .
»-—"/_,
00 015 = :*5 = 2. LES SOLLICITATIONS SISMIQUES
' secondes DES OUVRAGES SOUTERRAINS
Fig. 2. — Exemple d'amplification Pour l'étude des sollicitations d'un tunnel & axe hori-
du spectre de réponse zontal situé & une profondeur H dans une couche de
en accélération due aux couches superficielles. sol d’épaisseur H,, on peut distinguer (fig. 4) :
Le site comprend 11 m de vase en surface, — les danl . :
: : £ placements dans le plan horizontal oxy qui
puis des alluvions (d'aprés SEED et LYSMER). créent des déformations axiales et des sollicitations de
flexion ;

Pour une onde sinusoidale de fréquence N, se propa-
geant verticalement, le profil des déplacements hori-
. zontaux est (fig. 3) :

— les déplacements dans le plan vertical oyz qui

imposent une distorsion a la section transversale du

tunnel.

X E

2 H, Dans la trés grande majorité des cas, on admet que les
déplacements subis par 'ouvrage souterrain sont ceux

u, étant le déplacement en surface. du terrain encaissant en champ libre. L'interaction sol-

u(z) = upcos
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Fig. 4. — Déformations d’un tunnel
& axe horizontal.
al Flexion dans le plan horizontal oxy.
b) Distorsion dans le plan vertical oyz.

structure n’est pas prise en compte. Cette hypothése
demeure acceptable tant que les structures ont une rigi-
dité faible vis-a-vis des terrains encaissants ; elle devient
discutable dans le cas des sols mous, dans lesquels les
périodes de vibration sont peu élevées. Toutefois cette
hypothése va toujours dans le sens de la sécurité, puis-
que la rigidité de la structure a pour effet de s'opposer
aux déplacements du sol et que par conséquent les
déformations de la structure sont plus faibles.

La deuxiéme hypothése, déja mentionnée, consiste a
négliger les effets d'inertie ; elle n’est pas toujours justi-
fige comme le montrent les études sur modéles numé-
riques. Il n'y a pas toujours continuité des déplace-
ments & l'interface revétement-sol, et des décollements
peuvent se produire (5). Les conditions d’interface
jouent un réle important dans les modéles numériques.
Sil'on ne suppose pas la continuité des déplacements &
linterface terrain-revétement, et lorsqu’il y a locale-
ment dans la structure des masses concentrées, les
effets d’inertie doivent &tre pris en compte.
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Les analyses faites ci-dessous ne considérent ni l'inter-
action sol-structure, ni les effets d’inertie, et sont par
conséquent des analyses quasi statiques d’une struc-
ture a laquelle on impose un champ de déformation.

3. ANALYSE DES SOLLICITATIONS
LONGITUDINALES

Dans le plan horizontal oxy on distingue :
— les déformations axiales parallgles 3 I'axe ox ;

— les déformations de flexion dues aux composantes
du déplacement perpendiculaires & ox.

3.1. Les déformations axiales soumettent le revéte-
ment d'un tunnel 3 des contraintes de compression et
de traction qui se propagent le long du tunnel a la
vitesse V , vitesse de propagation des ondes longitudi-
nales. On peut évaluer la déformation axiale maxi-
mum, max &,, par la formule de Newmark correspon-
dant a la déformation en champ libre

max v,

\Y

max &, =
P

oll v, est la vitesse de vibration parallélement & I'axe
OX.

Le Comité technique japonais des joints parasismiques
des pipe-lines souterrains propose une formule analo-
gue

T, max a,

max &, =
: 2zV,
oll a, est 'accélération maximale suivant ox, et Ty, la
période fondamentale de vibration.

3.2. Une onde de cisaillement sinusoidale de fré-
quence N, se propageant & une vitesse V, paralléle-
ment a I'axe ox, impose au tunnel d’épouser la forme
d’une sinusoide de longueur d’onde

Les déformations de flexion créent alors des moments
flechissants M et des efforts tranchants T donnés res-
pectivement par :

- d?u, (H)
M =E, T2
d3u, (H)
T =E.1, 10

-

ou

E, est le module d’Young du revétement ;

I, est le moment d'inertie du revétement par rapport &
oxX;

u, (H) est le déplacement parallélement a oy a la pro-
fondeur H,
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Il en résulte que :

M= - %ﬁhmax [u, (H)] sin 2 1:"—
T = - %ma}{ [u, (H)] cos 25%
Le moment fléchissant et I'effort tranchant sont maxi-
maux pour !
X = (% + %) Ay
On a alors :
| max M| = 4R—;E'—['max [u, (H)]
et
|max T | = &A—Z%max [u, (H)]
Soit encore :
[max M| = 5’512' [max a, (H)]
et
[max T | = 2—%\]—}]5—‘1~ [max a, (H)]
ol

a,(H) est l'accélération paralléle & oy & la profon-
deur H.

Il apparait clairement que les sollicitations sont d’autant
plus fortes que la vitesse de propagation des ondes de

Fig. 5. — Déformation de flexion d’un tunnel
sous l'effet d’une onde sinusoidale oblique
(d'aprés KUESEL).

cisaillement est plus faible c’est-a-dire que le sol est plus
mou.

A titre d'exemple, considérons un tunnel de section cir-
culaire de 8 m de diamétre avec un revétement en
béton de 0,40 m d’'épaisseur (module d'Young du
béton E, = 25000 MPa) dont l'axe est situé & 25 m
de profondeur dans une couche de sol de 50 cm
d'épaisseur au-dessus d'un substratum rigide. La
vitesse de propagation des ondes de cisaillement V. est
égale 3 100 m/s et N = 0,5. Les formules précéden-
tes pour maxa, (H) = 0,2 g donnent :

914 MN xm/n
max T = 58 MN/m

max M

Comme le montre cet exemple, il est souvent néces-
saire de limiter les moments fléchissants; on réalise
alors des joints souples tous les quarts de longueur
d’onde soit dans I'exemple précédent tous les 50 m. La
résistance du joint souple est alors calculée en admet-
tant qu'il reprend un effort tranchant égal a l'effort de
cisaillement engendré dans la section du sol correspon-
dant a la section transversale du tunnel par le mouve-
ment en champ libre.

3.3.Dans le cadre des études parasismiques pour le
métro BART dans la baie de San Francisco qui a été en
partie excavée dans des sols mous, KUESEL (4) a étu-
dié les déformations du tunnel sous I'effet d'une onde
de cisaillement se propageant suivant une direction fai-
sant un angle ¢ avec I'axe du tunnel (fig. 5).

En supposant que la longueur d'onde 1 la plus défavo-
rable est égale a six fois 'ouverture de I'excavation, la
déformation maximale imposée a la structure souter-
raine est donnée par I'expression :

7 (max u (H)) i
———— [2sin¢cos ¢ + Ecos%]

A

max £ =

DIRECTION DE
PROPAGATION DE L' ONDE

AXE DU TUNNEL

v
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Elle est maximum pour ¢y = 32° et est alors égale a :

[max u (H)]

max & = 5,2 7

KUESEL propose alors les régles suivantes :

— si max € < 10-9, la structure demeure dans le
domaine élastique ;

— simax & > 104, il convient de prévoir des joints
pour absorber cette déformation.

4. ANALYSE DES SOLLICITATIONS
TRANSVERSALES

4.1. Nous examinerons dans ce paragraphe le cas
d’un ouvrage souterrain & axe horizontal situé a une
profondeur H dans une couche de sol meuble d’épais-
seur H_ ; les sollicitations dans le plan oyz sont dues & la
propagation verticale d'une onde de cisaillement & par-
tir d'un substratum rigide. Pour le mode fondamental
N,, le profil du déplacement horizontal u,(z) est un
quart de sinusoide (fig. 3).

Ce déplacement impose a la section transversale du
tunnel une distorsion (fig. 6).

La différence entre le déplacement horizontal de la clef
de vofite et le point le plus bas pour une section trans-
versale circulaire de rayon r est :
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Soit la valeur maximale :

2 H H
max (Au,) = . VCZ aursin(i q )

§

Les sollicitations du revétement du tunnel dépendent
de sa rigidité. Si le revétement du tunnel est un anneau
circulaire mince d’épaisseur e, la rigidité du revétement
peut étre caractérisée par deux modules :

— un module de rigidité en compression

E, e
Koo = (1-v2r

— un module de rigidité en flexion

E, I

Kf=9(1—u,2;ﬁ

8

La contrainte radiale o, et la contrainte de cisaillement
7,5 Sexercant sur |'extrados du revétement peuvent
éire déterminées & partir des équations différentielles

(fig. 7) :

WL -

du,

ZQuy=( clz))z‘2=H
T L)
Tl PO S |
I S |
[ . S IH
| % g 1
s l
| |
I‘.\ ]
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e | -’
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Fig. 6. — Distorsion imposée a la section transversale circulaire d’un tunnel.
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( max Auy)%

ol les composantes radiale et tangentielle & I'extrados
du revétement sont données par :

u, = — %max (Au) sin 2 ¢

v, = max (Au,) sin?f
1l convient de noter que les contraintes de compression
sont comptées positivement, et que le déplacement
radial u, est positif lorsqu'’il est centripéte. On suppose
également que sur la hauteur du tunnel la variation du
déplacement horizontal u , est linéaire.

L'intégration des équations différentielles donne les
expressions suivantes :

1 max (Au,)
& W — (K., — K;)sin28
max (Au,)

7= — ————K,cos20
r

Elles permettent de déterminer I'effort normal A et le
moment fléchissant M :

A =qrsn2f
M= fir?sin 20
avec :
1 1 max (Au,)
¢ m (K 2K, DO
2 3 r
et :
1 max (Au,)
b= o Ky — =

L'effort normal A et le moment fléchissant M sont
maxima pour :

e

"=3

+ kn

Si on reprend & titre d’exemple, le tunnel dans les
conditions explicitées en 3.2. r = 4 m:e = 0,4 m;

E, = 25000 MPa;v, = 0,15), les modules de rigidité
sont :

K.. = 2046 MPa

K, = 16 MPa
d’oti
max (Auy)
Max M = 7 = exprimé en MN x m/m
max (Au,)
Max A = 10256 ————— exprimé en MN/m

Les conditions H. = 50 m,H = 25m,V, = 100 m/s
pour une accélération maximale en surface
ap = 0,5 g conduisent a :

max (Auy) = 1,1cm
d'oti :
Max M = 7,5 kNxm/m
Max A = 2820 kN/m

Ces conditions sévéres conduisent 3 des sollicitations
maximales qui ne sont pas négligeables.

4.2. Pour I'stude du métro de la baie de San Fran-
cisco, KUESEL (4) a fait une étude sur modéle numé-
rique pour étudier en champ libre la distorsion dans
le plan vertical. Dans ce modéle, le module de défor-
mation du sol croit proportionnellement avec la pro-
fondeur; le sol est soumis & sa base & un spectre
d’accélération déduit des enregistrements du séisme
d’El Centro en 1940, ajusté pour une accélération hori-
zontale maximum de 0,33 g dans le substratum
rocheux et de 0,5 g & la surface du sol. En se fondant
sur les courbes de réponse, KUESEL propose une
approximation linéaire donnant le déplacement hori-
zontal maximum max [u,] en fonction de la profon-
deur z (fig. 8)

ﬁ‘; RS el A E
|“-1‘ _—'_, sea i
| 772, max A.L\.i') _ i
el ey Pt
N et 085 -;l f 5
F R e = L4 TR |
‘_k: |". ¢y _5 .:._ - #
e ates b o
t"-\l,_ = I A LR %
|f: P -'l\’ ’.\. :' ' -\.t
‘ o R T
Y TG

5 Hc
2 Vg 2

Fig. &.

max [uy] = (Hc_z)
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s H
2 Ve,

max Au, = (H. — 2)

ol u,, H, z sont exprimés en pied, et V, en
pied/seconde, V. étant la vitesse de propagation

moyenne des ondes de cisaillement se propageant ver-
ticalement dans les sols.

On peut en déduire que, pour un tunnel horizontal de
section circulaire @ une profondeur H, en utilisant les
notations de 4.1. :

— Hc
2 Ve,

max (Au) = r

Pour I'exemple numérique traité en 4.1., on trouve :

max (Auy) = 1,5 cm

valeur quelque peu supérieure & celle donnée en 4.1.

CONCLUSIONS

L’expérience montre que les ouvrages souterrains
résistent en général bien aux séismes. Si on excepte les
cas ol les sols peuvent présenter de fortes discontinui-
tés cinématiques, seuls les ouvrages situés dans des
sols mous peuvent étre soumis a des déformations trop
élevées. Par des modéles analytiques simples, il est
possible d'estimer les ordres de grandeur des sollicita-
tions maximales dues aux séismes et de vérifier que
'ouvrage peut résister a ces sollicitations en plus des
charges statiques permanentes. Il importe de ne pas
perdre de vue que ces modeéles simples ne tiennent pas
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compte de linteraction sol-structure, ni des effets
d'inertie. Lorsque les ouvrages ont une grande rigidité
vis-a-vis des terrains encaissants, ces hypothéses ne
sont souvent plus acceptables et il est préférable d’avoir
alors recours a des modéles numériques.

Sur un plan pratique, il est le plus souvent préférable
de réduire la rigidité des structures que de tenter
d’accroitre leur résistance, ce qui augmente générale-
ment leur rigidité.
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Résumé

La nature des marnes rend leur utilisation trés difficile pour la construction de
remblais et de barrages. Dans cette étude les marnes évolutives du site de Mont-
bel sont étudiées en fonction de leur degré d'altération. Les essais effectués
montrent que ces marnes doivent éire compactées jusqu'a une densité séche
comprise entre le maximum du Proctor Normal et la densité séche en place. En
outre il est constaté un comportement mécanique différent suivant que le com-
pactage du matériau ait lieu sur le chantier a |'aide d'un rouleau a pieds dameurs
ou en laboratoire.

Abstract
The nature of marls makes them very difficult to use in the construction of fills and
dams. In this study the evolutive marls on the Montbel site are studied with respect
to the degree of weathering they undergo. The tests carried out demonstrate that
these marls must be compacted until they have a dry density comprised between
the maximum Proctor and dry in situ densities. In addition, a different behaviour was
noted depending upon whether the material was compacted on site with a tamping
roller, or in the laboratory.
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1. INTRODUCTION

Le projet de construction, dans le département de
I’Ariege, du barrage de Montbel, dans un site ol I'utili-
sation de la marne s'est imposée pour la réalisation du
barrage principal et des autres ouvrages, nous a
conduits 3 enireprendre de nombreuses études et de
nombreux essais.

En outre, on a pu constater que ce matériau particulier
avait posé des problémes importants lors des études et
des travaux concernant d’autres ouvrages (barrages et
remblais) : les incidents survenus montrent bien qu'il
s'agit d'un matériau difficile.

En effet, non seulement la marne est un matériau inter-
médiaire entre les argiles et les calcaires, entre les sols
et les roches, mais surtout des marnes peuvent évo-
luer, en présence d'eau, plus ou moins rapidement,
d'un aspect rocheux & celui d'une boue.

Comme la marne, relativement fréquente en France,
surtout dans le Bassin Parisien, le Sud-Ouest et le Sud-
Est, est de plus en plus utilisée pour la construction
d'ouvrages, il nous a paru intéressant, notamment
pour les projeteurs confrontés & ce type de matériau,
de présenter les différents résultats obtenus ; aprés un
chapitre consacré aux marnes en général, les différen-
tes études des matériaux marneux du site de Montbel
sont traitées.

2. LES MARNES

En ce qui concerne la définition des marnes, FILLIAT
et DEPREZ (1) considérent qu'elles sont le terme moyen
d’une série continue qui va du calcaire a 'argile, selon
le tableau 1 (d’aprés CORRENS) :

On peut ajouter la définition de HERAUD, RESTI-
TUITO et LE ROUX (2) : «la dénomination de marne
désigne une roche intermédiaire entre largile et le
calcaire ; le pourcentage de CaCO 4 n’est pas le seul cri-
tére de détermination, il s'y ajoute une notion de com-
portement ou de sensibilité a I'eau qui fait d’'une marne
un matériau évolutif. Cette notion restrictive donne des
marnes une mauvaise image de marque, mais c'est
celle qu'elles ont dans la pratique ».
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Comme ce texte est consacré aux marnes en tant que
matériaux susceptibles d’étre utilisés pour la construc-
tion d'un barrage, il faut, & notre avis, prendre en
considération les trois aspects suivants :

— lorsqu'il s’agit de trouver des matériaux pour la
construction d'un ouvrage, on s'intéresse notamment
aux couches superficielles, et donc les phénoménes
d'altération naturelle interviennent ; ainsi, comme avec
la plupart des roches, on peut avoir en surface une
couche altérée meuble (aspect d'un sol) et a quelques
méges de profondeur, une marne dure (aspect d'une
roche) ;

— en second lieu, on appelle marne des matériaux
qui vont d'une roche dure, dont la résistance a la com-
pression simple peut dépasser une dizaine de MPa, a
une argile peu carbonatée et peu consolidée d'une
résistance a la compression simple de quelques dizié-
mes de MPa, matériau finalement proche d'un sol dans
ce dernier cas;

— troisiémement, les marnes plus ou moins dures qui
a l'extraction sont sous forme de blocs et de cailloux,
peuvent par la suite se déliter ; par exemple un échan-
tillon de marne dure de la dimension d'un caillou mis
dans un récipient contenant de |'eau peut se transfor-
mer en boue en quelques heures, voire en quelques
minutes ; bien entendu, cette désagrégation brutale
dépend de la composition et de la texture du matériau.

En ce qui concerne la composition minéralogique des
marnes on rencontre peu souvent un mélange d’argiles
et de calcaire uniquement. En général les marnes sont
composées des trois phases suivantes : argiles, carbo-
nate de calcium (CaCO,), quartz (silt, sable) ; d'autres
éléments peuvent également étre présents : feldspaths,
micas, micro-organismes, dolomite, gypse, pyrite, etc.

Si le pourcentage d'argile et la nature des minéraux
argileux ont une influence sur le comportement de la
marne, la texture joue également un réle important.

La texture concerne I'arrangement spatial, la forme et
la dimension des minéraux d'une roche ou d'un sol;
elle peut étre étudiée a I'aide du microscope électroni-
que a balayage. Des grossissements de 1 000 & 10 000
sont en général effectués pour I'étude de la texture des

Tableau .
% CaCOg4 % argiles Nom de la roche Comportement
0 100
Argile Plastique
10 90
Marne argileuse P :
35 65 lus ou moins
Marne raide
65 35
Calcaire marneux
90 10 Rigide
100 0 Calcaire
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marnes. On peut ainsi apprécier notamment la disposi-
tion des différents minéraux les uns par rapport aux
autres (par exemple particules d’argile enrobant les car-
bonates), leurs liaisons (par exemple grains de CaCO,
soudés entre eux), la forme et la taille des différents
constituants, la porosité du matériau, sa fissuration. On
peut observer des textures homogénes (compactes ou
non), des textures orientées (direction privilégiée en
particulier des minéraux argileux), des textures en
microagrégats ; il s'agit dans ce dernier cas, de maté-
riaux composés d'agrégats d'une taille de quelques
microns & quelques centaines de microns, ces agrégats
étant constitués de plusieurs petites particules (argile,
calcite, quartz...) ; on a donc une porosité interagrégats
et une porosité intra-agrégats.

En ce qui concerne les liaisons calcaires, leur réle peut
étre trés important ; lors de la diagenése des marnes,
des liaisons entre grains de CaCO 4 peuvent se former ;
elles sont alors de nature ionique, comme celles qui
existent a l'intérieur des grains. Si elles sont suffisam-
ment nombreuses et fortes, elles s'opposent en pré-
sence d'eau & l'action de l'argile et ainsi, le matériau
marneux a un comportement de roche; dans le cas
contraire, le gonflement de 'argile fait passer la marne
de I'état de roche a celui de sol.

Pour mieux apprécier le caractére évolutif des marnes,
LEROUX (3) propose ['utilisation d'un simulateur d’alté-
ration constitué d'un émetteur infra-rouge et ultra-
violet, d’une soufflerie d'air chaud et d'un bac d'immer-

sion contenant de l'eau ; il s'agit de répéter des cycles
humidification-dessication avec cet appareil. On peut
ainsi constater I'aptitude des marnes a évoluer d’une
roche vers un sol et leur vitesse d’évolution. En géné-
ral, les marnes qui ont de faibles teneurs en carbonates
(10 & 20 %) associées & une phase argileuse impor-
tante (au moins 30 %) ont une évolution trés rapide.
Par contre, les marnes qui contiennent suffisamment
de grains de CaCO , bien soudés entre eux, n’évoluent
pratiguement pas. Les marnes & texture homogéne et
compacte ont en général une évolution lente, tandis
que les marnes & texture en microagrégats se désagré-
gent rapidement. L’altération en place peut également
jouer un réle et entrainer une évolution plus rapide des
matériaux prélevés plus prés de la surface.

Il faut bien distinguer d’une part I'altération en place
d'une marne plus ou moins décomprimée et fissurée,
qui est un phénoméne lent et progressif se traduisant
notamment en surface par la présence d'un sol décar-
bonaté qui peut étre relativement compact (dissolution
de CaCO , par I'eau chargée de CO;) ; d’autre part il y
a l'altération a laquelle est soumise une marne évolu-
tive (plus ou moins dure et séche), extraite 3 une cer-
taine profondeur, lorsqu’on la met en présence d’eau,
ce qui entraine un gonflement de l'argile et une désa-
grégation du matériau, qui peut étre trés rapide,
aucune dissolution n’intervenant.

Finalement et schématiquement, on peut établir la clas-
sification suivante des marnes :

Tableau Il.
Marne intermédiaire entre sol Marne & aspect rocheux, dure et séche
et roche
Nature Marne altérée Pas ou peu de liaisons CaCO4
de la marne meuble Matériau Matériau Liaisons
en place (sol) DaTtiek ni trés Texture Texture calcaires
Rerndri copsolidé en homogéne, abondantes
altéré ni trés microagrégats compacte et solides
carbonaté
Vides plus
. Matériau ou mains
Caractéris- Matériau moins sec Matériau importants ; En: général
: humide, : ; Peu de vides matériau
tiques ABearbonats et moins argileux entre 5 lintéri
du matériau en aénéral compact que plutot les agrégats 3 nt tggur Iconct’ensa(;rf%
en place 9 le matériau tendre et a I'intérieur Homaigriay | pilisice
peu profond intact 4 de CaCO,
ces derniers
Compor- Désagréga- prarn‘fiztf;ﬁa:nt
tement - i t . . 3 :
rgs” Compor Se désagrége | tion d'autant Ce matériau Ce matériau insensible
en présence tement plus vite que plus rapide se désagrége se désagrége 3 Veats
d'eau analogue aux les matériaux que le . d
du matériau sols argileux moins altérés matériau est rapidement entement we C:;or;nn?lgrta
prélevé plus argileux iind Fachi
L'ampleur de la désagrégation dépend notamment
des vides disponibles autour du matériau
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Fig. 1. — Plan de situation.

3. AMENAGEMENT DE MONTBEL ET
TRAVAUX DE RECONNAISSANCE

3.1. I’aménagement de Montbel

Afin de permetire le développement des irrigations
dans les départements de I'Ariége, de I'Aude et de la
Haute-Garonne, a été décidée la création d'un réser-
voir d'une capacité de 60 millions de m?3, & Montbel.
Ce volume est obtenu en noyant 550 hectares de la
cuvette naturelle de Montbel dont la fermeture est
assurée par un barrage d'une hauteur maximum de
36 m (sur le ruisseau de la Triére, affluent rive gauche
de I'Hers) et par deux digues de col (hauteurs maxima-
les de 13 m et de 7 m).

L'alimentation de la retenue (dont le bassin versant
propre est seulement de 14,5 km2) est réalisée a I'aide
d'une galerie d’adduction permettant la dérivation d'un
débit de 10 m3/s des eaux excédentaires d’hiver et de
printemps de I'Hers (affluent rive droite de I'Arigge).

L’ensemble des ouvrages se trouve sur le plan
ci-dessous (fig. 1) ; la digue de Fajane, d’'une hauteur
maximale de 20 m, a pour but de maintenir un plan
d’eau constant & vocation touristique.

Tous les remblais ont été exécutés a I'aide des maté-
riaux marneux disponibles dans la zone noyée. Le bar-
rage principal (volume d’environ 800 000 m?) a été
réalisé en 1983 et la digue de Fajane (volume d’envi-
ron 300 000 m?) en 1984. Le remplissage de la rete-
nue était presque terminé au début de I'été 1985
(fig. 2).

Les principaux organismes concernés par le réservoir
de Montbel sont les suivants :

— Ministére de I'Agriculture présentant le dossier et
assurant la majorité du financement de l'opération
(cofit total d’environ 180 millions de francs H.T.) ;

— Institution Interdépartementale pour I'Aménage-
ment du barrage de Montbel : Maitre d’ouvrage ;

— Direction Départementale de [I'Agriculture de
I'Ariege : conducteur d'opération (maitre d’ceuvre
pour la digue de Fajane) ;

Fig. 2. — Vue du barrage principal.
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— Bureau d’Ingénieurs Conseils COYNE et
BELLIER : Maitre d’ceuvre ;

— Entreprise Grands Travaux de Marseille : exécu-
tant principal (Entreprise BEC, pour la digue de
Fajane).

Les études géologiques et géotechniques, commen-
cées en 1978, ont été effectuées par le Centre National
du Machinisme Agricole, du Génie Rural, des Eaux et
des Foréts (C.E.M.A.G.R.EF.) — Groupement de
Bordeaux (4), avec la participation des géologues de la
Compagnie Nationale d’Aménagement de la Région
du Bas-Rhéne et du Languedoc.

3.2. Les travaux de reconnaissance

Les couches qui affleurent dans la cuvette de Montbel
appartiennent au Lutétien ; essentiellement marneu-
ses, elles ont pratiquement un pendage Sud-Nord de
quelques degrés.

Lors de la recherche des matériaux susceptibles d’étre
utilisés pour la construction du barrage principal et des
deux digues de col, les reconnaissances suivantes ont
été effectuées dans la zone noyée :

— une reconnaissance des couches superficielles a
l'aide d'une pelle hydraulique sur chenilles d'une
puissance de 100 ch; cent cing tranchées ont été
exécutées,

— une reconnaissance de la butte de Taurine, située
en rive droite & quelques centaines de métres du bar-
rage principal, & I'aide d'une sondeuse (carottes : dia-
metre 90 mm) ; trois sondages ont &té exécutés.

En fond de vallée (Triere), des dépdts d’alluvions
récents constituent une couche limoneuse humide
d’'une épaisseur comprise entre 2,50 m et 5,50 m ; ces
limons recouvrent une mince couche de grave ou
reposent directement sur le substratum marneux. Ces
limons, peu plastiques (limite de liquidité moyenne
égale & 30 % et limite de plasticité moyenne égale a
19,5 %), ont une teneur en eau naturelle moyenne de

21 % (donc légérement supérieure a ) quelle que soit
I'époque du prélévement et quel que soit la profondeur
de ce dernier ; la teneur en eau optimale des essais de
compactage Proctor Normal est comprise entre 13 %
et 15 % : le séchage de ces matériaux limoneux pro-
ches de la saturation s’avérant treés difficile, il est alors
décidé de réaliser le barrage a l'aide des matériaux
marneux disponibles dans les versants.

Les tranchées exécutées dans les versants marneux ont
une profondeur variant de 1,80 m a 4,50 m. Sous la
terre végétale, on trouve une marne meuble (Eluvions,
colluvions de versant), ensuite une marne trés tendre,
puis de moins en moins tendre & mesure que la profon-
deur augmente ; finalement, on arrive en général sur
une marne séche et dure, le creusement a la pelle
devenant trés difficile.

Les marnes meubles sont des marnes compléternent
altérées qui ont 'aspect d’un sol argileux classique ; par
contre, lors de l'extraction, les marnes sous-jacentes
viennent essentiellement sous forme de blocs et de cail-
loux tendres & durs. Ces marnes sous-jacentes, partiel-
lement altérées, sont classées en fonction de leur
teneur en eau naturelle, qui dépend de leur profon-
deur et de leur plasticité :

— marnes tendres, dont la teneur en eau est supé-
rieure @ 10 % ;

— marnes dures, dont la teneur en eau est inférieure a

10 %.

Si on considére I'ensemble des tranchées exécutées
dans la marne, on obtient la coupe moyenne suivante :

— 0,40 m de terre végétale;

— 1 m de marnes complétement altérées meubles,
dont la teneur en eau naturelle, variable en surface sui-
vant les conditions atmosphériques, est comprise entre

13 % et 23 % ;

— 1,50 m de marnes partiellement altérées tendres,
dont la teneur en eau naturelle, constante, est com-
prise entre 10 % et 17 % ;

— des marnes partiellement altérées dures dont la
teneur en eau, constante, est comprise entre 6 % et
10 %.

Tableau lll. — Teneurs en eau moyennes suivant l'altération (en %)

; partiellement

Marne intacte altérée meuble
a forte plasticité (limite B
de liquidité proche de 55) w=1n w =16 w =21
a4 moyenne plasticité (limite -
de liquidité proche de 40) w= 8 w =1 w =16
a faible plasticité (limite - 6 -
de liquidité proche de 30) “ = @ = 8 w =13
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Les coupes varient de quelques décimeétres de marne
meuble directement sur de la marne dure (transition
négligeable) a plus de quatre métres de marne meuble
et de marne tendre.

Comme l'exploitation des marnes superficielles jugées
convenables, les marnes meubles et les marnes ten-
dres, conduit & des zones d’emprunts trés étendues, il
est décidé d'étudier également les marnes profondes
de la butte de Taurine.

Les trois sondages carottés réalisés, d'une longueur de
30 m, 20 m et 15 m, permettent de constater que
cette butte est constituée de marnes indurées et séches.
A partir d'une profondeur de 2 m, tous les échantillons
prélevés ont une teneur en eau comprise entre 4,5 %

et 12 %.

Schématiquement, on peut suivre sur le tableau III les
teneurs en eau moyennes d'une méme marne suivant
son degré d’altération.

4. IDENTIFICATION ET ESSAIS
DE COMPACTAGE

4.1. Identification des marnes de Montbel

Les marnes de Montbel sont constituées essentielle-
ment d’éléments fins. Presque toutes les particules ont
un diametre inférieur 3 80 p et 153 50 % des éléments
ont un diamétre équivalent inférieur a 2 i. La densité
spécifique moyenne des particules est égale a 2,73
(valeurs mesurées entre 2,70 et 2,76). Il s'agit d'un
matériau surconsolidé, peu carbonaté et évolutif : des
cailloux de marne, tendres ou durs, provenant des
couches superficielles ou des couches profondes, plon-
gés dans de I'eau, mettent quelques heures a quelques
jours pour se déliter complétement.

Les marnes meubles ont 'aspect d'un sol argileux. En
place, ce matériau a une densité séche voisine du
maximum obtenu & l'essai de compactage Proctor
Normal (PN).

Les marnes partiellement altérées tendres (w entre
10 % et 17 %) ont I'aspect d’une roche plus ou moins
tendre. En place, ce matériau a une densité séche
comprise entre 1,8 et 2,1 ce qui correspond en
moyenne & 1,10 fois 'optimum PN.

Les marnes partiellement altérées dures (w entre 6 %
et 10 %) ont I'aspect d'une roche assez dure. En place,
ce matériau a une densité séche comprise entre 2,1 et
2,3 ce qui correspond & environ 1,15 fois 'optimum
PN

Les marnes intactes (entre 2 et 30 m de profondeur
dans la butte de Taurine) ont l'aspect d'une roche
dure ; les résistances a la compression simple varient de
1 MPa a plus de 10 MPa. En place, ce matériau a une
densité séche comprise entre 2 et 2,4 ce qui corres-
pond & environ 1,20 fois 'optimum PN.
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Les marnes partiellement altérées et les marnes intactes
(butte de Taurine) contiennent 10 & 20 % de CaCO,
(moyenne de 15 %) et un degré de saturation de
l'ordre de 95 % ; par contre les marmes meubles
contiennent en général trés peu de carbonates
(moyenne de 4 %) et leur degré de saturation est
variable.

En ce qui concerne la composition minéralogique des
marnes de Montbel il y a, outre les carbonates
(CaCOys), du quartz et des minéraux argileux : en gros
50 % de kaolinite, 30 % d'illite et 20 % de smectite.
Les valeurs de la capacité d’échange de base (C.E.B.),
mesurée sur la fraction inférieure a 2 u, sont proches
de 20 milliéquivalents (pour 100 g de sol) ; elles tradui-
sent une teneur en argile vraie peu importante (particu-
les de quartz dans la fraction inférieure a 2 u). Les
analyses thermiques différentielles effectuées montrent
que les marnes ne contiennent pas de matiéres organi-
ques, ni de gels d’hydroxydes de fer.

La détermination de la texture des marnes de Montbel,
a l'aide du microscope électronique & balayage, a été
demandée @ LE ROUX (Laboratoire Central des Ponts
et Chaussées); la photo de la figure 3 montre qu’il
s'agit d’'une texture en microagrégats oli les particules
d’argile enrobent les grains de quartz et de CaCO .

Fig. 3. — Texture de I'échantillon L2 - 2,10 m
(marne partiellernent altérée tendre).
Les agrégats,
constitués d’'une association argile quartz carbonate,
ont une dimension de quelques dizaines de microns.
Le contour de I'agrégat central est bien visible.

Les échantillons de marne partiellement altérée (préle-
vés sous forme de cailloux et de blocs) et les échantil-
lons de marne intacte (prélevés sous forme de
carottes), destinés aux analyses granulométriques et a
la détermination des limites d’Atterberg, ont été brisés
en morceaux et placés dans des récipients remplis
d’eau pendant au moins 24 heures, afin qu'ils se déli-
tent.
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Tableau IV. — Analyses granulométriques et limites d’Atterberg
Valeurs moyennes

Marnes meubles pa;t}l;aéiir%ren:m intactes
w, = 40 w, < 40 w =10 w << 10 w=7 w <7
tendres dures argileuses | gréseuses

Nombre d'essais 12 6 25 15 8 1
Pourcentage < 2 u 35 23 33 23 32 21
Limite de liquidité % 48 35,5 43 35 40 30
Indice de plasticité 25,5 16,5 22,5 16 20,6 12,5
Activité IP/% < 2 u 0,73 0,72 0,68 0,70 0,64 0,60

Dans le tableau IV, les résultats moyens obtenus sur les
échantillons des différentes marnes soumis & des essais
d'identification (analyses granulométriques et limites
d’Atterberg), sont regroupés : on considére d’une part
les marnes meubles dont la limite de liquidité est infé-
rieure & 40 % (ou IP < 20) et d’'autre part celles dont
la limite de liquidité est supérieure ou égale a 40 %
(IP = 20); dans I'ensemble cette séparation corres-
pond & une teneur en eau de 16 %. Les marnes intac-
tes sont également classées en deux catégories : les
marnes argileuses dont la teneur en eau naturelle est
supérieure ou égale 3 7 % et les marnes gréseuses
dont la teneur en eau est inférieure & 7 % (la limite de
liquidité de 33,5 % sépare aussi ces deux marnes).

Il y a une bonne continuité entre les marnes meubles,
les marnes partiellement altérées et les marnes intactes.
L'activité des argiles, d’aprés SKEMPTON, dans
I'ensemble d'ailleurs assez faible, diminue avec la plasti-
cité, des marnes meubles aux marnes intactes. En ce
qui concerne les marnes non meubles, il semble donc
que lors de la détermination des limites d’Atterberg,
des particules d'argile restent agrégées et ne jouent pas

totalement leur réle, ce phénoméne étant plus impor-
tant pour les marnes intactes que pour les marnes par-
tiellement altérées.

La relation entre l'indice de plasticité [P et la limite de
liquidité w, peut s'écrire : [P = 0,73 (w, — 13 %) ce
qui correspond & une droite située au-dessus de la ligne
A d’équation IP = 0,73 (w, — 20 %) dans 'abaque
de plasticité de CASAGRANDE.

4.2. Essais de compactage (laboratoire)

La réalisation d'un essai de compactage Proctor Nor-
mal consiste tout d’abord 3 réduire 12 kg de marne en
petits cailloux qui sont laissés a 'air libre pendant quel-
ques jours afin que leur teneur en eau diminue,
Ensuite, le matériau est écrasé en petits éléments infé-
rieurs & 5 mm. Puis le matériau, divisé en cinq échan-
tillons, est humidifié de + 2 @ + 10 points environ
(par exemple le matériau séché ayant une teneur en
eau de 7 %, les cinqg échantillons ont respectivement
9%, 11 %, 13 %, 15 % et 17 % de teneur en eau),

Tableau V. — Essais de compactage Proctor Normal - Valeurs moyennes

Marnes meubles pagliglr%r:sem intactes
w = 40 wy < 40 w210 w <10 w =7 w <7
tendres dures argileuses | gréseuses

Nombre d'essais 6 1 11 4 3 2
Pourcentage < 2 i 31 15 29 25 27 21
Indice de plasticité 25 19 21,56 18,5 18 13
Teneur en eau naturelle (%) 18 16 12,6 8,6 7,5 55
Densité séche en place 1,75 1,82 2,01 2,19 2,25 2,36
Teneur en eau optimale (%) 17,5 16 15 13,5 14 11,6
Densité séche maximale 1,72 1,81 1,83 1,90 1,87 1,97
Degré de saturation (%) 81 86 83 84 83 81
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Aprés 24 heures d'imbibition, I'échantillon le plus
humidifié se transforme pratiquement en pate et
I'échantillon le plus sec est sous forme de grains.

Les résultats moyens des essais de compactage Proctor
Normal effectués sont regroupés dans le tableau V, en
considérant la méme division des marnes que précé-
demment. L'allure des courbes de compactage est
symétrique par rapport a 'optimum en général ; la par-
tie humide est pratiquement paralléle a la courbe de
saturation.

En ce qui concerne les marnes dures et les marnes
intactes, 'optimum Proctor Modifié est de l'ordre de
9 % (teneur en eau optimale) et de 2,1 (densité séche
maximale).
Ly = Hop
P
est compris entre 1,1 et 1,3 pour tous les échantillons,
sauf avec un échantillon de marne intacte gréseuse oil
il atteint 1,45. Les matériaux les moins argileux se
compactent mieux. La présence de grains assez com-
pacts tend aussi & augmenter la densité (marnes non
meubles).

L'indice de consistance a I'optimum PN, Ic =

Les marnes meubles ont une teneur en eau naturelle
voisine de l'optimum (différence généralement infé-
rieure a 2 points). Les marnes partiellernent altérées et
les marnes intactes sont du cété sec ; I'écart moyen est
de 2,5 points pour les marnes tendres (valeurs compri-
ses entre 0,5 et 4,5), de 5 points pour les marnes dures
et de 6 points pour les marnes intactes. Le rapport de
la densité séche en place sur le maximum PN varie de
1 pour les marnes meubles a 1,2 pour les marnes intac-
tes.

5. PLANCHE D’ESSAIS

Afin d’étudier les conditions de compactage des diffé-
rentes marnes (marnes meubles, marnes tendres, mar-
nes dures, marnes intactes, marnes intactes faiblement
et nettement humidifiées), une planche d'essais,
implantée prés de la butte de Taurine et divisée en six
aires d'une longueur de 40 m et d'une largeur de 4 m,
est réalisée en septembre 1979.

Les engins suivants sont utilisés :

— tracteur Caterpillar D9H (puissance de 400 ch)
équipé d'un ripper (dent de 70 cm) ;

— décapeuse automotrice Caterpillar 637 (capacité
d’une vingtaine de m?3) ;

— compacteur a pieds dameurs Caterpillar 835 (lar-
geur de 4 m, poids a vide de 30 t et de 35 t avec lest)
équipé d'une lame (permettant de niveler les
couches) ;

— un tracteur avec une charrue a socs (Huard, 4 socs
en planche) ;

— un camion citerne (muni d'un dispositif d’arrosage).
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Les matériaux superficiels (marnes meubles et marnes
partiellement altérées) sont prélevés dans les versants
de la butte de Taurine entre 0,50 et 2 m de profon-
deur. Les marnes intactes sont prélevées entre 3et 9 m
de profondeur & partir de la créte de la butte de Tau-
rmne.

Les marnes partiellement altérées et les marnes intactes
déversées sur les aires d'essais par la décapeuse sont
essentiellement sous forme d’éléments compris entre
50 mm et 200 mm (gros cailloux et blocs). Chaque
passe du compacteur 835 est effectuée sur toute la lon-
gueur de l'aire ; tous les contrdles de densité sont réali-
sés au milieu (dans le sens de la largeur) de chaque aire
et dans les vingt métres centraux.

Les densités sont déterminées a 'aide d'un densitomé-
tre & membrane et les teneurs en eau a l'aide d'une
gtuve et d’'une balance électriques. Les valeurs don-
nées par la suite représentent une moyenne de quatre
a huit mesures. L'épaisseur des couches aprés com-
pactage est de 0,20 & 0,25 m.

Pour les marnes meubles, de teneur en eau égale &
loptimum PN, la densité séche maximale PN est
atteinte avec cing ou six passes du compacteur 835.
Des passes supplémentaires entrainent un léger mate-
lassage, la densité demeurant constante.

En ce qui concerne les marnes tendres, de teneur en
eau égale & 12 %, les pieds dameurs parviennent &
écraser presque tous les cailloux et blocs de marne. La
densité augmente jusqu’ad douze passes (3 six passes le
maximum PN est atteint mais le matériau n’est pas trés
bien serré), a partir desquelles un léger matelassage
apparait ; le matériau compacté a alors un aspect com-
pact et homogéne mais le contour de quelques cailloux
de marne peut étre observé. Une dizaine de passes du
compacteur 835 sont donc suffisantes pour ces marnes
tendres de teneur en eau 12 %. Pour les marnes les
plus tendres (teneur en eau de 16 % ou 17 %), on
peut estimer que six ou sept passes sont suffisantes et
pour les moins tendres (teneur en eau de 10 %) une
douzaine de passes.

Le prélevement des marnes dures (w = 8 %) nécessite
I'utilisation du ripper du tracteur D9H pour briser la
marne qui est prélevée ensuite par la décapeuse.
L’action du compacteur 835 se divise en deux étapes ;
jusqu’a une douzaine de passes il s'agit essentiellement
d'un broyage, d'un concassage du matériau, la densité
évoluant peu et le matériau restant assez pulvérulent
(la densité séche mesurée aprés six passes est égale au
maximum PN). Par contre la deuxiéme étape, entre
douze et dix-huit passes, consiste en un serrage effi-
cace du matériau. Aprés dix-huit passes, la surface
compactée est lisse et le creusement de trous montre
qu'il n'y a plus de vides visibles, le matériau étant cohé-
rent, trés résistant, et ayant un aspect homogéne (des
essais d’eau confirment son étanchéité) ; on peut toute-
fois observer le contour des nombreux cailloux de
marne encore présents. Bien que les densités séches
atteintes soient alors assez proches du maximum du
Proctor Modifié, les comparaisons continuent par la
suite & étre faites avec I'essai PN.

-
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Les quatre photos suivantes (fig. 4, 5, 6 et 7) montrent
le prélévement dans la zone d'emprunt des marnes
dures, leur compactage sur l'aire d'essais et 'aspect des
trous creusés aprés six et dix-huit passes du compac-
teur 835.

Les marnes intactes argileuses (w = 8 %), donnent
pratiquement les mémes résultats que les marnes
dures. Les tamisages & sec effectués aprés six passes du
compacteur montrent que le matériau est surtout cons-
titué de cailloux et de graviers (il subsiste également
quelques blocs).

Quant aux marnes intactes gréseuses (w = 6 %), leur
exploitation est encore moins aisée, le ripper s'enfon-
cant beaucoup plus difficilement. Néanmoins aprés
une vingtaine de passes du compacteur 835, un bon
serrage du matériau est obtenu.

Avec le matériel disponible, I’humidification des mar-
nes intactes argileuses est également expérimentée.
Les étapes suivantes sont nécessaires :

— broyage du matériau a 'aide du compacteur 835
effectuant six passes :

-

— passage de la charrue a@ socs pour desserrer le
matériau ;

— passage du camion citerne pour arroser la marne
(composée d'éléments allant du sable & des blocs) ;

— passage de la charrue a socs pour tenter d’homogé-
néiser le matériau humidifié ; I'opération camion et
charrue est répétée trois fois (la teneur en eau aug-
mente en moyenne de trois points) ;

— pour terminer, une dizaine de passes du compac-
teur 835 sont nécessaires pour assurer un bon compac-
tage du matériau.

En fait, 'humidification n’est pas du tout homogeéne :
on a une pate qui enrobe plus ou moins les cailloux
présents. ['humidification décrite ci-dessus est donc
une solution cofiteuse et peu satisfaisante.

Sur le tableau VI, les principaux résultats concernant
les marnes superficielles compactées a leur teneur en
eau naturelle sont regroupés.

Fig. 4. — Planche d’essais. Prélévement des marnes dures
(partiellement altérées).

.
-

Fig. 5. — Planche d’essais.
Premiéres passes du compacteur 835
sur les marnes dures (teneur en eau inférieure & 10 %).

Fig. 6. — Planche d’essais.
Trou creusé dans les marnes dures
aprés six passes du compacteur 835.

Fig. 7. — Planche d’essais.
Trou creusé dans les marnes dures
aprés dix-huit passes du compacteur 835,
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A la lecture de ce tableau, on peut donc dire qu’'un
compactage satisfaisant des marnes de Montbel impli-
que une densité séche comprise entre la densité maxi-
mum PN et la densité en place ; pratiquement la den-
sité satisfaisante est la moyenne de ces deux densités.

Afin de vérifier le comportement des marnes dures peu
compactées puis saturées, un échantillon de teneur en
eau naturelle de 7,5 % et de densité séche 2,25 frag-
menté en petits cailloux (le tamisage & sec donne 10 %
de sable, 30 % de graviers et 60 % de cailloux infé-
rieurs 8 60 mm) est soumis & un essai de compactage a
I'énergie PN dans le moule CBR (2,3 litres), ce qui
entraine une fragmentation supplémentaire. Lors de
I'essai, la teneur en eau est égale & 4 %, le matériau
ayant séché. La densité séche obtenue est de 1,92
valeur probablement voisine du maximum d’un essai
Proctor Normal normalisé; comme w, = 32 % et
IP = 14.5 on peut en déduire en prenant un indice de
consistance a 'optimum PN proche de 1,2 que les
valeurs optimales sont 14 % et 1,87 (degré de satura-
tion de 83 %). Le moule est ensuite plongé, pendant
quelques mois, dans un récipient rempli d'eau. A
I'ouverture du moule il est constaté que la composition
du matériau saturé va d'une péate assez molle & des cail-
loux durs. La péte la plus humide a une teneur en eau
de 21 %, ce qui correspond & une densité séche de
1,73 (soit 90 % de 1,92 et 92,5 % de 1,87); par
contre, les cailloux présents sont dans I'état initial
(teneur en eau de 7,5 % et densité seche de 2,25).
Les autres mesures effectuées donnent des teneurs en
eau de 10 %, 15 % et 18 %. Cet essai confirme le
danger qu'il y aurait & compacter insuffisamment les
marnes partiellement altérées et les marnes intactes.
Une densité égale a I'optimum PN n’est pas du tout suf-
fisante, le matériau compacté sur chantier étant diffé-
rent du matériau soumis & un essai PN ; en effet au
laboratoire, le matériau traité est pratiquement un sol
tandis que sur le chantier le matériau est une roche
relativement compacte et plus ou moins résistante et

N° 38 REVUE FRANGAISE DE GEOTECHNIQUE

déformable, que I'on cherche & broyer et & bien serrer
pour éviter la présence de vides (matériau évolutif).

Comme d'une part les essais d’humidification ne sont
pas trés encourageants et que d’autre part le compac-
tage des marnes dures et des marnes intactes a des
densités élevées entraine des risques de fissuration
(matériau sec, hétérogéne, peu déformable, sensible
au gonflement), il est convenu de n'utiliser pour la
construction des remblais que les marnes meubles et
les marnes partiellement altérées tendres.

En ce qui concerne le barrage principal (hauteur de
36 m), il est convenu d'utiliser dans la zone amont les
marnes meubles et les marnes tendres les moins séches
{teneur en eau supérieure a 13 %) et dans la zone aval
les marnes tendres les plus séches (teneur en eau com-
prise entre 10 % et 13 %), un filtre séparant ces deux
zones,

Les pentes du barrage sont peu élevées en raison des
caractéristiques mécaniques médiocres des marnes
compactées; 1 pour 4 d 'amont et 1 pour 3,5 a l'aval.
Le barrage repose sur les marnes non meubles (fig. 8).

Pour la digue de Fajane (hauteur de 20 m), il est
décidé de réaliser un remblai homogéne a l'aide des
marnes meubles et des marnes partiellement altérées
tendres. Comme les deux parements sont noyés, leur
pente est prise égale & 1/4. En fondation, les marnes
meubles sont décapées. Coté retenue principale, un
dispositif drainant est mis en place (tapis horizontaux).
Les études effectuées dans les zones d’'emprunt de
Fajane montrent que les marnes sont tout & fait similai-
res 3 celles proches du barrage principal.

Le chapitre suivant est consacré uniquement au
contréle du compactage de la digue de Fajane, les
résultats relatifs au barrage principal ne nous avant pas
été communiqués.

Tableau VI. — Planche d’essais — Résultats

Marnes Meubles Tendres Dures
Teneur en eau naturelle (%) 15,5 12 8
Densité seche en place 1,80 2,03 2,22
Essai Proctor Normal
G gon = st 2,5 5
Densité séche maximale 1,80 1,85 1,89
densité en place
100 % 1
Rapport densité maximale PN 0% 0%
Compactage jugé satisfaisant 6 passes 10 passes 18 passes
Densité séche satisfaisante 1,80 1,92 2,06
densité satisfaisante
Rapport densité maximale PN 100:% 10%7% 0%
Degré de saturation (%) 82 78 67
Compactage minimal admissible (pour une couche) 3 ou 4 passes 7 ou B passes 15 ou 16 passes
densité minimale
97 1
Repport densité maximale PN % o1% 1o6%
Degré de saturation (%) 75 71 w0
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BARRAGE PRINCIPAL
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Fig. 8. — Barrage principal.
Coupe sur l'ouvrage de prise.

6. CONTROLE DU COMPACTAGE DE
LA DIGUE DE FAJANE

Deux rouleaux & pieds dameurs Caterpillar 835 assu-
rent le compactage des marnes. L'épaisseur des cou-
ches aprés compactage est de I'ordre de 0,20 m (avec
le matériel disponible, il est possible d'effectuer en
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Marnes  dures '[rnnrrms tendres! marnes nndre-.: mornes meubles
i ot meubles
19 mesuwres {10 meswes | 9 meswes | 43 mesures
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Fig. 8. — Histogramme des deux cent soixante-six
mesures de teneur en eau.

moyenne une douzaine de passes sur chaque couche).
La sonde TROXLER type 3401 est utilisée pour mesu-
rer la densité et la teneur en eau.

L’histogramme ci-aprés (fig. 9) des deux cent soixante-
six mesures de teneur en eau effectuées, montre que le
remblai est finalement composé de 7 % de marnes
partiellement altérées dures et, en considérant que les
matériaux dont la teneur en eau est comprise entre
13 % et 16 % se répartissent également entre marnes
tendres et marnes meubles, de 59 % de marnes ten-
dres et de 34 % de marnes meubles.

Comme les matériaux se situent surtout du coté sec par
rapport a 'optimum PN et notamment tous ceux sus-
ceptibles d’étre insuffisamment compactés, le controle
a été effectué uniquement en fonction du degré de
saturation jugé convenable : 60 a 70 % pour les mar-
nes dures, 70 3 80 % pour les marnes tendres.

Le graphe ci-aprés (fig. 10) montre la répartition des
deux cent soixante-six mesures, densité séche —
teneur en eau (il s'agit de mesures «finales », aprés un
éventuel compactage supplémentaire). Les trois points
concernant le compactage jugé satisfaisant de la plan-
che d'essais de Montbel et les trois points concernant le
compactage minimal admissible sont représentés sur ce
graphe. Il y a vingt-sept mesures sous la limite admissi-
ble mais d'une part certaines en sont trés proches et
d’autre part les mesures relatives aux marnes meubles
ne signifient pas nécessairement que le compactage
soit insuffisant.

Trente essais de compactage Proctor Normal ont été
réalisés au laboratoire du chantier : la plupart des
échantillons ont été compactés peu de temps aprés leur
humidification, ce qui peut avoir eu pour conséquence
de décaler légérement les optimums vers des teneurs
en eau plus faibles et des densités plus élevées. Les
courbes ont une allure semblable a celle des études du
barrage principal ; elles sont soit symétriques par rap-
port & l'optimum, soit légérement dissymétriques, la
partie séche (gauche) étant alors un peu moins inclinée
que la partie humide (pratiquement parallele a la
courbe de saturation). Le degré de saturation moyen
des optimums est égal 3 84 %.
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Fig. 10. — Contréle de compactage.
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La comparaison entre les trente mesures (teneur en
eau moyenne de 13,25 % et densité séche moyenne
de 1,90, valeurs trés proches de la moyenne des deux
cent soixante-six mesures) et les trente essais PN cor-
respondants (teneur en eau optimale moyenne de
14,75 % et densité séche maximal moyenne de
1,845) montre que globalement le remblai de Fajane a
par rapport & 'optimum PN une teneur en eau infé-
rieure de 1,5 points et une densité séche de 103 %.

L’'histogramme de la figure 11 donne la répartition des
écarts entre la teneur en eau du matériau compacté et
la teneur en eau optimale PN. 87 % des matériaux
sont situés du coté sec et 13 % du cété humide (il s'agit
de marnes meubles).

(0TE  SEC i C(OTE  HUMIDE
26 mesures  soit 87 °4 | 4 mesures soit 13°

! | |
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& mesuresl 20 mesures ' 3mesu'e.s: { mesure
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Fig. 11. — Histogramme des écarts w — tw
(Proctor Normal)
Trente mesures.

Le graphe de la figure 12 permet de comparer chaque
mesure de densité séche et de teneur en eau avec
'optimum Proctor Normal. Du cété humide, les densi-
tés obtenues, sauf une, sont inférieures au maximum
du PN et du cété sec elles sont généralement supérieu-
res et ceci d'autant plus que le matériau est plus sec.

Du c6té humide, on a quatre mesures (marnes meu-
bles) dont la moyenne correspond a un écart de
1,5 points avec la teneur en eau optimale PN et & un
taux de compactage de 97,5 %.

Du c6té sec, on a vingt-six mesures dont la moyenne
correspond & un écart de 2 points avec la teneur en
eau optimale PN et & un taux de compactage proche
de 104 %. Ces vingt-six mesures concernent deux
marnes dures, seize marnes tendres dont w < 13 %
et huit marnes tendres et marnes meubles dont

w= 13 %.

Les trois mesures soulignées sont trés proches de la
droite représentant le compactage minimal admissible
(graphe des deux cent soixante-six mesures). La
mesure encadrée en est trés éloignée mais comme il
s'agit d'une marne dont la teneur en eau est égale a
14,6 %, cela ne signifie pas nécessairement que le
compactage soit trés insuffisant.

Avec les seize mesures concernant les marnes tendres
dont la teneur en eau est comprise entre 10 % et 13 %
on a les résultats moyens suivants :

— & l'optimum PN teneur en eau de 14 % et densité
séche de 1,88;

A ‘I de fo densité sdche moximale PN
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Fig. 12. — Taux de compactage
suivant ['écart entre w et w,,, PN
Trente mesures
Chaque mesure est affectée du degré de saturation.
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— teneur en eau naturelle de 12 % (on considére
qu’il n'y a aucune évaporation), densité séche en place
de 2,03 et densité seche mesurée aprés compactage de
1,95.

On a donc: de‘n:sité £0 place = 108 % et
densité maximale PN

densité mesurée
densité maximale PN

= 104 %, ce qui est analogue

aux résultats de la planche d’essais (densité du maté-
riau compacté entre la densité en place et 'optimum

PN).

Si on compare les vingt-six mesures du cbté sec avec
les optimums PN correspondants en regroupant les
mesures en fonction de l'écart E = w,, — w, on
obtient les résultats suivants :

— E<1point: 4mesures, moyenne0,4% et 102%,
— 1< E<2 :10mesures, moyenne 1,4% et 1024%,

— 2<E<3 : 6mesures, moyenne2,4% et 104,2%,
— 3<E<4 : 4dmesures, moyenne 3,3% et 106,1%,
— 4<E<5 : Zmesures, moyenne4,3% et 108 8%.

Sur le graphe de la figure 13 on a reporté les cing
points correspondant aux cing catégories ainsi définies
et les résultats de la planche d’essais de Montbel (com-
pactage jugé satisfaisant).

Les mesures effectuées a Fajane concordent tout 3 fait
avec celles de la planche d'essais de Montbel. Il y a pro-
portionnalité entre I'écart w — w,,, et le taux de com-
pactage.

A% de la densivé
séche maximale
PN

10

1100

e Remblai de Fgiane *

* Planche d’essais de
Montbel

w- wopt

S oh 3 2 O

Fig. 13. — Contréle du compactage.
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7. COMPORTEMENT MECANIQUE
DU MATERIAU SUIVANT LA NATURE
DU COMPACTAGE

Ce chapitre concerne principalement les essais
triaxiaux consolidés non drainés effectués sur des
échantillons préalablement soumis d'une part & un
compactage en laboratoire (énergie PN, énergie PM) et
d’autre part au compactage du chantier (compacteur
835). Des comparaisons sont également faites avec les
échantillons non remaniés peu profonds (marnes meu-
bles et marnes tendres) prélevés lors des études des
fondations du barrage principal et de la digue de col de
hauteur 13 m,

Les essais triaxiaux consolidés non drainés (mesure de
la pression interstitielle) ont consisté & écraser 3 des
vitesses lentes, 10 & 20 u/mn, des éprouvettes de dia-
metre 35 mm et de hauteur 80 mm, ces derniéres
étant préalablement saturées sous une charge d'eau de
2 m et consolidées sous une contrainte comprise entre
0,05 et 0,4 MPa (ou 0,1 et 0,6 MPa) pendant une
semaine. [l est & noter qu'un échantillon de marne
intacte (w,, = 8 % et [P = 19) compacté a 'énergie
PN & une teneur en eau inférieure de 2,5 points 3
I'optimum a donné les mémes valeurs de g et ¢ (26 ° et
0,01 MPa) avec les vitesses d'écrasement suivantes :
100 ¢/mn; 12 p/mn; 3 ¢/mn; 0,6 x/mn.

Les résultats des cinquante et un essais effectués (qua-
tre éprouvettes par essai, le plus souvent avec
g5 = 0,05; 0,1; 0,2 et 0,4 MPa) regroupés en onze
séries distinctes, se trouvent dans le tableau VII dans
lequel :

— vingt-sept essais concernent les échantillons com-
pactés a l'énergie PN & leur teneur en eau naturelle
(sauf les marnes dures et les marnes intactes qui ont été
humidifiées) ; les matériaux ont été prélevés lors des
reconnaissances du site, de la réalisation de la planche
d'essais et de la construction du barrage principal (il
s'agit dans les deux derniers cas de cubes non remaniés
d’'aréte 20 cm prélevés dans les couches compactées et
en partie émiettés),

— treize essais concernent les échantillons non rema-
niés (cube d’aréte 20 cm) prélevés dans les couches
compactées de la planche d'essais, du barrage principal
et de la digue de Fajane,

— six essais concernent les échantillons compactés a
I'énergie PM & leur teneur en eau naturelle,

— cing essais concernent les échantillons non rema-
niés prélevés dans la zone d'implantation du barrage
principal et dans celle de la digue de col de hauteur
13 m,

Tous les essais triaxiaux ont été traités en coordonnées
P. Q-

P = 2 1

contrainte principale effective moyenne (centre du cer-
cle de rupture),
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Essais Identification Triaxiaux consolidés non drainés
) t IP | wom PN| o ¢ | Déformation axiale Remarques
Echantillons enng)é: en % 2 la rupture
12 échantillons (6 meubles et 6 ten-| 15,7 24 16,3 |24,5° 14kPa|12315 % Les cercles sont
dres). Etude barrage principal Allure des courbes | assez bien « ali-
effort-déformation | gnés» (méme tan-
4 échantillons {1 meuble et 3 ten- 12,7 21 16 24,5° 13 kPa gente pour les
z - | dres). Etude digue Fajane 4 cercles de rup-
& sg ture)
g e 1 échantillon (marne tendre). Plan- 10,4 18 14,2 |26,5° 16 kPa
g che d'essais
g /
3 5 échantillons (3 meubles et 2 ten- 16,1 24,5 16,4 |[24,5° 16 kPa
dres). Construction barrage principal
gé 5 échantillons (2 dures et 7,3 16,5 13 24,65° 22 kPa | Pratiqguement pas
E § 3 intactes). Etude barrage principal de pic
2 échantillons (1 meuble et 1 ten- 12,2 17.5 14,1 |25° 30kPa|4a14 % Pas de diminution
dre). Planche d'essais de la résistance
= dans le domaine
2 des fortes con-
@ traintes
85
‘g 5 5 échantillons (3 meubles et 2 ten- 16,1 7| 24,5 16,4 |26° 18 kPa 19,56° et 48 kPa
5 € dres). Construction barrage principal (faibles dans le domaine
a g contraintes) des fortes con-
E = traintes
93
fg 6 échantillons (3 meubles et 3 ten- 15,7 25,5 17,7 |28,6° 8kPa 259 gt 18 kPa
== dres). Construction digue Fajane (faibles Pic plus ou moins | dans le domaine
contraintes) | marqué des fortes con-
traintes
& 1 échantillon (marne intacte), Etude 7.5 17,5 13,3 |30° 35kPa|B83a15% Cercles assez
8B barrage principal bien « alignés »
ﬁ-: dans I'ensemble
Es< 5 échantillons (3 meubles et 2 ten- 16,1 24,5 16,4 |26° 23 kPa | Pas de pic pour
8« dres). Construction barrage principal deux tiers des
courbes
[ ]
§5T |5 échantillons (1 meuble et 4 ten- 14 27 — |26,5° 16kPa |4810 % Cercles assez
B:E dres). Etude barrage principal st {courbes insuffi- bien «alignés »
EE e digue de col samment prolon-
L} é gées aprés rupture)
Tableau VIII.
Caractéristiques Contrainte de Indice de
Mise en place préconsolidation compression
Compactage PN & w 0,08 MPa 0,12
Compactage chantier [échantillons non remaniés) 0,13 MPa 0,09
Compactage PM a w 0,12 MPa 0,11
Fondation (échantillons non remaniés) 0,12 MPa 0,10




- (0, —u) — (63 —u) _ 0, — 04
2 2
contrainte de cisaillement de pic (rayon du cercle de
rupture).

On a alors les caractéristiques mécaniques intergranu-
laires suivantes :

@ = Arc sin (tga), tga étant la pente de la droite de
régression obtenue (régression linéaire de q en p),

d p : ;
€ is , d étant le point de rencontre de la droite
cos @

avec l'axe des qg.

Tous ces essais, qui concernent essentiellement les
marnes meubles et les marnes tendres, montrent
l'influence de la nature du compactage sur le compor-
tement mécanique du matériau.

Le compactage PN et le compactage chantier (com-
pacteur 835) entrainent les différences suivantes :

— dispersion plus importante des valeurs de ¢ et ¢
avec le compactage chantier : dans le domaine des for-
tes contraintes (contraintes normales effectives supé-
rieures & 0,2 & 0,3 MPa) une diminution plus ou moins
sensible de la résistance est constatée pour neuf essais
sur treize ;

— déformation & la rupture moins élevée et variable
avec le compactage chantier, les courbes effort-
déformation (6, — g4 en fonction de la déformation
axiale de I'éprouvette) présentant un pic plus ou moins
marqué.

Avec le compactage PM les marnes relativement humi-
des (marnes meubles et marnes tendres) ont des carac-
téristiques mécaniques légérement plus élevées (les
éprouvettes ont la méme densité séche que les éprou-
vettes chantier) ; par contre la marne intacte non humi-
difiée (teneur en eau naturelle voisine de I'optimum
PM) atteint une résistance nettement plus forte. Quant
aux courbes effort-déformation leur forme est plutét
plus proche de celle obtenue aprés le compactage PN.

Avec les cinq échantillons non remaniés, prélevés dans
les fondations les résultats obtenus sont plutét sembla-
bles & ceux relatifs au compactage chantier,

Les cing échantillons prélevés dans les couches com-
pactées du barrage principal (trois marnes meubles et
deux marnes tendres) ont été soumis a des essais de
compressibilité (diameétre de I'éprouvette de 70 mm,
hauteur initiale de 24 mm, premier chargement aprés
une semaine de mise en saturation sous 0,60 m
d’eau). Les résultats obtenus sont regroupés dans le
tableau VIII en fonction du type de compactage effec-
tué; les résultats concernant les quatre échantillons
(une marne meuble et trois marnes tendres) non rema-
niés prélevés lors des études des fondations figurent
également dans ce tableau.

Le compacteur 835 conduit a une plus grande surcon-
solidation que le compactage PN. La compressibilité
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des échantillons non remaniés des fondations est assez
proche de celle obtenue avec le compacteur 835.

En fait le comportement mécanique du matériau com-
pacté 3 l'aide du compacteur 835 est dans |'ensemble
plus proche de celui obtenu avec le matériau non
remanié prélevé dans les fondations que de celui
obtenu avec le matériau préalablement compacté en
laboratoire. Le compactage chantier, bien qu'il s'agisse
de marnes meubles et de marnes tendres, conserve au
matériau la plupart de ses propriétés mécaniques initia-
les avec toutefois une certaine dispersion dans les
résultats obtenus et une tendance a une diminution de
la résistance dans le domaine des fortes contraintes.

8. CONCLUSION

On a trop souvent tendance d'une part a prendre les
mémes normes de compactage quel que soit le maté-
riau & mettre en place et d'autre part en ce qui
concerne les ouvrages relativement importants a utili-
ser uniquement des compacteurs lourds.

Lorsqu’on a affaire & des matériaux argileux humides
(ayant par exemple une teneur en eau supérieure de
deux a trois points a 'optimum Proctor Normal), il est
préférable pour éviter le développement de pressions
interstitielles importantes, de ne pas trop compacter le
matériau afin que son degré de saturation ne dépasse
pas une valeur de I'ordre de 90 %. Une énergie de
compactage inférieure & |'énergie PN peut étre accep-
table. Un engin léger du type rouleau a pieds de
mouton est alors certainement plus convenable qu'un
compacteur lourd.

Par contre avec des matériaux marneux dont la densité
en place est nettement supérieure au maximum du PN,
il faut au contraire des engins lourds (du type Caterpil-
lar 835) permettant de bien broyer et de bien serrer le
matériau. 1l faut obtenir des densités séches plus éle-
vées que le maximum du PN. A Montbel les essais réa-
lisés ont conduit & préconiser pour le compactage une
densité séche comprise entre le maximum du Proctor
Normal et la densité séche en place. La formule sui-
vante a été établie :

Yd max PN - }'d en place
2

yd satistaisante =

Le contrdle du compactage lors de la construction de la
digue de Fajane a pu étre effectué en considérant le
degré de saturation du matériau compacté.

Des difféerences ont été constatées entre le comporte-
ment mécanique des matériaux compactés d'une part
sur le chantier et d’autre part en laboratoire. Des études
comparatives sont donc nécessaires, notamment pour
les grands barrages, le compactage sur le chantier pou-
vant entrainer un comportement en partie moins favo-
rable.

On peut se demander dans quelle mesure il aurait &té
possible d'utiliser & Montbel les marnes intactes profon-
des. D'une part un contréle trés rigoureux du compac-
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tage aurait été indispensable et d'autre part il aurait été 2. HERAUD H., RESTITUITO J., LE ROUX A. —

nécessaire d'entreprendre une &tude trés détaillée du Les marnes de Limagne, Association Internationale
comportement du matériau compacté (comportement de Geéologie de I'Ingénieur, 3¢ Congrés, Madrid
avec et sans saturation, déformation, gonflement, des- 1978.

siccation, fissuration), étude difficile & cause de son

hétérogénéité (fines et cailloux durs) et de son carac-

tére évolutif. 3. LE ROUX A. — Détermination de I'altérabilité des
marnes, Association Internationale de Géologie de
I'Ingénieur, 3¢ Congrés, Madrid 1978.
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mesure de 'affouillement maximum déi a une crue

Résumeé

par diagraphie radio-activité naturelle

apres la crue

in situ determination of the maximum depth
of scour using natural radio activity measurements

after the flood

C. MIEUSSENS

Laboratoire Régional
des Ponts et Chaussées de Toulouse *

La connaissance de |'affouillement maximum en riviére est une donnée indispen-
sable pour le choix d'une cote de fondation ou pour le dimensionnement de
protections.

Le projeteur utilise généralement des formules empiriques basées sur des obser-
vations ou bien issues d'expérimentations sur modéles reduits. Mais I'informa-
tion la plus utile est la mesure de I'affouillement maximum pendant la crue, les
relevés aprés la crue n'étant pas représentatifs a cause de la sédimentation lors
de la décrue.

On décrit dans cet article une méthode originale expérimentée en vraie grandeur
sur la Garonne, basée sur la mesure de diagraphie radio-activité naturelle. Elle
permet aprés la crue de déterminer l'interface entre le matériau non affouillé et
les matériaux sédimentés dans un tube de mesure placé au centre d'un puits ol
le matériau naturel a été remplacé par un matériau similaire mais de radio-
activité naturelle différente.

Abstract

The prediction of the maximum depth of scour is fundamental to the design of
underwater foundations. This depth governs the choice of the foundation level
and/or the design of protecting works.

At the present time, the engineer in charge of the design generally uses empirical or
semi-empirical formula, which are based on in situ observations or laboratory
models. However, the most useful information comes the direct measurement of the
maximum depth of erosion during an actual flood, measurements made after the
flood are generally not representative because of the sediments which refill the
eroded river bed as the river level goes down.

This paper deals with an original method of measuring the maximum depth of scour,
which was tried on the Garonne river. This method is based on the measurement of
natural radio activity. These measuremenis allow the interface between the non
eroded material and the sediment to be determined. The measurements are made
through a vertical tube placed in the middle of a pit which is dug prior to the flood
and filled with material that has a radio activity different from the surrounding
natural sofl.

* 1, avenue du Colonel-Roche, Complexe aérospatial, 31400 Toulouse.
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La connaissance de [laffouillement maximum en
riviere, affouillement général pour I'ensemble du lit ou
local au voisinage d’un ouvrage, est une donnée indis-
pensable, tant pour 'étude d’un nouveau projet que
pour le dimensionnement des protections qui assure-
ront la pérennité d'un ouvrage existant, menacé par
'évolution du fond du lit.

Le projecteur dispose généralement de formules per-
mettant d’évaluer I'affouillement maximum en fonction
des données hydrauliques, géotechniques et géométri-
ques. La plupart de ces formules sont issues d'expéri-
mentations sur modeéles réduits et quelquefois sur des
synthéses d'observations sur ouvrages réels. Pour
I'affouillement local autour des piles en milieu pulvéru-
lent on pourra se reporter & la publication de BREU-
SERS et al. (1977) qui dresse |'état des connaissances.
Trés souvent les études ont porté sur les sédiments pul-
vérulents fins (< 1 mm) mais on manque d'observa-
tions et de données sur les sols grossiers et surtout sur
les sols cohérents.

Les formules proposées dans la littérature ne sont donc
pas suffisantes, il convient donc de s'appuyer sur les
résultats d’observations, mais on se heurte alors a une
autre difficulté qui est la mesure de ['affouillement
maximum pendant la crue, les relevés aprés la crue
n’étant pas représentatifs a cause de la sédimendation
du fond mobile lors de la décrue.

Nous rappellerons d’abord les principes d'un certain
nombre de procédés qui ont &té imaginés et testés puis
nous décrirons une méthode originale expérimentée
en vraie grandeur sur la Garonne pendant la période
1980-1984, basée sur une mesure de diagraphie
« radio-activité naturelle » (R.A.N.) qui permet aprés la
crue de déterminer la position de linterface entre le
matériau non affouillé et les matériaux sédimentés, le
tube de mesure étant placé au centre d'un puits dans
lequel le matériau naturel de la riviére a été remplacé
par un sol de granulométrie similaire, mais de R.A.N.
différente.

1. PRINCIPALES TECHNIQUES
DE MESURES DE L'AFFOUILLEMENT
MAXIMUM

Parmi les méthodes et les appareillages permettant la
mesure de l'affouillement maximum on peut citer les
suivantes :

L’écho-sondeur : selon le principe du sonar, I'écho-
sondeur permet de mesurer le temps séparant 'émis-
sion d'une onde haute fréquence (200 Hz) de sa
réception aprés réflexion sur le fond du lit, qui est donc
directement fonction du tirant d'eau au point consi-
déré. Cet appareillage donne des résultats trés satis-
faisants en bathymétrie et son utilisation pour des
mesures d'affouillements & proximité des appuis des
ouvrages est trés séduisante a cause du faible coit
de sa mise en ceuvre. Toutefois un certain nombre de
problémes doivent étre résolus pour rendre la mesure
fiable et précise :

® ['absorption des ondes par les matériaux en suspen-
sion,

¢ les réflexions parasites sur I'ouvrage,
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e |a difficulté d’avoir une information suffisamment
ponctuelle, les fosses au voisinage des appuis pouvant
étre trés éfroites.

La mise au point de ce systéme avec enregistrement et
déclanchement automatique & partir d'un certain
niveau de crue fait actuellement I'objet d'une étude au
Laboratoire Régional des Ponts et Chaussées de Bor-
deaux.

Mesure par résistivité électrique : I'eau ayant une
résistivité trés différente de celle du matériau, la posi-
tion du fond du lit peut étre détectée en mesurant la
résistance entre des électrodes déposées & des profon-
deurs croissantes. Cette technique a l'avantage de per-
mettre un enregistrement continu, cependant elle
nécessite probablement un entretien périodique.

Citée par S.H. KUHN et al. (1961), cette méthode a
fait I'objet d’'une expérimentation récente en vraie gran-
deur par le Laboratoire Régional des Ponts et Chaus-
sées de Strasbourg.

Méthodes optiques : le principe consiste a observer
directement, avec un miroir descendu dans un tubage
comportant des fenétres, le niveau du fond du lit pen-
dant la crue. Cette technique a été utilisée sur le grand
canal de Banléve a Toulouse.

Essais mécaniques : les essais de pénétration statique
ou dynamique ou bien |'exploration par les méthodes
géophysiques permettent de distinguer les horizons
peu compacts des horizons plus compacts donc a priori
n’‘ayant pas subi un affouillement.

Diagraphie nucléaire yy : la mesure de diagraphie
nucléaire par gammadensimétrie est également un
moyen d’apprécier les variations de densité des maté-
riaux alluvionnaires et ainsi de distinguer les sédiments
en place de ceux déposés aprés une crue. Cette
méthode est citée par APPE et NICOLLET (1973) qui
font des réserves sur la précision des mesures, Sur la
base d’expériences en vraie grandeur S.N. KUHN et
A.A.B. WILLIAMS (1961) indiquent que la seule
mesure de densité n’est pas une information suffisante
pour en déduire un affouillement maximum.

2. PRINCIPE DE LA MESURE
DE LAFFQUILLEMENT MAXIMUM

PAR LA DETERMINATION DE L'INTERFACE
DU MATERIAU SEDIMENTE

APRES LA CRUE AVEC UN MATERIAU

DE SUBSTITUTION DE R.A.N. DIFFERENTE

Le principe de la méthode expérimentée en vraie gran-
deur a Bourret sur la Garonne est décrit sur la figure 1.

® Le croquis 0 donne la configuration du site & instru-
menter au voisinage d’une pile en riviére. Les alluvions
affouillables sont supposées étre par exemple a prédo-
minance granitique, symbolisées par (+) et par consé-
quent caractérisées par une forte radio-activité natu-
relle R.A.N.
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Fig. 1. — Principe de la méthode de I'affouillement maximum par R.A.N. apreés la crue.
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e Aussi prét que possible du chevétre, on réalise un
forage tubé en gros diamétre D, au moyen par exem-
ple d’'une sondeuse & benne. Le tubage de travail est
équipé d’entretoises pour centrer le tube de diagraphie
de diamétre d; le tube de diagraphie est éventuelle-
ment fiché par battage dans le substratum compact. Le
tube de travail est alors rempli avec un matériau
symbolisé par (o) de R.A.N. trés différente (un calcaire
dans I'exemple choisi ici) mais de méme granulométrie
que les alluvions naturelles. Le tubage de travail est
retiré au fur et 2 mesure du remplissage avec le maté-
riau de substitution.

e Le croquis 2 précise la configuration du site instru-
menté. [l y a intérét a rendre la téte du tube de diagra-
phie solidaire du chevétre.

Une mesure de «zéro» de R.A.N, est alors faite dans
cette configuration.

e Le croquis 3 décrit le phénoméne d’affouillement
pendant le maximum de la crue.

e Aprés la crue, le matériau charrié par la riviére peut
remplir partiellement, totalement ou méme plus haut
qu'initialement le céne d’affouillement local comme le
montre le croquis 4.

Le niveau de l'affouillement maximum correspond a
I'interface calcaire/matériau naturel resédimenté. Il est
déterminé par un nouveau profil de R.A.N. que I'on
comparera a la mesure de zéro.

REVUE FRANGAISE DE GEOTECHNIQUE

Caractéristiques du matériel de R.A.N. :

Le matériel de R.A.N. fait partie d’'un ensemble de dia-
graphie congu et réalisé par les laboratoires des Ponts
et Chaussées. 1l a été imaginé pour permettre le repé-
rage de niveaux géologiques et en particulier I'établis-
sement de corrélations stratigraphiques. La différencia-
tion des couches se fait en fonction des variations de
teneurs en éléments radio-actifs.

Les mesures se font dans un forage tubé ou non
(tubage plastique ou métallique) avec ou sans eau. Le
diametre doit étre compris entre 35 et 150 mm.

La sonde a un diamétre de 27 mm et une longueur de
650 mm. Elle est mise en ceuvre au moyen d’un treuil,
la vitesse de déroulement (0,5 & 5 cm/s). L'enregistre-
ment graphique se fait sur un papier dont le déroule-
ment est asservi a celui du céble.

3. EXPERIMENTATION )
POUR LA MISE AU POINT DE LA METHODE

Le principe de la méthode une fois défini, il restait
encore a faire une expérimentation pour préciser les
conditions de mise en ceuvre et en particulier choisir le
diamétre minimum D du forage rempli par le matériau
de substitution pour détection suffisamment aisée de
l'interface.

Fig. 2. — Vue partielle de I'ouvrage terminé :
viaduc de franchissement de la Garonne & Bourret
{au premier plan : pile instrumentée).
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A cet effet une expérience en vraie grandeur a été réali-
sée & proximité d'une des piles du nouveau viaduc qui
franchit la Garonne & Bourret dans le Tarn-et-
Garonne.

La photo de la figure 2 donne une vue partielle du via-
duc terminé. Au premier plan de cette photo on peut
voir la pile en rive gauche qui a fait 'objet de l'instru-
mentation décrite. La reconnaissance des sols pour
I'étude de I'ouvrage avait mis en évidence pour cet
appui une épaisseur de 4 8 5 m de graves au-dessus du
substratum marneux. La figure 3 donne la courbe gra-
nulométrique de ces graves ainsi que celle du matériau
calcaire de substitution.

Les alluvions graveleuses comportent une assez grande
variété de minéraux, mais la prédominance des gneiss
et des granites leur confére une radio-activité naturelle
assez grande.

On peut observer sur la figure 2 que le chevétre est
anormalement haut au-dessus du fond du lit. Cette
situation est la conséquence de la crue de mai 1977
(Q — 2500 m?*/s — fréquence de retour 10 ans) qui,
pendant les travaux et du fait des installations de chan-
tiers, avait entrainé les alluvions sur une grande épais-
seur. La berge en rive gauche a ainsi été déplacée de
facon irréversible de quelques dizaines de métres, avec
pour conséquence de transformer un des appuis sur
berge en appui en riviere.

En outre les calculs montraient que pour des crues de
fréquences de retour de 1 & 2 ans l'affouillement local
devait étre significatif. Le site paraissait donc favorable
a une instrumentation.

Précisons que vis-a-vis de la sécurité de I'ouvrage
I'hypothése d'un affouillement local total avait été rete-
nue, le dimensionnement des pieux et leur protection
étant adaptés a cette hypothése.

3.1. Simulation d’un affouillement

La premiére phase de I'expérimentation a consisté a
simuler un affouillement de 'ordre de 1 m suivie par
une sédimentation de 1 m également autour des fora-
ges de diametre D différents : 0,4 - 0,6 - 0,8 et 1 m.

Cette simulation a été réalisée au droit des quatre tubes
de diagraphie disposés 3 l'aval de la pile et dont
I'implantation est précisée sur les figures 4 et 6.

La figure 4 explicite la procédure suivie pour faire cette
simulation :

e Réalisation d'une fouille a la pelle mécanique selon
le profil indiqué sur la figure ;

® Mise en place des 4 tubes de travail de diamétre D ;

* Battage des tubes de diagraphie au centre des tubes
de travail ;

e Remplissage simultané de la fouille avec les allu-
vions de la Garonne et de l'intérieur des tubes avec du
calcaire. Les tubes de travail sont retirés au fur et a
mesure,

® Aprés l'achévement des quatre colonnes de maté-
riau calcaire le remblaiement avec le matériau naturel
de la Garonne est poursuivi autour des tubes de diagra-
phie sur une épaisseur de 0,8 & 0,95 m.
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La simulation de la mesure d'un affouillement de
l'ordre de 1 m, suivi d'une sédimentation identique
consiste donc & retrouver par diagraphie R.A.N. la
position de l'interface définie sur la figure 4.

Les résultats pour les quatre tubes de diagraphie sont
donnés sur la figure 5. La plage de transition a une lar-
geur variant de 0,36 3 0,48 m et le milieu de cette
plage correspond & quelques centimétres prés a la posi-
tion réelle de l'interface. On peut noter aussi que le
contraste de comptage de R.A.N. entre le matériau de
substitution et le matériau sédimenté est net i partir de
D = 0,6 m, mais encore satisfaisant pour D = 0,4 m.

Une expérience similaire a été faite avec les tubes de
diagraphie disposés & I'amont de I'ouvrage pour un
affouillement simulé de 0,4 m. Les résultats sont tout &
fait comparables.

3.2. Mesures d’affouillement réels
(de 1979 a 1984)

Aprés achévement des expériences de simulation
décrites dans le paragraphe 3.1., le site a 6t aménagé
conformément au profil en long de la figure 6. Cette
figure précise le niveau du fond du lit & différentes
dates et les cotes de I'affouillement maximum déduites
des mesures de R.A.N.

A Pamont on a reporté les résultats de trois séries de
mesures aprés affouillement.

N1 - Septembre 1980. — L'affouillement correspond
a la courbe 1b alors que le fond du lit 1a est au-dessus
du niveau initial 0.
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la) - fond du 1it au 11/09/1980
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Za} - fond du 1it au 13/10/1983
2b} - affouillement maximum jusqu'au 13/10/1983
3ay; - fond du lit au 10/08/1984
3b} - affouillement maximum jusqu'au 10/08/1984
Fig. 6. — Profil en long de l'instrumentation réalisée.
Evolution du fond du lit
et de la cote de ['affouillement maximum.
N® 2 - Octobre 1983. — On observe une fosse La figure 7 donne quelques exemples de mesures de

d’affouillement 2a mais l'affouillement maximum a
été relativement plus important 2b. A cette date un
nouveau tube a été placé a proximité du chevétre
(@ 1000 N), aprés qu'une partie des enrochements ait
été enlevée.

N° 3 - Aoiit 1984. — Les mesures ne sont possibles en
amont que dans le nouveau tube prés du chevétre.

A laval, pour les mémes périodes, I'évolution est
moins importante tant pour les variations de la cote du
fond du lit que pour celle de I'affouillement « pendant
la crue».

diagraphie R.A.N. avant et aprés une crue (crue de
janvier 1980). Malgré un changement d’échelle de
comptage (d & un changement de matériel), ces gra-
phiques confirment que la méthode proposée permet
une détermination assez précise de I'interface entre le
niveau affouillé et le matériau sédimenté aprés la crue.

4. CONCLUSIONS

L'expérimentation décrite avait pour objectif de mettre
en évidence la faisabilité de la méthode, elle n’aborde
donc pas toutes les difficultés que I'on pourrait rencon-
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trer et qui évidemment seront variables d'un site &
l'autre. On peut cependant attirer I'attention sur les
points suivants :

® [ a méthode n'est envisageable que si on peut trou-
ver un matériau de substitution de caractéristiques
R.A.N. nettement différentes de celles des alluvions en
place. On a vérifié ici que les résultats sont satisfaisants
pour un rapport de comptage de 1 a 3 entre les deux
matériaux.

® | e diamétre D doit étre suffisant pour que le maté-
riau naturel environnant n'influence pas trop le comp-
tage R.A.N. dans le matériau de substitution. Cette
condition &tait satisfaite ici & partir de D = 0,6 m, mais
les mesures avec D = 0,4 sont encore assez précises,
il semble toutefois que ce soit une limite inférieure a ne
pas dépasser.

¢ | e matériel nécessaire pour la mise en ceuvre du
tube de travail sera adapté aux conditions d'accés et a
la profondeur de l'instrumentation. D'une fagon géné-
rale une sondeuse a benne avec un tubage de diamétre
suffisant devrait donner des résultats satisfaisants.

¢ Notre expérience a montré que la principale cause
de détérioration des tubes résulte des impacts de corps
flottants. Ainsi la plupart des tubes arasés assez prés du
fond du lit ont bien résisté pendant cing ans aux diffé-
rentes crues de la Garonne. Par contre le dernier tube
rendu solidaire du chevétre a été tordu par des corps
flottants (la mesure n’a été possible qu'aprés I'avoir scié
a la base).

e || est important de bien étancher les tétes des tubes
de mesure R.A.N. Dans le cas contraire la sédimenta-
tion des fines apportées par les crues risque de les bou-
cher progressivement. Ainsi, en cing ans, les tubes pla-
cés sur le site de Bourret se sont remplisde 0,54 1,2 m
de sédiments.

REVUE FRANGAISE DE GEOTECHNIQUE

Seules d’autres applications sur d’autres sites permet-
tront de mieux préciser la condition optimale de mise
en ceuvre. Mais le principe de faisabilité nous semble
suffisamment établi pour que la méthode soit utilisée a
des fins de surveillance et aussi de recherche pour une
meilleure connaissance des phénoménes.
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derniers développements dans le clouage des sols

latest developments in soil nailing

C. LOUIS
Claude Louis, Constructions S.A. *

Résumé

Le renforcement des sols en déblais par clouage connait actuellement un grand
développement. Des réalisations de plus en plus audacieuses sont entreprises et
les techniques évoluent considérablement de maniere a améliorer les perfor-
mances et la pérennité des éléments intervenant dans la meéethode, a savoir :
peau de surface, ancrages, drainage, bourrage et consolidation.

Des systémes trés performants ont été mis au point a ce sujet pour la réalisation
de la peau de surface a I'aide d'éléments préfabriqués assemblés entre eux.
De méme, en particulier dans les terrains difficiles, une amélioration des techni-
ques de mise en ceuvre d'ancrages est & signaler avec des clous de grande lon-
gueur, vibrofongables dans les terrains instables avec éventuellement préinjec-
tion, voire traitement avant, pendant et apres la mise en ceuvre des clous.

Les dernieres réalisations récentes sont présentées.

Abstract

The reinforcement of soil slopes in cutting by nailing is undergoing a rapid develop-
ment. Projects undertaken have become more and more daring while the techni-
ques involved have developed considerably in a manner so as to improve the perfor-
mance and the durability of the various elements involved in the process, namely :
face covering, anchoring, drainage, backfilling and backgrouting.

With regard to the face covering, highly successful results have been obtained by
the use of a system of interlocking precast elements. Similarly, particularly in diffi-
cult ground conditions, a number of advancements have been made in the method
of installing the anchorages with the development of techniques using vibration for
placing nails of great length in unstable ground, with the possibility of pregrouting,
or general ground-treatment in advance, during or after the installation of the nails.

Examples of some recent projects are shown.

* 12, avenue Franklin-Roosevelt, 75008 Paris.
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1. POSITION DU PROBLEME

Le renforcement des sols et des roches, en particulier
pour le souténement d’excavations par la technique de
clouage (soil nailing), a connu au cours de la présente
décennie un développement trés important dans divers
pays. Cette technique consiste & mettre en place dans
le terrain, soit par l'intermédiaire de forages, soit par
vibrofongage, des inclusions métalliques (ou autres
matériaux de grande résistance) pour améliorer les
caractéristiques mécaniques globales du milieu compo-
site ainsi constitué. Ces inclusions sont généralement
scellées au terrain pour améliorer leur interaction avec
le sol et donc leur efficacité. Dans de nombreux cas, les
inclusions émergent & l'extérieur de la surface de
'excavation et sont reliées entre elles par une peau
résistante, souple, dite « peau de confinement».

Les principes de cette méthode de souténement ainsi
que des recommandations pour sa mise en ceuvre ont
été exposés en détail dans une publication antérieure
de Fauteur (LOUIS, 1981). lls s'apparentent tout a fait
a ceux qui interviennent dans la nouvelle méthode
autrichienne de construction des tunnels et I'on peut
considérer que la technique du clouage est une exten-

sion, pour les problémes a ciel ouvert, de ladite
méthode autrichienne.

Le but du présent article vise en premier lieu a faire le
point sur les développements récents de cette techni-
que du clouage des sols. Des progrés ont certes été
réalisés mais un travail important reste cependant
encore a faire pour ce qui concerne la justification théo-
rique des ouvrages soutenus par clouage. Par ailleurs,
les méthodes de mesures relatives a cette technique ne
sont pas encore suffisamment développées dans la pra-
tique. L'expérience montre hélas que lors d'applica-
tions pratiques, les mesures les plus élémentaires sont
négligées alors qu’elles jouent un réle primordial dans
une approche correcte du dimensionnement. Ces
mesures concernent essentiellement l'interaction sol-
inclusions.

A lorigine, la peau de confinement en surface était
essentiellement basée sur l'utilisation du béton projeté.
Cette technique reste tout a fait intéressante quant &
son efficacité mais présente par contre quelques incon-
vénients sur le plan fonctionnel et surtout pour sa
pérennité. Cela est d’autant plus vrai pour les ouvrages
définitifs soumis & des conditions d’environnement dif-
ficiles. Par ailleurs, la projection du béton rend délicate
la mise en ceuvre d'un drainage généralisé efficace au
contact béton-terrain.

Dans ce contexte, une présentation des derniers déve-
loppements technologiques est faite dans le présent
article de maniére a mettre en évidence la grande
variété de matériaux et de matériels disponibles actuel-
lement, pour améliorer I'efficacité du systéme, tout en
permettant une réduction notable des cotts de mise en

czuvre.,

Il serait trés long de faire une présentation des réfé-
rences bibliographiques relatives a cette technique,
d'autant plus que de nombreuses applications intéres-
santes n'ont pas été I'objet de publications. Des déve-
loppements conjoints, souvent indépendants, ont vu le
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jour en Amérique (Nord et Sud), au Japon, en Europe
et en particulier en Allemagne Fédérale (STOCKER,
1976 ; GAESSLER, 1978 et 1984...) et aussi en
France (RABEJAC et al., 1974 ; SCHLOSSER et al.,
1979, 1983; LOUIS, 1971; JURAN et al., 1981;
CARTIER et GIGAN, 1982; etc.).

Par ailleurs, un séminaire de I'Ecole Nationale des
Ponts et Chaussées a Paris (19-22 octobre 1982) sur
I'amélioration des sols et des roches par renforcement a
été particulierement orienté vers ce sujet.

2. RAPPEL DES PRINCIPES DE LA
METHODE

En vue de présenter de maniére synthétique les princi-
pes de la méthode, il importe de distinguer clairement
les différents types de clouage généralement utilisés.
Cette distinction doit étre faite eu égard aux divers
modes de sollicitation des inclusions qui peuvent tra-
vailler selon trois modes bien distincts, a savoir :

a) traction-cisaillement,
b) cisaillement pur,

c) compression-cisaillement,
comme le montre schématiquement la figure 1.

4] Iraction - Cisailllement

o
"_- I
h) Cisaillement pur
-‘. . ______—_
—_—
¢) Lompression cisaillement

Fig. 1. — Schéma du mode de sollicitation
d'une inclusion s‘opposant & une rupture
par cisaillement (b et ¢ : « DOVEL PILES ».
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Dans cette différenciation, une remarque importante
s'impose concernant la mise en ceuvre de ces inclu-
sions. Deux cas fondamentalement différents doivent
étre envisagés :

— la mise en ceuvre du clouage a 'avancement &
Poccasion d’une excavation par passes élémentaires
(fig. 2).

Fissure potentielle
( Traction )

Barres scellées

Béton projeté

ou punhmui\
b

Phoses
d excavation

Fig. 2. — Clouage & I'avancement en déblais.
(1) Barres en traction. - (2) Barres intermédiaires.
(3) Barres en cisaillement.

L’excavation joue un rdle capital dans le procédé.
L'originalité du procédé réside dans le fait que les inclu-
sions et la peau de confinement sont mises en ceuvre
dans les phases initiales de travaux avec une géométrie
(type, longueur, densité, etc.) conforme au stade défi-
nitif de 'excavation. Les déplacements et la redistribu-
tion des contraintes dans le terrain au cours des phases
d’abattage successives contribuent & une mise en ten-
sion stabilisatrice des inclusions, ceci en fonction du
besoin du terrain.

— la stabilisation préventive ou curative de talus ou
remblais préexistants généralement en mouvement
par des profilés rigides s'opposant aux déplacements
(par exemple fig. 1b et c).

Dans ce cas, les profilés ont des inerties beaucoup plus
importantes. lls sont généralement placés verticale-
ment et s'opposent, par leur rigidité, aux déplacements
du terrain. Cette méthode a été en particulier utilisée
en France de longue date avec succés par la S.N.C.F.
(VERRIER et al., 1981). Dans ce cas, le mode de solli-
citation des inclusions est tout & fait différent de celui
intervenant dans le cas précédent. C'est ici le dévelop-
pement de poussées-butées par le sol en mouvement
qui entraine une réduction, voire une stabilisation des
déplacements. Ce mode de souténement n'est pas
abordé dans le présent article.

La figure 3 permet de mieux comprendre, de maniére
illustrée, le principe de la méthode du clouage mise en
ceuvre lors d’excavations, en comparaison avec les
inconvénients liés par exemple & I'exécution d'un mur

Fig. 3. — Mur de souténement classique (1)
et rupture potentielle en cours de travaux,
comparés a une stabilisation a l'avancement
par clouage (2).

de souténement traditionnel « mur poids » (fig. 3a). Le
principe fondamental retenu vise a perturber au mini-
mum, lors des travaux, le terrain en place, de maniére
a profiter au maximum de ses caractéristiques mécani-
ques inititales. La sauvegarde de ces caractéristiques
est obtenue en luttant contre certains états de contrain-
tes trés néfastes (en particulier &tat de contrainte
uniaxiale) et également contre les déplacements exces-
sifs. La peau de surface mise en ceuvre a l'avancement
apporte un minimum de confinement et les inclusions
scellées au terrain s'opposent au développement des
déformations. Le processus mécanique qui intervient
est schématisé de maniére comparative sur la figure 4
qui donne, dans la représentation de COULOMB, la
schématisation des ruptures lors de la mise en ceuvre
d'un mur poids (avec excavation non soutenue dans la
phase travaux sur une grande hauteur) et I'effet stabili-

: |
-~
-
/ =
0 | ’0-'
(1)
R, Pic
(3) |
)
0 £ Max £

Fig. 4. — Schématisation des avantages
sur le plan mécanique de la méthode du clouage.
(1) Elimination des efforts néfastes de la décompression.
{2) Consolidation en peau et dans le massif
et développement d’une pression de confinement
stabilisatrice.
(3) Limitation.des déformations et sauvegarde
des caractéristiques mécaniques initiales du terrain.
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sateur du confinement dans la méthode du clouage. La
courbe contrainte-déformation montre qu’avec un tel
souténement par clouage & l'avancement, il devient
possible de rester toujours en decd du «pic» dans la
courbe effort-déformation du terrain (fig. 4c), au-dela
du «pic» pour des grandes déformations, seule une
r?sistance résiduelle beaucoup plus faible reste disponi-
ble.

Dans le cas d'excavations sans souténement a l'avan-
cement, des ruptures inévitables se produisent en rai-
son de la décompression du massif, avec dans certains
cas, action du « mort terrain » sans résistance ou pres-
que, agissant par leur poids sur la structure en fin de
travaux, d'oll le surdimensionnement nécessaire pour
de telles structures. Un processus tout a fait similaire
intervient dans les travaux en souterrain,

3. DIMENSIONNEMENT

Le dimensionnement d’excavations & ciel ouvert soute-
nues par clouage a été |'objet de nombreuses publica-
tions, en particulier SCHLOSSER et autres, 1979 et
1981; GAESSLER, 1982; JURAN, 1977 et 1985,
SHEN, 1981; JEWELL, 1980; LOUIS, 1981. Le
principe repose sur 'analyse de trois conditions de sta-
bilité, & savoir :

1. Stabilité du volume monolithique du terrain
armeé

Cela inclut I'examen des risques de glissement sur la
base du volume de terrain armé et également des ris-
ques de basculement autour du centre instantané de
rotation, ceci sous l'effet des sollicitations externes
appliquées au volume armé, ce dernier agissant par
son propre poids.

2. Stabilité interne du volume avec des ruptures
potentielles traversant le volume armé

3. Stabilité en grand pour des ruptures externes

Autant les conditions un et trois évoquées ci-dessus
connaissent une approche théorique satisfaisante,
autant I'analyse de la stabilité interne est encore actuel-
lement sujette & caution. En effet, dans la plupart des
cas, les analyses de stabilité sont menées a la rupture
par des méthodes de calcul analogues a celles dévelop-
pées en mécanique des sols pour la stabilité des pentes
(méthodes de FELLENIUS, BISHOP ou autres).

Des programmes de calcul automatiques sur ordina-
teur ont été mis au point. [Is tiennent compte de ruptu-
res internes quelconques avec prise en compte de la
présence des inclusions.

Le long de lignes de ruptures potentielles, il est sup-
posé que les armatures rencontrées travaillent de
maniére uniforme avec des tensions stabilisatrices sup-
posées proportionnelles & la longueur d’ancrages scel-
lés dans le terrain au-deld de la ligne de rupture
(fig. 5). Ceci est appliqué pour toutes les lignes de rup-
tures possibles.
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Fig. 5. — Tension stabilisatrice dans l'inclusion supposée
proportionnelle a la longueur utile.

Dans une telle analyse, on suppose donc que toutes les
armatures travaillent de la méme facon, de maniére
homogéne, et qu'elles agissent simultanément. Or,
dans la pratique, la répartition des tensions dans les
armatures reste inconnue, voire aléatoire. Ces tensions
dépendent de la géométrie du massif et surtout de ses
caractéristiques géotechniques (dans le cas présent, les
hétérogénéités jouent un réle considérable dans leur
répartition). De plus, elles varient notablement dans le
temps. L'examen & posteriori de ruptures réelles a
montré que la mise en tension des armatures était trés
hétérogéne et que les ruptures étaient progressives.
Quelques scellements cédent par excés de contraintes
ou quelques armatures se rompent entrainant de pro-
che en proche des ruptures locales, puis généralisées,
du massif (ex. : rupture du talus cloué des Eparris oli
seul le lit supérieur des armatures en tension s'est
rompu au droit de rallonges défectueuses situées a
1,50 m de profondeur. Cette rupture du premier lit
d'ancrages a entrainé une instabilité d'ensemble, sans
rupture des autres armatures. Les armatures intermé-
diaires ont glissé a I'extérieur du scellement, les arma-
tures de pied n'ayant par contre pas été sursollicitées).

Une approche plus correcte du dimensionnement con-
sisterait & déterminer la mise en tension réelle des inclu-
sions. Sur le plan pratique, cela nécessite de faire une
étude des déplacements et contraintes, par exemple
par la méthode des éléments finis, en tenant compte
non seulement des paramétres géomécaniques du
milieu, mais également de la présence des armatures
(délicates & simuler). La connaissance des tensions
dans tout le volume permettrait ensuite de faire une
analyse correcte de la stabilité.

Les méthodes de calcul évoquées ci-dessus font appel
& une connaissance du cisaillement maximum admissi-
ble au contact scellement-terrain. Ce paramétre ne
peut étre estimé que par des essais in situ appropriés,
par exemple par des essais d'arrachement tels que
représentés sur la figure 6. A titre indicatif, la résistance
a 'arrachement par unité de longueur peut varier faci-
lement de 1 & 10, voire de 1 a 20, dans les sols meu-
bles. Cette résistance est trés faible pour les sols & ten-
dance plastique (faible angle de frottement, indice de
plasticité élevé), par exemple : argile de Francfort,
marne d'Argenteuil, ... Elle est par contre trés élevée

6 e
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Fig. 6. — Résistance & I'arrachement de boulons
& ancrage réparti selon la longueur de scellement
(résine ou mortier) dans différents sols
(@ forage 35 & 55 mm)

dans les sols dilatants (sols compacts granulaires a fort
angle de frottement, alluvions sablo-graveleuses com-
pactes, conglomérats, etc.). Cette résistance au cisaille-
ment le long d’armatures dépend en effet surtout de la
nature du sol, de la surface latérale du scellement, mais
également de la technique de mise en ceuvre de
I'armature. Elle peut étre considérablement accrue par
la mise en ceuvre de certains vibrofongages avec injec-
tion aprés, ou mieux pendant le vribrofoncage (techni-
que de CLOU JETON, JET BOLT, voir ci-aprés).

Etant donné le réle considérable joué par les inclusions
scellées au terrain dans le processus de stabilisation par
clouage, il est capital, au stade actuel d'avancement de
la technique, d’entreprendre des campagnes de mesu-
res précises sur le comportement de ces derniéres,
suite & une mise en tension naturelle ou artificielle. 1l
apparait en effet que :

— la loi de répartition des efforts dans les boulons est
rarement linéaire au-deld d'une zone de mise en ten-
sion, en téte ou au milieu du boulon ;

— une augmentation de la longueur du boulon
n'entraine pas pour autant un accroissement de sa
capacité de résister a I'arrachement ;

— il existe une force critique limite qui ne peut étre
dépassée. Cette résistance limite est donnée, soit par la
résistance du scellement au-deld duquel un fluage du
terrain intervient, soit par la résistance de I'acier dans le
cas de scellements en terrains trés compétents. La
figure 7 illustre les idées évoquées ci-dessus en mon-

trant les limites du procédé, par exemple par transfert
des efforts vers l'intérieur du massif en cas de dépasse-
ment de la capacité de résistance du contact terrain-
scellement. Dans la pratique, pour le bon dimension-
nement d'un clouage, il conviendrait de ne mobiliser
que la moitié, voire les deux tiers maximum de la résis-
tance au cisaillement du contact terrain-scellement.
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Fig. 7. — Répartitions possibles des efforts lors d‘essais
de traction sur armatures scellées.

En complément, la figure 8 donne deux répartitions
d'efforts le long des boulons en cas de mise en charge
instantanée du scellement 2 la téte.
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— - T
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Fig. 8. — Mise en tension & 150 KN d'un boulon passif

en clé d’un tunnel de 14 m d’ouverture dans les marnes.

Répartition des efforts (mesures par jauges
dynamométriques) KOUMENTAKOS (1977).

-
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Une méconnaissance, voire une surestimation des
capacités de reprise des efforts par les inclusions risque
d’entrainer un sous-dimensionnement du clouage pou-
vant conduire, dans certains cas, jusqu'a la rupture de
I'édifice ainsi réalisé par ce procédé.

Dans le cas de réalisations pratiques, un minimum de
mesures de contrdle est par ailleurs requis, de maniére
a vérifier que les déplacements restent inférieurs aux
limites fixées par le projeteur. Ce type d'auscultation
est généralement réalisé dans la pratique.

4. QUELQUES APPLICATIONS RECENTES

Des applications intéressantes ont été réalisées au
cours des derniéres années, notamment en France. A
ce titre, il convient de signaler en particulier les expé-
riences relatives aux projets suivants :

— l'exécution en variante de la stabilisation de la
fouille de la tour CB 2 & la Défense, sur une hauteur de
20 m, dans des remblais, sables de Beauchamp et
marnes et caillasses 3 tendance marneuse. La stabilisa-
tion a été assurée a I'avancement par des ancrages de
6 @ 8 m, de 25 mm de diamétre, et une peau de
20 cm de béton projeté armé de treillis ;

— la réalisation de la rénovation du cours d’Herbou-
ville & Lyon aprés un glissement de terrain ayant détruit
plusieurs immeubles, le 31 juillet 1977 faisant plusieurs
morts. Les figures 9 et 10 montrent en coupe la nature
des travaux réalisés ainsi que la phase d’avancement
de ces derniers en juin 1984.

— 210 NGF m

1 - LIMONS SABLEUX
2 - SABLES LIMONEUX

—200

—190

Fig. 9. — Versant du cours d’Herbouville & Lyon avant
et aprés stabilisation.
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Fig. 10. — Vue du chantier du cours d’Herbouville & Lyon
en juillet 1984.

Il convient enfin de signaler, dans les améliorations
technologiques, les progrés réalisés dans le domaine
du vibrofongage d’armatures dans les sols instables (qui
nécessiteraient normalement un tubage préalable lors
de la mise en place de 'armature). L'injection du coulis
de scellement (fig. 11) peut avoir lieu pendant ou
aprés le vibrofongage par un canal axial prévu a cet
effet. Avec injection pendant le vibrofongage, on réa-
lise ainsi un JET BOLT pour lequel le traitement de la
zone périphérique de l'inclusion contribue & accroitre
considérablement la capacité de résistance de 'ensem-
ble. Les paramétres de vibrofongage sont enregistrés a
'avancement et constituent ainsi une reconnaissance
complémentaire des terrains permettant un dimension-
nement & I'avancement plus précis du clouage.

| MARTEAU VIBRO-
PERCUTANT

POMPE
HAUTE

JET
PRESSION

é«’i)
AMPLIFICATLEUR

(® DYNAMIQUE DE PRESSION

® ARMATURE A FONCER
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U+Au

®

SOL

Fig. 11. — Technique CLOU JET.
Vibrofongage d’armatures avec ou sans injection
& l'avancement (« JET BOLTING »).
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Deux exemples parmi tant d’autres de préfabrication
de peau de confinement sont donnés a titre complé-
mentaire

Le premier est constitué de panneaux métalliques pré-
fabriqués assemblés et enrobés de béton coulé en place
in situ (stabilisation du talus argileux des Eparris, auto-
route A4l & Annecy illustré par la figure 12).

L8

Fig. 12. — Stabilisation d’un talus argileux
par panneaux métalliques assemblés et enrobés de béton.
Autoroute A47 vers Annecy (Savoie).

Le second concerne la réalisation d'un clouage par élé-
ments de béton préfabriqués et clous vibrofoncés pour
la stabilisation d’'un versant argileux & Tarare dans le
Rhéne (fig. 13).

Fig. 13. — Stabilisation d’un déblai & Tarare (Rhone)
par panneaux béton préfabriqués cloués au terrain
(limons argileux).

Une grande variété de systemes d'éléments préfabri-
qués de géométries unique ou complémentaire a été
mise au point pour répondre & des critéres d’'esthéti-
que, de pérennité, voire d’économie. Ces éléments
peuvent résoudre a la demande des problémes spécifi-
ques, comme par exemple de drainage, d'acoustique,
d’environnement, etc. La figure 14 montre quelques
exemples de tels panneaux.

Les systémes de JET BOLTING et d’éléments préfabri-
qués ont fait I'objet de brevets récents.

1 cLou POUR 3 ELEMENTS

-

Fig. 14. — Exemples d'éléments préfabriqués
pour revétements de talus.

5. CONCLUSION

Le clouage des sols s'est notablement développé au
cours des derniéres années pour le cas des sols meu-
bles, cohérents, voire granulaires. Le renforcement du
sol est surtout apporté par les armatures scellées dans
le milieu, solidaires d’une peau de confinement a la
surface de l'excavation (talus, puits, ou cavités souter-
raines).

Les armatures, généralement métalliques, sont mises
en ceuvre dés les premiéres phases de l'excavation
avec leur géométrie finale, alors que la perturbation
des contraintes est encore minimum. Elles sont & I'ori-
gine passives et deviennent actives (en travaillant en
traction-cisaillement) au fur et & mesure que I'excava-
tion se poursuit. Le role stabilisateur de telles armatures
est capital dans le processus, il n’a pas été néanmoins
clairement mis en évidence ni par la théorie, ni par la
pratique, faute de mesures suffisantes (méthodes de
dimensionnement insatisfaisantes).
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L’action des armatures, qui s'oppose a toute déforma-
tion inadmissible du terrain, est avantageusement com-
plétée par le revétement de surface (peau de confine-
ment) qui doit rester souple dans son comportement.
Ce revétement est lui aussi mis en ceuvre 3 l'avance-
ment au fur et & mesure de la poursuite de I'excava-
tion.

Cette méthode empirique a connu, au cours des dix
derniéres années, des applications trés intéressantes
avec utilisation du béton projeté et d’armatures métalli-
ques scellées a la résine ou au mortier, Des extensions
sont possibles avec utilisation de panneaux préfabri-
qués en surface, soit pour limiter les cofits, soit pour
certains objectifs fonctionnels particuliers (aspect esthé-
tique, propriétés phoniques, etc.). La mise en place
des armatures peut se faire par forages mais également
par vibrofongage avec injection simultanée (JET BOL-
TING). Cette derniére technique est particuliérement
performante dans les sols pulvérulents instables & toute
foration. Le coulis du jet sert 3 la fois de fluide de lan-
cage, de produit de scellement ultérieur et pour la
consolidation du terrain par diffusion latérale.

Cette méthode, qui s’apparente autant a la nouvelle
méthode autrichienne de construction des tunnels (uti-
lisant béton projeté et boulonnage pour le souténe-
ment) qu’a la technique de terre armée pour les sols en
remblai, connaitra certainement & I'avenir des applica-
tions intéressantes tant :

— par le caractére rationnel des principes mis en
ceuvre. Elle tire en effet profit au maximum des carac-
téristiques mécaniques initiales du terrain en utilisant ce
dernier comme matériau de construction ;

— que sur le plan économique en comparaison avec
d’autres méthodes de souténement.
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1er-5 juin 1988
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ASSEMBLEE GENERALE DE AITES/ITA

L’Association internationale des travaux en souterrain a tenu sa 12¢ réunion annuelle & Florence 3 I'occasion du
Congrés international organisé par la société italienne sur le theme Grandi Opere Subterranee.

Le bureau de l'association a été partiellement renouvelé : président Einar BROCH (Norvége), vice-présidents
C. KIRKLAND (Royaume-Uni) et V. ROISIN (Belgique) ; Claude BERENGUIER devient secrétaire général.

Outre les réunions des divers groupes de travail, I'AITES a tenu & Florence une session spéciale consacrée a I'avenir
des ouvrages souterrains : quels ouvrages ? quels progres, tant dans la conception que dans I'exécution, en particu-
lier dans les tunneliers et boucliers ?

La principale nouveauté de cette assemblée générale concerne la revue de 'association. A la suite d'un accord avec
'’American Underground Space Association, une seule nouvelle revue remplace deux revues séparées sous le titre
Tunneling and Underground Space Technology.

La revue sera préparée a l'université du Minnesota sous le contréle de I'AITES. Rédactrice en chef : Donna
AHRENS, 500 Pillsburg Drive SE, Minneapolis MN 55455. Correspondant frangais L. REYNAUD, secrétaire géné-
ral AFTES, 22, avenue de Wagram, 75008 Paris. Les membres de 'AITES (et de 'AUA) bénéficieront d'un tarif
d’abonnement réduit (plein tarif 150 dollars pour 4 numeéros). La revue publie dans les deux langues de 'AITES,
I'anglais et le francais.

La prochaine réunion annuelle sera organisée a8 Melbourne, du 23 au 27 mars 1987, 3 I'occasion de la 6¢ Confé-
rence australienne de travaux souterrains : BORE or BLAST (explosif or tunnelier).







notes de lecture

par P. DUFFAUT

EDITIONS DU BRGM

Deux théses concernant les sols viennent d'étre publiées dans la série Documents du BRGM (nes 96 et 103) :

Etude des sols et des formations superficielles par télédétection, par Christine KING (200 pages, 65 figures dont
7 planches en couleurs).

Le premier chapitre passe en revue les bases physiques de la télédétection ; deux exemples pris dans la Beauce et ses
confins occidentaux montrent que les paramétres sont trop nombreux pour étre individualisés & coup slr mais que
certains seuils significatifs peuvent étre identifiés. Le quatriéme chapitre utilise la superposition d'images prises a des
dates différentes pour dissocier les éléments de paysage invariants et ceux qui se modifient.

La lecture de cet ouvrage est difficile pour le non-spécialiste, et les applications envisagées sont surtout dans les
domaines de la pédagogie et de I'agriculture. En dépit des liens qui existent entre les sols du pédologue et ceux du
géotechnicien, celui-ci ne trouvera aucune allusion & ses préoccupations.

Etude physique et rhéologique des argiles congelées,
par Jean-Frédéric OUVRY (250 pages, 100 figures).

Comme l'indique le sous-titre : « Application a I'argile profonde de Boom, Belgique », ce travail a été entrepris a
I'occasion de la construction du laboratoire souterrain du Centre d’études de I'énergie nucléaire de Belgique, destiné
a I'étude du stockage souterrain de déchets radioactifs, oil la congélation du terrain a été employée comme méthode
permettant le creusement du puits d’accés et de la galerie d’essai.

Aprés une identification compléte de I'argile de Boom prélevée a 230 m de profondeur, les propriétés mécaniques
de l'argile congelée sont comparées  la fois & celles de la glace et a celles de I'argile non gelée. L'essai triaxial est la
base de ce travail dans une cellule thermostatée spécialement mise au point.

Une partie de I'eau échappe  la congélation a cause de sa liaison avec les minéraux argileux, la teneur en eau liquide
diminue rapidement entre 0 et — 20°C, plus lentement au-deld. L’augmentation de volume de I'eau congelée
augmente la compression si le terrain n'est pas libre de se déformer.

La congélation entraine une augmentation importante des résistances (multipliées par 3 ou 4 dés — 20°C). L'appli-
cation d'un confinement diminue légérement les résistances en raison du déplacement de I'équilibre eau-glace,

Le comportement en fluage de I'argile congelée a pu &tre suivi par une loi proposée par LADANGI.

La poursuite des travaux du laboratoire de Mol oti le BRGM prend une part importante fournira certainement une
suite & cette étude.
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Dynamique des sols

par A. Pecker Prix: 240 F
Ce livre présente I’état actuel de la pratique en dynamigue des sols, tout en
introduisant les développementis les plus récents concernant la modélisation
du comportement du sol, la liguéfaction et Uinteraction sol-structure.

Il s’adresse tant aux érudiants qu’aux ingénieurs confrontés @ des problé-
mes de dynamique des sols.

Génie parasismique

sous la direction de V. Davidovici Prix:1200F
Cet ouvrage est le premier traité complet de génie parasismique en langue
Srancaise.

Réalisée avec le concours de plus de cent spécialistes et experts du domaine,
cette ceuvre collective constitue une véritable synthése des connaissances
actuelles.

L’ouvrage aborde successivement les causes des séismes, leur nature physi-
que et l'influence des facteurs locaux.

Il traite de maniére approfondie le comportement des sols sous chargement
dynamigue ainsi que les problémes d’interaction sol-structure.

Les méthodes modernes de calcul dynamique des structures et des équipe-
ments et le comportement des ouvrages aux séismes font également l'objet
d’une large présentation.

Le risque sismique est également abordé dans ses aspects décisionnels et
Juridigques ainsi que dans le cadre de la planification.

De nombreux tableaux, abaques, illustrations facilitent la compréhension
de l"ouvrage et son utilisation pour I’étude de consiructions en zones sismi-
ques.

Eléments de mécanique des sols

par F. Schlosser Prix: 150 F
Ce cours volontairement réduit a pour but de présenter les notions essen-
tielles de la mécanigue des sols sous une forme simple, ne nécessitant que
trés peu de connaissances préalables, en résistance des matériaux notam-
ment. 1l doit cependant permetire d’aborder de fagon pratique la plupart
des problémes de mécanique des sols, notamment pour les ingénieurs qui
seront amenés de par leurs fonctions, @ utiliser ou & interpréter un rapport
de sols.

Exercices de mécanique des sols
sous la direction de F. Schlosser Prix: 140 F

Ce recueil d’exercices sélectionnés compléte le cours « Eléments de mécani-
que des sols » et permet d’appliquer a des cas précis les notions fondamen-
tales de mécanigue des sols et de calcul des ouvrages.

Etude géotechnique et reconnaissance des sols
Projet de DTU

Préface de L. Parez,
Président du Comité Frangais de Mécanique des Sols
N°® 22 de la Revue Francaise de Géotechnigue Prix: 117F

Ce document donne aux Maitres d’ouvrage, aux Maitres d’ceuvre et aux
Concepteurs I'opportunité de mieux apprécier la diversité des moyens
actuellement mis a leur disposition pour parvenir @ une meilleure définition
des projets de fondation,

Il décrit de fagon précise les différentes méthodes de sondages et de préléve-
menis de sols effectués lors de la reconnaissance géotechnique ainsi que des
essais géophysiques menés pendant 1'étude préalable.

Cer ouvrage rassemble pour la premiére fois la description des « essais de
sols » dont les modes opératoires existent de facon éparse.

Foundation engineering
sous la direction de G. Pilot Prix:370F

This book is a review in English of the French modern practice in soil
studies; it deals with building foundation design and construction.

More specifically, it takes into account the know-how acquired and the
research and development results obtained during the past few years.

Gel des sols et des chaussées
sous la direction de M. Frémond et P.J. Williams Prix: 140 F
Cer ouvrage présente les résultats des recherches entreprises sur la com-
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collection géotechnique

préhension et la maitrise du gel des sols. Il fait le point sur la recherche
appliqguée et montre des actions nouvelles en fonction des nécessités du
développement économique des régions froides.

Les méthodes statistiques et probabilistes

en mécanique des sols

par J.P. Magnan Prix:220F
Destiné aux étudiants, praticiens et chercheurs spécialisés en mécanique des
sols, cet ouvrage introduit progressivement ['appareil théorique nécessaire
aux études, en illustrant par des exemples ses possibilités autant que ses
limites.

Remblais et fondations sur sols compressibles

sous la direction de J.P. Magnan Prix : 250 F
Les différents chapitres de cet ouvrage, rédigés par des ingénieurs des
Laboratoires des Ponts et Chaussées spécialisés de longue date dans les étu-
des de sols compressibles, présentent 'ensemble des connaissances néces-
saires @ ['élaboration des projets de remblais sur sols mous et a I’étude des
problémes spécifiques aux fondations construites dans les zones ou 'on
trouve ces types de sols.

Renforcement en place des sols et des roches

Comptes rendus du Colloque International organisé par I'E.N.P.C. et la
Louisiana State University (U.S.A.)

(Paris, 9-11 octobre 1984) Prix :430F
L’objet de ce collogue était I’étude du renforcement en place des sols et des
roches par des inclusions résistantes.

Cer ouvrage contient les textes des communications présentées : 28 en fran-
cais et 30 en anglais.

Le renforcement des sols :

terre armée et autres techniques

Comptes rendus du Colloque International organisé par I'E.N.P.C. et
le L.C.P.C. (Paris, 20-22 mars 1979)

3 volumes Prix: 650 F
Ce collogue avait pour but "échange d’informations techniques et scientifi-
ques relatives au renforcement des sols par des inclusions résistant soit d la
traction (terre armée), soit a d’autres types de sollicitations (flexion, com-
pression, effort tranchant).

Cet ouvrage contient en francais ou en anglais : les textes des communica-
tions présentées; les textes des discussions.

L’emploi des textiles en géotechnique

Comptes rendus du Colloque International organisé par 'E.N.P.C. et
le L.C.P.C. (Paris, 20-22 avril 1977)

3 volumes Prix: 570 F
Ce colloque avait pour but "échange d’informations technigues et scientifi-
ques relatives d I'emploi des textiles dans les ouvrages de génie civil ot ils
peuvent étre associés avec des sols.

Cet ouvrage contient en francais, en anglais ou en allemand : les textes des
communications présentées; les textes des discussions.

BON DE COMMANDE

Titres Quantité Prix unitaire Montant

Montant total de la commande
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consignes de rédaction des articles

Seuls les manuscrits n'ayant jamais été publiés, n'étant pas en
cours de publication, n’ayant pas été présentés ailleurs, peu-
vent étre soumis au Comité de Lecture de la Revue Frangaise
de Géotechnique.

La présentation d'un manuscrit engage l'auteur & déléguer a
laR.F.G. et au service chargé de la publication, dés que I'arti-
cle a &té accepté, le copyright correspondant y compris tous
droits de reproduction photographique ou par microfilm, de
traduction et de tirage a part.

Le manuscrit ne doit présenter aucun aspect commercial.
Cependant, l'auteur ne doit pas hésiter a citer les noms pro-
pres nécessaires & la compréhension du sujet.

Tous les manuscrits sont examinés par le Comité de Lecture
de la Revue. Ceux dont la publication a été refusée, comme
ceux dont la rédaction ou spécialement les figures ne respec-
tent pas les recommandations faites ci-dessous, seront retour-
nés a l'auteur.

Les manuscrits doivent étre adressés en friple exemplaire
pour examen au Comité de Lecture de la Revue Francaise de
Géotechnique, Presses de I'E.N.P.C. - B. Mandagaran,
28, rue des Saint-Péres - 75007 Paris.

L'auteur recevra gratuitement vingt-cing tirés a la suite. Toute
commande supplémentaire et & titre payant devra étre adres-
sée au moment de l'acceptation de l'article par le comité de
rédaction.

PRESENTATION DU MANUSCRIT

1. Le manuscrit original rédigé en francais doit étre écrit a la
machine avec un double interligne (y compris les résumés, les
appendices, la bibliographie, les notes en bas de page, les
tableaux et les légendes des illustrations), sur du papier
21 x 29,7 et doit comprendre les illustrations originales.

Les trois exemnplaires requis peuvent se composer de l'original
et de deux photocopies a condition que celles-ci soient parfai-
tement nettes et lisibles.

L'ensemble doit pouvoir étre expédié dans une enveloppe de
format ordinaire.

La longueur totale du manuscrit (texte a double intervalle,
tables, figures et annexes) ne doit pas dépasser trente pages
(recto uniquement. verso blanc).

On indiquera clairement le découpage retenu pour |'article, et
'information relative & un paragraphe donné ne figurera que
dans ce paragraphe. On évitera les répétitions et les notes en
bas de page ou en fin d’article pour les explications nécessai-
res a la compréhension de l'article.

2. Le titre bilingue, en francais et en anglais, doit étre com-
posé de mots qui décrivent suffisamment le contenu de 'arti-
cle et doit contenir des mots clés principaux pour pouvoir étre
facilement indexé par les divers centres de documentation.
Le nom de 'auteur sera donné en premiére page aprés le titre
et sera suivi de la position actuelle (fonction, emploi, lieu)
décrite avec précision et concision.

Un résumé bilingue, en francais et en anglais, ne dépassant
pas une centaine de mots dans chaque langue (en plus du
titre et du nom de 'auteur), doit accompagner le manuscrit. [l
décrira les objectifs, les résultats et les conclusions de l'article
de maniére aussi précise que possible. Toute information ori-
ginale, nouvelle ou importante doit étre mise en évidence
dans les premiéres phrases du résumé. Le résumé ne doit
contenir aucune information qui n'est pas présentée dans
I'article.

L'auteur utilisera dans le texte I'expression impersonnelle. 1l
soulignera les mots qu'il faut faire ressortir par une impression
en italique, particuligrement les noms de personnes. d'orga-
nismes ou de lieux.

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

La conclusion tentera de dégager les efforts fondamentaux du
travail présenté et les conséquences importantes sur les tra-
vaux futurs. Eventuellement, elle pourra étre consacrée a une
discussion bréve de Tinterprétation des travaux présentés.

Les appendices et encarts sont utiles pour présenter des infor-
mations complémentaires dont l'inclusion dans le corps de
I'article briserait I'écoulement logique du texte, aussi bien que
des données ou des analyses trop longues dont les détails ne
sont pas indépendants pour la bonne compréhension du
texte. lls sont pris en compte dans le nombre de pages.

3. Les unités et symboles a utiliser sont dans tous les cas
ceux du Systéme International.

Dans le cas oil les symboles utilisés dans le corps de l'article
sont particuliers, on les regroupera en début d'article. Si un
petit nombre seulement de symboles non standardisés sont
utilisés, il est nécessaire de les définir parfaitemnent le plus t6t
possible dans le corps de l'article.

4. Les illustrations seront aussi dépouillées que possible ; sur
les graphiques, les écritures seront réduites au minimum et
remplacées par des repéres explicités en légendes. On évi-
tera, par exemple, de mettre plus de trois courbes sur le
méme graphique ; on pourra, au besoin, décomposer une
figure en plusieurs graphiques illustrant chacun un aspect de
ce que I'on veut montrer.

Les légendes des figures et les indications indispensables &
leur compréhension seront bilingues, en frangais et en
anglais.

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

Les photographies ne seront acceptées que si elles présentent
un intérét particulier et sont réellement indispensables a la
compréhension du texte. Les photographies (exemplaire ori-
ginal bien contrasté, sur papier brillant) seront fournies en
trois exemplaires. Elles seront numérotées suivant I'ordre
«chronologique » d’apparition des figures et photographies et
leur légende sera donnée dans le texte. Les photographies
présentées seront prises en compte avec toutes les figures
pour I'évaluation de la longueur totale du manuscrit.



Les figures seront dessinées a I'encre de Chine et sur calque.
On fournira ce calque et deux tirages (sur fond blanc). La
dimension des figures (et photographies sera telle qu'une
réduction conduira @ une largeur «publiée» dans la R.F.G,
de 75.@ 85 mm. Les lettres devront étre bien lisibles aprés
réduction. On utilisera sur 'original des lettres (Letraset, par
exemple) ayant au moins 5 mm de haut et 4 mm de large
avec une épaisseur de 1,5 mm et si possible 2 mm. Les expli-
cations et descriptions seront données dans le texte en rappe-
lant entre parenth@ses le numéro (défini ci-dessus) de la figure
considérée. Les indications portées sur les figures devront se
borner & des symboles et dimensions avec un seul titre trés
concis.

Il est demandé aux auteurs d'envoyer & la revue des figures
originales présentant les caractéristiques ci-dessus (une
variation de £ 1 cm sur la largeur est tolérée pour les figures
présentées sur une colonne et de + 2 cm sur la largeur des
figures présentées sur deux colonnes, car la réduction ou la
dilatation au moment de la photogravure permet d'effectuer
la correction). Pour une bonne qualité de reproduction des
photos. il est indispensable d'utiliser des films noir et blanc.

5. Les tableaux seront dactylographiés séparément et fournis
en triple exemplaire {format 210 x 297 mm, recto). Des
exemples et une explication pour chaque tableau doivent
figurer dans le texte. Les tableaux feront I'objet d'une numé-
rotation particuliére en séquence suivant leur ordre d'appari-
tion. Ne pas utiliser d’abréviations autres que les unités ou
symboles dans les tableaux. Eventuellement. numéroter les
diverses colonnes des tableaux afin d'en faciliter 'explication
et l'llustration dans le texte.

6. Toutes les formules, équations el expressions mathémati-
ques devront de préférence étre dactylographiées, et les
symboles clairement identifiés.

Dans tous les cas ou une ambiguité est d craindre. il est
souhaitable d'écrire & la main les formules mathématiques du
texte.

Les lettres utilisées comme symboles doivent étre définies
lorsqu'elles apparaissent pour la premiére fois dans le texte,
les figures ou les tableaux. Elles devront faire I'objet d'une liste
alphabétique (dénommée « Notations») donnée en annexe.

Tout symbole manuscrit ou pouvant faire |'objet de confu-
sions doit éire identifié en marge (par exemple : prime et un,
o et zéro, Zed et deux, elle et un, etc.). Les letires grecques
doivent étre également identifiées dés leur premiére appari-
tion. Toutes ces identifications seront faites en marge au
crayon.

Chaque équation ou groupe d’équations doit étre centré pour
faciliter la lecture.

Généralement. la plupart des expressions mathématiques
sont composées en italique. Cependant. les abréviations de
fonctions trigonométriques (sin, cos. tg. etc.) et des logarith-
mes naturel ou vulgaire (In et log) sont imprimées en caracte-
res romains. Les vecteurs et matrices le sont en caractéres
gras.

Les fractions simples apparaissant dans le texte s'écrivent
sur une seule ligne avec des parenthéses, par exemple,

1
1/(a + b) et non sous la forme 1/a + bou — b.On por-

tera un soin particulier & I'emploi des accolades, crochets et
parenthéses en respectant la hiérarchie suivante : }[()];.
On utilisera 'exposant 1/2 de préférence au signe V et
l'exposant — 1 de préférence au signe /. Exemple : écrire
{ax ~!' tg y) plutdt que (a/x) tg y. Pour 'emploi d’exponentiel-
les avec exposants compliqués, écrire :
2
X

2x2/ (1 — y)?] plutét .. S
exp | v)?] plu e e

L'auteur devra également surveiller 'emploi de *, ”, des indi-
ces supérieurs et inférieurs et penser a les faire bien apparaitre
dans la liste des notations.

7. Les références citées dans le texte doivent étre rassem-
blées en ordre alphabétique dans une «liste de références»
donnée en annexe & la fin du manuscrit. Toutes les références
données doivent étre accessibles et il faut proscrire d'une
maniére générale les informations non publiges.

Le classement se fait suivant le nom de l'auteur suivi de
I'année de publication {ex. : Dupont A. — 1975). S'il y a au
plus trois auteurs, citer les noms de chacun d'eux. Sl y a
quatre auteurs ou plus. citer le premier et le faire suivre de la
mention «et al, ». Quand deux ou plusieurs références
concernent un méme auteur, les classer par ordre chronologi-
que a la suite les unes des autres. Toute référence faite dans le
texte & un auteur donné, devra comporter le nom du premier
auteur et l'année de publication entre crochets. D'une
maniére générale, toutes les références données en annexe
doivent étre citées dans le texte, sauf si la liste constitue une
bibliographie. Dans ce cas. l'annexe correspondante sera
appelée «bibliographie ».

Articles de revues

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

WOODS, R.D. (1968). — «Screening of Surface Waves in
Soil». — Journal of the Soil Mechanics and Founda-
tions Division, Proceedings of the A.S.C.E., vol. 94
n® S.M.4, Ann Arbor, Mich. US.A., juillet 1968,
pages 951-954.

Livres

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

TERZACHI, K. (1943). — « Chap. IX Stability of Slopes». —
Theoretical Soil Mechanics, 4¢ édition John Wiley and
Sons Inc., 1947, pages 144-152.

Théses

Faire suivre le nom de l'auteur du titre en guillemets puis don-
ner obligatoirement les indications suivantes : thése présentée
a I'Université de (nom) soutenue le (date) pour obtenir le
grade de Docteur (&s Sciences, d'Université, Ingénieur)
(cf. exemple ci-dessous).

ROCOPOPLAN. J.A. (1964). — «Contribution a I'Etude
des Appareils de Mesure de Densité au Moyen de
Rayons Gamma». — Thése présentée & I'Université de
Paris, soutenue le 16 juin 1964, pour obtenir le grade
de Docteur-Ingénieur.

Communication & un Congrés (ou Conférence)

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

DANTU, P. (1961). — «Ftude Meécanique d'un milieu Pulvé-
rulent Formé de Sphéres égales de Compacité Maximas».
— Juillet 1961, Proceedings of the 5th International
Conference on Soil Mechanics and Foundations Engin-
eering, Paris.
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