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JEAN GOGUEL

Le début de cette année a été douloureusement mar
qué par la disparition d'un de nos membres les plus
illustres, sinon le plus illustre, le Professeur Jean
GOGUEL.

L'annonce de ce décès nous a parue d'autant plus diffi
cile à admettre qu'elle nous paraissait imprévisible.
Lors de notre dernière réunion, nous avions réélu Jean
GOGUEL, membre de notre conseil. Il nous avait une
fois encore fait l'honneur de participer activement aux
travaux de notre société.

Mais ses derniers moments ont été conformes à la per
sonnalité que nous avons toujours connue et admirée.
S'étant énergiquement redressé après une première
attaque, il est mort debout, au lendemain d'une réu
nion familiale avec tous ses enfants et ses petits
enfants, en pleine possession de ses facultés physiques
et intellectuelles. Comment imaginer Jean GOGUEL
affaibli par une longue maladie. Il venait de terminer
son enseignement annuel à Jussieu, de mettre la der
nière main à un mémoire sur l'hydrogéologie des
roches imperméables, et de finir un papier sur la struc
ture et l'origine de la Terre ...

Il nous aurait fallu beaucoup plus de recul pour analy
ser une vie si active et faire la synthèse d'une œuvre
scientifique tellement riche et tellement diverse. Mais
dès à présent, sous le coup de l'émotion, qu'il me soit
permis de rappeler parmi toutes ses contributions aux
Sciences de la Terre, celles qui sont les plus proches de
notre discipline, la Mécanique des Roches.

Jean GOGUEL fut d'abord et avant tout un grand
naturaliste et un homme de terrain. Beaucoup d'entre
nous l'ont suivi, ou se sont efforcés de le suivre le long
de ses courses géologiques dont je garde personnelle
ment un souvenir lumineux. Rien dans le domaine des
Sciences de la Terre ne lui était étranger, que ce soit la
paléontologie, la pétrographie, la stratigraphie, la
géophysique, la tectonique. Nous l'entendons encore

au cours d'une de ses excursions géologiques passer
insensiblement de l'étude de la déformation de
l'ammonite la plus commune à une vaste synthèse de
la formation des montagnes que le regard embrassait.

Dès sa sortie de l'École des Mines en 1931, il fut affecté
au Service de la Carte géologique dont il devait devenir
Directeur adjoint en 1940 auprès d'Eugène RAGUIN,
puis Directeur en 1953.

Ses premières recherches furent consacrées à l'étude
géologique des Basses-Alpes. Ces travaux allaient
déboucher sur la rédaction d'un mémoire en 1937
pour la soutenance de sa thèse de Doctorat ès Scien
ces: «Description Tectonique de la Bordure des Alpes
de la Bléone au Var».

Ce mémoire atteste de la très grande diversité des
sujets abordés par le jeune géologue. Mais dès cette
époque il ne se satisfait pas d'une approche purement
descriptive et naturaliste.

« ... Dès mon premier contact avec les Basses-Alpes,
écrira-t-il, j'ai senti l'intérêt de compléter la description
des déformations par l'analyse mécanique des défor
mations ... »

En 1941, à la création du Bureau de Recherches Géo
logiques et Géophysiques, Jean GOGUEL en est
nommé Directeur adjoint. Cet organisme allait devenir,
bien des années plus tard, le B.R.G.M. par la fusion
avec le Service de la Carte géologique en 1969. Il en
fut le Vice-Président, et en restera le Conseiller Scienti
fique jusqu'à son décès.

Dès cette époque, il dirige d'importantes campagnes
géophysiques en Bresse et dans le Bas Dauphiné, en
mettant en œuvre des méthodes gravimétriques, par
courants telluriques et des sondages électriques. Son
intérêt pour la géophysique, tant en prospection que
pour la connaissance fondamentale du Globe, ne
dévait pas se démentir tout au long de sa carrière.



Pour nous mécaniciens des roches, l'année 1942 est
un repère essentiel dans l'œuvre scientifique de Jean
GOGUEL. Cette année-là, il publie la première édition
d'un mémoire d'une importance considérable : «Intro
duction aux déformations mécaniques de l'écorce ter
restre» .

C'est une synthèse des études du comportement
mécanique des roches qui étonne par l'originalité de la
démarche et les nombreuses contributions nouvelles.

Son célèbre «Traité de Tectonique », qui devait être
traduit en anglais et en russe, constitu~ le prolonge
ment normal de ce mémoire, comme 1'« Etude mécani
que des formations géologiques». Quarante ans se
sont écoulés depuis la première édition du mémoire de
1942. Il comprend des mises au point et des dévelop
pements nouveaux. Mais quelle continuité de la
démarche scientifique dans son œuvre!

Dans la préface, il nous avertit :

« ... Entre la rigueur du mathématicien et l'observation
du naturaliste s'étend un domaine de raccordement où
l'intention ... c'est-à-dire un travail d'artiste ... joue, en
particulier pour apprécier la portée de raisonnements
ou de calculs rigoureux dans leur déroulement propre
mais qui développent des hypothèses plus ou moins
grossièrement appliquées. Mais l'incertitude de ce rac
cordement ne nous autorise pas à transiger sur la
rigueur des développements mathématiques ... »

L'activité de Jean GOGUEL ne s'est pas limitée à la
recherche fondamentale; il a aussi appliqué ses
connaissances approfondies des Sciences de la Terre
aux travaux de l'Ingénieur. En 1959, il publie «Appli
cation de la Géologie aux travaux de l'Ingénieur». En
1968, il est membre fondateur du Comité Français de
Géologie de l'Ingénieur dont il devient le premier prési
dent.

Jean GOGUEL fut un pionnier dans le domaine des
applications de la géothermie. Dans un de ses derniers
écrits, la préface aux actes du Colloque: Bilan et Pers
pectives de la Géothermie en France, il tirait les leçons
pour l'avenir des difficultés présentes de la géothermie.

Il participa aux études préliminaires de nombreux
ouvrages et aménagements en France et à l'étranger,
et sut infléchir les orientations initiales des projets en
fonction des données géotechniques.

Il est intervenu pour de nombreux projets de tunnels.

Il a notamment participé aux études du tunnel sous la
Manche, d'abord comme Conseil du Groupement
d'Étude du Tunnel sous la Manche (1958-1960), puis
comme membre de la Commission de Surveillance
franco-britannique chargée de contrôler l'exécution et
l'interprétation de la prospection complémentaire

(1964-1965), et enfin comme membre de la Commis
sion (1975) chargée de définir les travaux indispensa
bles pour ménager l'avenir - qui est devenu le pré
sent.

Après les grands accidents liés au comportement du sol
et du sous-sol, on fit appel à sa compétence, à son
indépendance d'esprit et à sa hauteur de vues dans les
Commissions Administratives d'Enquêtes. Ce fut le cas
après l'accident de MALPASSET, l'effondrement du
tunnel ferroviaire de VIERZY, le glissement des rem
blais du port de NICE.

Chacun sait également le rôle éminent qu'il jouait dans
l'étude des risques naturels et la place qu'il a tenue
dans la cartographie ZERMOSS.

Son activité d'enseignant fut inlassable et bon nombre
d'entre nous l'ont eu comme Professeur. Il fut successi
vement ou alternativement :

Professeur de Topogrgphie, de Paléontologie et de
Géologie Générale à l'Eçole des Mines, Professeur de
Géologie ApplLquée à l'Ecole des Ponts et Chaussées,
Professeur à l'Ecole du Génie Rural, chargé de cours
en Californie, à l'École Centrale, etc.

Il participait également à un enseignement de 3e cycle
à Jussieu sur la Géodynamique Interne. Il venait d'ail
leurs en décembre de terminer le cours de cette année
scolaire.

Je n'ai pas voulu et n'aurais pas pu retracer la totalité
de la vie et de l'œuvre de Jean GOGUEL dans un
temps si court. D'autres dans d'autres disciplines, dans
d'autres sociétés savantes, souligneront l'importance
de ses contributions scientifiques.

Les prix, les distinctions qu'il reçut furent innombrables
tant en France qu'à l'étranger. Le fait qu'il ne fut pas
élu membre de l'Académie des Sciences dans son pro
pre pays constitue pour moi une énigme. Il ne peut
s'expliquer que par une grande indépendance d'esprit
et par une carrière hors du commun. Comme c'est
dommage pour l'Académie des Sciences.

Nous ne verrons plus Jean GOGUEL assis au
deuxième rang de cet amphi attentif à nos exposés,
intervenant pour apporter un complément, une remar
que, une correction toujours nécessaire.

Mais son œuvre scientifique restera pour longtemps
une référence indispensable. Nous garderons le souve
nir d'un savant, d'un vrai honnête homme, d'une
grande civilité. Nous lui devons tant!

Marc PANET
Président du Comité Français

de Mécanique des Roches



fondation des centrales nucléaires

french nuclear power plants foundation

J.L. COSTAZ, M. HAGHGOU
E.D.F., S.E.P.T.E.N. *

Résumé
Après une description rapide des études menées par E.O.F. pour le choix des
sites et les caractéristiques géotechniques des sols, les problèmes d'interaction
sol-structures dans le domaine statique sont exposés dans leur généralité et à
l'aide d'exemples précis.

Enfin, les études de développement liées au retour d'expérience donnent des
orientations pour l'avenir.

Abstract
After a rapid description af the studies made by f. O. F. far the chaice af the nuc/ear
sites and far determining the geatechnic data, the sail-structure interactian
prab/ems far static /aadings are presented in a genera/ way and accampanied by
/aca/ examp/es.

Final/y, deve/apment warks re/ated ta the feedback experience pravide an
appraach far the future.

* Électricité de France, Service études et projets thermiques et nucléaires.
12-14, avenue Dutriévoz, 69628 Villeurbanne Cedex.
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1. INTRODUCTION 2. DIVERS BATIMENTS D'UNE CENTRALE
NUCLÉAIRE A EAU SOUS PRESSION

Fig. 1. - Les centrales nucléaires de la France.
Fig. 1. - Location of french nuclear power plants

Les études concernant les fondations des centrales
nucléaires ont fortement enrichi l'expérience d'E.D.F.
et de ses ingénieurs-conseils: MECASOL, SIMECSOL,
COYNE et BELLIER.

En effet, le fait de disposer d'ouvrages identiques sur
des sols différents est une source d'information unique
que nous continuons à exploiter pendant de nombreu
ses années après la construction par le suivi des tasse
ments dans le temps.

2.1. Description sommaire

Comme indiqué sur la figure 3, on distingue trois stan
dards pour le palier REP 1 300 :

- P4 dont la tête de série est PALUEL;

2.2. Bâtiment du réacteur

Une centrale nucléaire comprend plusieurs bâtiments
indépendants, les divers radiers n'étant liés entre eux
que dans des cas très particuliers.

C'est la solution la plus économique mais elle peut con
duire à des tassements différentiels entre bâtiments qui
doivent être pris en compte.

Le bâtiment du réacteur est fondé sur radier et com
porte une enceinte en béton précontraint capable
d'assurer le confinement des produits radioactifs libérés
et la protection vis-à-vis du rayonnement émis par ces
produits en cas d'incident et tout particulièrement en
cas d'accident de perte de réfrigérant primaire. Elle
assure également la protection contre les agressions
externes.

Cette enceinte est appelée «enceinte de
confinement». Elle peut être constituée :

- soit par une enceinte simple en béton précontraint
munie intérieurement d'une peau métallique d'étan
chéité (tranches REP 900 MWe) ;

- soit par une enceinte à double paroi : enceinte
interne en béton précontraint sans peau métallique
d'étanchéité et enceinte externe en béton armé, ces
parois étant séparées par un espace entre enceintes
permettant la récupération et la filtration des fuites en
provenance de l'enceinte interne (tranches REP
1 300 MWe).

Le bâtiment le plus lourd est le bâtiment du réacteur de
forme cylindrique. La charge au sol est en moyenne de
0,5 MPa. Il est entouré de bâtiments de forme parallé
lépipédique dont la charge au sol est d'environ
0,25 MPa. On distingue:

le bâtiment du combustible (BK) ;

le bâtiment des auxiliaires nucléaires (BAN) ;

le bâtiment électrique et des auxiliaires de sauve
garde (BAS - BL) ;

- le bâtiment de liaison.

Enfin, la salle des machines est constituée de poutres et
de poteaux fondés généralement sur semelles (SdM).

La figure 2a montre une vue générale de l'îlot nucléaire
pour le palier 1 300 (P'4) et la figure 2b une coupe
passant par les bâtiments BK et BAS - BL.

La figure G 1 (annexe 3) donne le plan de masse d'une
centrale de 900 MWe à 2 tranches jumelées.

RNR

refroidissement
en circuit fermé

UNGG

CHOOZ

o refroidissement
en circuit ouvert

LE BLAYAIS

TRANCHES 900 MW 1300 MW
REP REP

en exploitation ~ ~

en construction 0 0

en projet ~

déclassées

En 1973, la France a décidé de lancer un programme
d'équipement électronucléaire de grande ampleur
devant permettre dix ans plus tard la fin de l'utilisation
du pétrole pour la production d'électricité.

Ce programme a fait l'objet de deux paliers techniques
caractérisés par la puissance électrique des unités :

34 tranches de 900 MWe et 20 tranches de
1 300 MWe ont été implantées sur une vingtaine de
sites (figure 1). Comme ces sites sont répartis sur
l'ensemble du territoire à l'exception des zones monta
gneuses, leur géologie fournit des conditions de fonda
tions très différentes allant de vases de la Gironde
(Blayais) au granite du Cotentin (Flamanville) en pas
sant par les couches alluvionnaires des principaux fleu
ves français.
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Fig. 2.a - Vue générale du bloc usine, PWR 1300 P'4.
Fig. 2.a - General view of nuclear island, PWR 1300 P'4.
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Fig. 2.b - Coupe AA - Îlot nucléaire, PWR 1300 P'4.
Fig. 2.b - Cross section AA - nuclear island, PWR 1300 P'4.
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REP 900 REP 1300 - P4 REP 1300 - P'4 REP 1300 - N4
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RI: 22.50 90 / 55

1.80
55

Fig. 3. - Différents standards d'enceintes de confinement.
Fig. 3. - French PWR containement vesse/s standards.

P'4 dont la tête de série est CATTENOM;

N4 dont la tête de série est CHOOZ.

Représentation de la structure

Ce bâtiment est amené à subir des chargements variés
au cours de son exploitation (poids propre, épreuve ... )
et il peut être amené à rencontrer des situations acci
dentelles. La nature et la distribution des efforts appor
tés en sous-face de son radier par le sol influencent très
notablement son dimensionnement, notamment celui
de sa partie inférieure.

Il faut noter que les parties reconductibles ne sont pas
toutes absolument insensibles à la nature du sol. Les
parties basses des enceintes interne et externe,
au-dessus des goussets sont nécessairement influen
cées, même faiblement, par les réactions du sol sous le
radier. En conséquence, afin de pouvoir définir un
dimensionnement standard de ces parties, des calculs
enveloppes ont été faits, en prenant en compte plu
sieurs types de sols mou, moyen ou dur selon les déno
minations habituelles.

3. CHOIX DES SITES
En raison de la diversité des sols rencontrés sur les dif
férents sites, et de la sensibilité des structures du bâti
ment réacteur aux efforts apportés par le sol, la
conception de ces ouvrages a toujours été orientée vers
la définition d'une part de parties reconductibles sur
tous sites et d'autre part de zones de l'ouvrage qu'il
était nécessaire d'adapter à la nature des terrains ren
contrés sur chaque site. Les parties non reconductibles
sont généralement :

- le radier;

- les parties inférieures des structures internes lors-
que celles-ci sont liées rigidement au radier;

- la partie inférieure (gousset de raccord avec le
radier) des enceintes.

Avant de construire une centrale nucléaire, il faut trou
ver des sites convenables. Ceci se prépare longtemps à
l'avance et fait l'objet d'une très large concertation.

Le choix d'un site de centrale nucléaire résulte de très
nombreuses études prenant principalement en
compte:

les besoins de la région en énergie électrique;

le réseau de transport;

la proximité d'une source froide (mer ou rivière)
nécessaire pour le refroidissement du condenseur de la
turbine;
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- la direction des vents dominants;

- la densité de la population dans les environs du
site;

l'impact visuel de la centrale dans l'environnement;

la géologie du site;

le risque sismique.

La nature et la qualité du sol de fondation sont prises
en compte, mais ne sont pas des facteurs détermi
nants. Par contre, ces paramètres ont des conséquen
ces importantes sur la construction de la centrale.

4. ÉTUDE DU SOL D'UN SITE

L'étude du sol d'un site rassemble des données préci
ses dans les domaines suivants :

- la géologie qui décrit la nature et la disposition des
terrains rencontrés sur le site à l'échelle géologique;
elle inclut l'hydrogéologie qui étudie la pénétration et
l'accumulation des eaux superficielles dans les terrains,
l'importance et la position des réserves ainsi constituées
et l'écoulement de la nappe phréatique;

- l'analyse du risque sismique;

- la géotechnique qui détermine les caractéristiques
mécaniques des couches de sol.

4.1. La géologie et l'hydrogéologie

L'étude géologique est à la base de toutes les études
présentées ci-dessous. Elle est conduite d'abord à
l'échelle régionale, puis à" l'échelle locale.

Il est arrivé que cette étude aboutisse à la découverte
d'une anomalie entraînant l'abandon du site. Par
exemple le site de Fumay, où la présence d'une faille
était soupçonnée, a été délaissé au profit de celui de
Chooz.

L'hydrogéologie du site est soigneusement étudiée
avant et après travaux. En effet, les travaux de terras
sements peuvent modifier l'écoulement de la nappe
phréatique, entraînant par exemple la diminution du
débit d'exhaure des puits privés ou industriels de la
région. Les travaux peuvent également mettre en com
munication la nappe phréatique avec une rivière pol
luée, entraînant une modification de ses caractéristi
ques chimiques.

En fin de travaux, E.D.F. établit une carte où figure
l'écoulement de la nappe superficielle et, de plus, cal
cule le temps de transfert de la n;appe de la centrale à
l'exutoire le plus proche (rivière pour un site fluvial).

Au cours de la vie de la centrale, l'hydrogéologue
effectue des contrôles périodiques de la nappe phréati
que pour vérifier l'absence de pollution et la non
altération de l'eau.
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4.2. L'analyse du risque sismique

La protection des centrales nucléaires Vls-a-VIS des
effets des séismes est un aspect important de la sûreté;
elle passe par les trois étapes suivantes :

- la détermination des mouvements sismiques de
référence;

- le dimensionnement des ouvrages;

- la mise en place d'une instrumentation de détection
sismique sur le site.

4.3. La géotechnique

Les bâtiments des îlots nucléaires sont des ouvrages
lourds qui appliquent au sol des contraintes comprises
entre 0,25 MPa et 0,5 MPa. Les services topographi
ques d'E.D.F. qui auscultent ces bâtiments au cours de
leur construction, puis au cours de leur exploitation,
mesurent des tassements moyens qui peuvent aller
jusqu'à 30 cm et des tassements différentiels entre bâti
ments de plusieurs centimètres qui s'accroissent pen
dant toute la vie de la centrale lorsque le sol est argi
leux.

Les déplacements différentiels entre bâtiments peuvent
atteindre les limites prévues pour les matériels com
muns à ces bâtiments et principalement les tuyauteries.,
De plus, les hétérogénéités du sol de fondation entraî
nent un basculement des bâtiments qui peut gêner le
fonctionnement des matériels.

Pour limiter les tassements des bâtiments, plusieurs
techniques ont été adoptées quand le sol était trop
mauvais:

- à Gravelines, réalisation sous l'îlot nucléaire d'un
radier général de trois mètres d'épaisseur moyenne,
constitué d'un sol ciment armé de deux nappes
d'aciers;

- au Blayais, substitution de 15 m de vase de la
Gironde par un remblai sableux mis en place par une
technique hydraulique et construction de la prise d'eau
sur pieux;

- à Belleville, consolidation de 10 m d'alluvions
sablo-limoneuses de Loire par vibro-flottation ;

- à Nogent, préchargement du sol de fondation des
réfrigérants atmosphériques.

Ces techniques sont efficaces, mais onéreuses et, de
plus, elles ne peuvent être généralisées.

Une solution élégante pour le spécialiste en génie civil
est de demander au mécanicien d'augmenter les tolé
rances admises sur son matériel. Mais on comprend
facilement que cette méthode a ses limites. Il faut donc
essayer d'améliorer les connaissances en mécanique
des sols et d'assurer avec les laboratoires de recherche
et les ingénieurs-conseils des études pour perfection
ner:

- les essais au laboratoire et in situ;

- les lois de comportement des sols destinées à simu-
ler convenablement sur ordinateur les différents essais;
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- les calculs de prévision de tassement.

C'est le programme de travail que nous poursuivons
depuis plusieurs années. Nous y reviendrons dans cet
exposé.

5. INTERACTION SOL-STRUCTURE

Dans une étude d'interaction sol-structure, il intervient
évidemment deux ensembles très différents qui sont le
sol de fondation et la structure elle-même. L'interface
des deux ensembles est nette et bien déterminée
lorsqu'il s'agit de la fondation d'une centrale nucléaire.
Les caractéristiques de la structure sont relativement
bien connues, comparées à celles du sol.

Une analyse d'interaction sol-structure peut avoir deux
objectifs distincts :

- la détermination de la déformée des radiers et
l'amplitude des déformations (tassements absolus et
différentiels) ;

- l'évaluation de la distribution des contraintes à
l'interface, ainsi que les contraintes qui seront dévelop
pées au sein de la structure.

Ces deux objectifs peuvent être atteints simultanément
par une analyse globale, modélisation par éléments
finis de l'ensemble de la structure et du sol sous-jacent.
Mais, pour des raisons qui vont être développées plus
loin, ce type d'analyse est réservé au bâtiment du réac
teur. Pour les autres bâtiments, l'analyse est basée sur
les résultats de calculs préalables pour lesquels il est
d'usage de ne représenter la structure que par une
schématisation de sa fondation. Parfois même, la struc
ture est remplacée par une distribution de charge en
surface du sol, déduite en admettant des hypothèses
sur la rigidité de la fondation. Il se posera alors le pro
blème délicat de la continuité des déplacements à
l'interface sol-structure.

Dans l'ensemble, on peut prétendre que c'est la déter
mination des contraintes et des déformations du massif
de sol qui restera la partie délicate de l'ensemble de
l'étude.

5.1. Calcul des tassements

L'estimation de l'interaction sol-structure et l'évaluation
des tassements à court et à long terme des îlots nucléai
res, comme tout autre calcul de mécanique des sols,
consiste à idéaliser le phénomène, donc à utiliser un
«modèle mathématique» après avoir effectué une
chaîne d'opérations destinée à fournir les données
nécessaires à l'exécution du calcul. Pour réussir une
bonne prévision, il faut réunir les facteurs suivants :

a) connaissance de la géométrie précise des couches
de sol, et des conditions de drainage;
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b) bonne connaissance des caractéristiques in situ des
matériaux, et de l'état de contrainte initial;

c) possession d'une modélisation adéquate pouvant
représenter fidèlement la géométrie du problème, le
comportement des sols et l'interaction sol-structures;

d) correspondance entre le planning de chargement
original et le planning suivi sur le chantier. Dans le cas
contraire, il est nécessaire de réviser le calcul en tenant
compte de l'histoire réelle du chargement.

De plus, on doit pouvoir déterminer avec suffisamment
de précision les paramètres à introduire dans le
modèle. La défaillance d'un de ces facteurs suffit à
détériorer les prévisions. Or, on comprend qu'il soit dif
ficile de réunir toutes ces conditions lorsque l'on con
naît les contraintes imposées sur chaque site :

- les campagnes de prospection doivent être menées
rapidement, leur budget est forcément limité. De ce
fait, la géométrie et les caractéristiques des couches de
sol ne sont pas généralement connues avec beaucoup
de précision;

- les essais au laboratoire peuvent ne pas être parfai
tement représentatifs du comportement du sol in situ et
leurs résultats sont souvent dispersés. La cause doit en
être cherchée dans l'hétérogénéité naturelle des sols, le
remaniement des échantillons, l'effet de l'échelle et du
temps.

De plus, il est difficile de connaître exactement les con
ditions de drainage des différentes couches du sol et le
planning de construction est rarement connu avec pré
cision lors des études de sol.

Au cours de la dernière décennie, des progrès considé
rables ont été effectués dans la mise au point des outils
de calcul sophistiqués. Actuellement, l'ingénieur dis
pose de codes de calcul aux éléments finis tridimen
sionnels incorporant des lois rhéologiques complexes,
sensés bien représenter le comportement réel du sol,
ainsi que l'interaction sol-structure. Mais ces codes sont
lourds d'utilisation, et donc très onéreux; de plus, la
détermination des paramètres des lois rhéologiques
complexes pose encore beaucoup de problèmes. C'est
pourquoi les modélisations usuelles, dans la pratique
industrielle, sont encore basées sur des simplifications
successives de la réalité. En effet, l'expérience montre
que des discordances entre les calculs prévisionnels et
des mesures effectuées sur les ouvrages ont souvent
pour cause une mauvaise détermination de la géomé
trie et des caractéristiques in situ des couches du sol.

Le sol est un milieu discontinu, anisotrope, hétérogène
avec un comportement non linéaire. Dans les métho
des usuelles de calcul de tassement, on adopte des
simplifications. C'est au niveau du choix de ces simplifi
cations que les méthodes utilisées par différents
bureaux d'études se distinguent. Certains, s'inspirant
de la loi hyperbolique de DUNCAN, tendent à avanta
ger le comportement non linéaire du sol, tandis que
d'autres adoptent un comportement linéaire pour le
sol, mais tiennent compte dans une certaine mesure de
l'influence de l'anisotropie et de l'hétérogénéité verti
cale des couches du sol pour le calcul des contraintes.

'1
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5.2. - Cas du bâtiment du réacteur

Pour tout nouveau site, et parfois même à l'intérieur
même d'un site pour les différentes tranches si des
hétérogénéités des sols le justifient, le bâtiment réac
teur des centrales nucléaires fait l'objet d'un calcul
d'ensemble aux éléments finis (en général axisymétri
que pour le modèle, mais susceptible de prendre en
compte des chargements non axisymétriques). Les élé
ments de structure représentés sont :

les enceintes interne et externe, avec leur dôme;

le radier;

les structures internes du bâtiment réacteur, sous
une forme simplifiée toutefois.

La représentation du sol est obtenue de deux façons.
La première utilise des éléments finis (volumiques). On
modélise alors les couches de sol, avec leurs différents
modules jusqu'à une distance de l'ordre de deux fois le
rayon du bâtiment en direction radiale, et une fois et
demie en profondeur (modèle «bac de sol », figure 4).

Le principal inconvénient de semblables modèles est
bien évidemment la taille des calculs qu'ils engendrent
compte tenu de la multiplicité des cas de charge pour
une précision parfois illusoire par suite des incertitudes
sur les caractéristiques des sols à moins de réaliser plu
sieurs modèles pour tester la sensibilité.

La deuxième solution, plus économique en temps de
calcul, utilise une modélisation du sol par des ressorts
(coefficient de réaction). Si elle conduit à des modèles
de taille plus réduite, cette méthode pose toutefois le
problème de la définition des raideurs des ressorts. Ces
dernières sont en général obtenues en cherchant à
retrouver sous le bâtiment réacteur les tassements pré
vus par les calculs géotechniques. Afin d'avoir des
hypothèses encadrantes en ce qui concerne la distribu
tion des contraintes sous le radier, deux modélisations
sont le plus souvent adoptées :

- une avec des ressorts de raideur uniforme sous tout
le radier;

- une autre comportant deux zones de raideurs diffé
rentes, les plus grandes raideurs étant prévues en péri
phérie du bâtiment sous les enceintes, ce qui permet de
retrouver une distribution de contraintes présentant des
valeurs plus élevées au bord analogues à celle que
donne un modèle «bac de sol» (modèle «ressorts »,
figure 4).

Dans la pratique, les deux méthodes sont utilisées.
Pour le poids propre, il est vérifié que les deux modèles
«ressorts» encadrent bien les efforts et déformations
calculés par un modèle «bac de sol». Les modèles
«ressorts» ainsi testés sont alors utilisés pour tous les
autres cas de charge et notamment les cas sismiques
avec prise en compte du décollement éventuel d'une
partie du radier.
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Fig. 4. - a) Exemple de modèle de calcul du bâtiment réacteur sur « bac de sol )J.

b) Représentation du sol par des ressorts de raideur variable.
Fig. 4. - a) Global finite elements representation of soil-structure.

b) Method of substructure with variable spring rigidity.
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Les différents types de chargements auxquels est sou
mis le bâtiment réacteur imposent de modéliser des
caractéristiques statiques (construction, service normal,
etc.), statiques rapides (épreuve) ou dynamiques
(séisme, accidents, etc.). Différents modèles aux élé
ments finis sont donc réalisés, que l'on soumet ensuite
aux chargements qui leur sont propres. Les résultats
des efforts sont alors cumulés pour le dimensionne
ment.

Si comme nous venons de le voir, les problèmes liés à
la nature du sol interviennent de façon importante au
stade des calculs de dimensionnement, ils ont aussi
une grande influence sur la conception même de
l'ouvrage, notamment pour le radier et les galeries
situées sous le radier.

VI. DISPOSITIFS D'AUSCULTATION

La sensibilité des installations des bâtiments nucléaires
aux tassements différentiels a fait sentir très tôt le
besoin d'un contrôle continu du comportement réel de
ces bâtiments au cours et après leur construction. La
nature, le nombre et l'implantation des dispositifs de
mesure peut différer d'un site à un autre, suivant le fait
que le site est jugé sensible ou non.

En ce qui concerne le bâtiment du réacteur, les disposi
tifs de mesure relatifs à l'étude de l'interaction sol
structure comprennent :

- Les mesures des déplacements et déformations
d'ensemble

• mesures topographiques des déplacements du
radier et de la structure;

• déformée du radier par pots de nivellement à niveau
d'eau, noyés dans le béton;

• déformée de la paroi cylindrique verticale à l'aide de
pendules verticaux;

• diamètre du radier avec deux extensomètres hori
zontaux.

- Les mesures locales dans le béton

• contraintes à l'aide des témoins sonores noyés dans
le béton;

• températures à l'aide de thermocouples noyés dans
le béton;

• contraintes de la peau métallique d'étanchéité;

• tension des câbles de précontrainte verticaux à l'aide
de dynamomètres.

- Les mesures dans le sous-sol de fondation

• pression de sol sous le radier à l'aide de cellules
GLOTZL;

• pression§ i!]terstitielles en profondeur à l'aide de
capsules TELEMAC ;

• tassement des couches profondes;
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• mesure du niveau de la nappe phréatique.

Dans un premier temps, ces mesures étaient surtout
destinées à la détection des anomalies éventuelles par
rapport aux prévisions des calculs (et réajustement des
calculs d'interaction sol-structure). Par la suite, elles ont
constitué une base de données pour des comparaisons
calcul-expérience permettant une meilleure compré
hension des phénomènes et le comportement réel des
ouvrages dans le but de l'amélioration des procédures
de calcul. Elles peuvent servir aussi pour établir les
bases d'une procédure pour la révision de l'évaluation
des tassements à long terme en se basant sur des mesu
res au cours et après la construction de la centrale.

VII. RETOUR D'EXPÉRIENCE
RECHERCHE ET DÉVELOPPEMENT

E.D.F. dispose, pour conduire une étude sur les tasse
ments, d'une richesse d'information unique: 20 sites
ont été équipés de centrales standardisées à eau pres
surisée ; chaque bâtiment réacteur constitue une sorte
d'« essai à la plaque» en vraie grandeur. Il y a donc là
matière à une banque de données à laquelle il sera tou
jours possible de se référer dans l'avenir pour porter un
jugement global sur tel ou tel type de modélisation.

En liaison avec ce retour d'expérience, nous avons
engagé en 1985 une étude destinée à définir une
méthodologie nouvelle dans les prévisions de tasse
ments. La démarche est déterministe et cherche d'une
part à valoriser au mieux les techniques d'essais et de
calculs existants, d'autre part à mettre au point de nou
velles approches théoriques et expérimentales.

Traditionnellement, l'appareil de laboratoire à la base
des calculs de tassements est l'œdomètre : l'échantillon
de sol, haut de 2 cm, est chargé par paliers pour déter
miner l'indice de compressibilité du matériau.

In situ, le pressiomètre permet d'exercer des pressions
croissantes sur la paroi d'un forage et de mesurer le
module pressiométrique qui, introduit dans des formu
les empiriques, conduit également à une prévision des
tassements.

Les deux méthodes, assez rudimentaires, aboutissent,
notamment sur les sites E.D.F., à des prévisions sou
vent discordantes avec des écarts pouvant aller du sim
ple au double, comme cela a été le cas à Golfech sur
l'emplacement des futurs aéroréfrigérants, ou à
Nogent-sur-Seine sous l'îlot nucléaire.

La question posée est donc la suivante : comment
relier les deux méthodes, critiquables sur bien des
points, et aboutir à une prévision réaliste?

La réponse passe par la modélisation numérique du
comportement du sol, à l'aide de lois élastoplastiques
représentatives de la physique réelle du matériau. Le
schéma suivant indique la nouvelle procédure mise en
œuvre.

E.D.F. est en mesure d'utiliser comme loi de compor
tement du sol, la loi élastoplastique multimécanisme
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NON SATISFAISANTE COMPARAISON
CALCUL-EXPERIENCE

cyclique de HUJEUX (1985), développée par les équi
pes de chercheurs de l'Ecole Centrale de Paris. Cette
même loi sert à d'autres applications telles que les cal
culs de barrages en terre et, sous des formes plus ou
moins modifiées, à l'extérieur d'E.D.F. (Institut Fran
çais du Pétrole, B.R.G.M., COYNE & BELLIER) : elle
devrait donc être amenée à connaître un grand déve
loppement.

La loi cyclique est introduite dans un code d'éléments
finis tridimensionnel, qui se propose de traiter, non
seulement les problèmes de tassements précédemment
définis, mais encore les problèmes beaucoup plus
lourds de calcul des contraintes et déformations dans le
sol sous sollicitations dynamiques (séismes).

Parallèlement à ces applications théoriques, il convient
de développer les outils expérimentaux qui soient en
mesure d'accéder valablement aux paramètres du sol
qui seront introduits dans les codes de calcul. Au labo
ratoire et in situ, l'effort de recherche d'E. D. F. est
fourni en collaboration avec l'École Centrale. Pour
l'expérimentation in situ, le pressiomètre autoforeur
mis au point par le L.C.P.C. * et le pressiomètre piloté
par calculateur mis au point par la Société MENARD,
sont testés, notamment dans la craie pâteuse du site de
Nogent.

Pour terminer ce rapide tour d'horizon sur les calculs
de tassements, précisons que les tassements à long
terme, dont l'importance peut être capitale pour les liai
sons entre bâtiments, font l'objet d'études très attenti
ves visant d'une part à mettre au point les méthodes
d'extrapolation à l'infini des valeurs de tassements
observés pendant les premiers mois suivant la cons
truction, d'autre part à introduire dans les codes de cal
cul existants des lois modélisant convenablement le
fluage des sols.

Nous donnons en annexe quatre exemples de compa
raison entre les calculs prévisionnels et les mesures réa
lisées in situ.

* Laboratoire Central des Ponts-et-Chaussées.
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ANNEXES - CONFRONTATION CALCUL 
OBSERVATIONS

Annexe 1 - Cas de la centrale
de Creys-Malville (RNR 1 200 MWe)

Le site de Creys-Malville est situé en rive gauche du
Rhône, à 60 km en amont de Lyon. La centrale
Super-Phénix appartient à la filière des réacteurs « sur
régénérateurs», à neutrons rapides, refroidis au
sodium, et délivre une puissance électrique de
1200 MWe.

Le bâtiment réacteur comporte une enceinte cylindri
que en béton armé de 64 m de diamètre intérieur
(épaisseur des murs 1 m) et de 80 m de haut environ
abritant les structures internes, avec un radier circulaire
de 66 m de diamètre et de 5,3 m d'épaisseur fondé à
6 m environ de profondeur sous la plate-forme géné
rale du site; le poids total du réacteur (radier compris)
est de l'ordre de 1 750 MN. Le réacteur est entouré de
7 bâtiments adjacents (4 générateurs de vapeur et
3 bâtiments des auxiliaires nucléaires) représentant
1 175 MN. La salle des machines, située à proximité,
représente un poids total d'environ 1 300 MN (figure
Cl).
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Fig. C1. - Centrale de Creys-Malville.

L'altitude du site est comprise entre 205 NGF et
225 NGF (plaine alluviale au bord du fleuve et terrasse
en contre-haut). Les ouvrages principaux sont implan
tés dans la plaine alluviale mais débordent légèrement
sur la terrasse (TN : 205 NGF à 215 NGF). Les recon
naissances réalisées ont fait appel à des techniques
variées (géophysique, sondages carottés, essais in situ
et en laboratoire, ... ) et ont permis de définir la strati
graphie et les caractéristiques des matériaux. La strati
graphie est du haut vers le bas (figures C2 et C3) :

BATIMENT REACTEUR

1 MANUTENTION 1

SALLE DES MACHINES
o 20 40
_L...-J_==-'_t===i.1_oC:===:Jf

BAN Sud

220

200

180

160

œ Remblais
1:::·;·;] limon et horizon humifère
&::JA~ Gravier, galets, sable
rJ)/;~l Sable, quelques graviers, galets
Fl/t~:~1] Sable fin jaune micacé
l:;:;:;::::~ Sable silteux gris
~ Argile et silt

140

120

Fig. C2. - Creys-Malville - Coupe longitudinale.
Fig. C2. - Schematic cross section.
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Le premier calcul aux éléments finis utilisait un modèle
axisymétrique dans lequel le sol, jusque vers 110 m de
profondeur, était divisé en 4 couches horizontales
(figure C4).

clay _.
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205 ~--.r---'1~WZ;~~~ _
NGF alluvion 1".'."

alluvion and sand18 9. 3-+--,1'---.--L--IIo..._
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141
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Fig. C3. - Coupe schématique du réacteur
et des couches du sol.

Fig. C3. - Cross section of reactor building and
sail characteristics
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limons de surfaces plus ou moins graveleux;

alluvions sablo-graveleuses ;

sables moyens-fins à silteux ;

argile silteuse surconsolidée ;

substratum calcaire.

Les limons ont été décapés et remplacés par des allu
vions sablo-graveleuses compactées pour constituer la
plate-forme ou la fondation des ouvrages.

Les caractéristiques des sols ont été déterminées à par
tir d'essais in situ et en laboratoire sur échantillons
intacts.

Fig. C4. - Modélisation axisymétrique.
Fig. C4. - Axisymetric Madel.

Le deuxième calcul aux éléments finis a été réalisé à
3 dimensions avec le programme ASKA. Il représente
le sol (sur 120 m d'épaisseur) et la structure à l'aide
d'un maillage tridimensionnel très élaboré permettant
de tenir compte des dissymétries de charge (notam
ment de l'influence des bâtiments entourant le réac
teur) ainsi que la variation en plan et en profondeur du
module de déformation des sols. Les valeurs de E sont
déduites de calculs préliminaires, la répartition en pro
fondeur des modules en tout point est calculée à partir
de l'état des contraintes et des lois de module.

Les essais triaxiaux ont permis d'obtenir pour différents
matériaux des lois du module de déformation E en
fonction de la contrainte effective moyenne et de la
déformation axiale, avec une interprétation hyperboli
que des courbes effort-déformation au voisinage de
l'origine.

1. Calculs prévisionnels

Pour étudier l'interaction sol-radier conduisant au
dimensionnement de la fondation et aux prévisions de
tassement du bâtiment, deux approches ont été sui
vies. L'une visait à établir ces éléments à partir de cal
culs aux éléments finis modélisant le sol et la structure,
et l'autre s'appuyait sur le comportement d'un modèle
photoélastique reproduisant la géométrie du bâtiment
et le sol de fondation (MOREL et al., 1979).

Les deux calculs aux éléments finis sont concordants
pour le tassement au centre du radier (figure CS). Le
second calcul fait apparaître une inclinaison du bâti
ment réacteur suivant le diamètre NE-SO (1'extrémité
SO tasse le plus). Les deux calculs conduisent à une
flèche moyenne du radier d'environ 0,4 cm. Le calcul
tridimensionnel montre que la flèche maximale est
obtenue sur le diamètre sensiblement E-O (0,7 cm).

Le modèle photoélastique représentait la structure du
bâtiment par une maquette au 1/200 réalisée en résine
époxy, tandis que la modélisation du sol était obtenue
à l'aide de 29 disques en élastomère silicone de modu
les de déformation différents adaptés au profil du sol
sur 120 m d'épaisseur. Les résultats obtenus sont en
assez bonne concordance avec les calculs précédents
(figure CS).
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Fig. C5. - Déformée du radier suivant
le diamètre NE-SO. Résultats des calculs

et des mesures.
Fig. C5. - Deformed Base Mat - Ca/eu/ated and

Measured.

• - Pot de nivellement

o - Plot topographique
(surface du radier)

2. Dispositifs d'auscultation

Afin d'avoir les renseignements sur le comportement
de l'inter-face sol-structure dès le début de la construc
tion, des appareils de mesure ont été mis en place dans
l'épaisseur du béton de propreté (figure C6) :

0- mesure de pression

• - mesure de température

- un système de nivellement hydraulique automati
que constitué de 19 pots de mesure;

- 17 cellules de contrainte du type GLOTZL au con
tact avec le sol;

- 5 thermosondes.

Fig. C6. - Dispositif d'auscultation du radier.
Fig. C6. - Measurement Deviees on Base Mat.

Après construction du radier, la mise en place de
12 repères de nivellement à la surface de la fondation a
permis une surveillance topographique et la vérification
des informations données par le système hydraulique
(figure C6).

3. Comportement du bâtiment réacteur

Au cours de la construction du radier, la déformée
observée en «bol» correspond à celle d'une surface de
charge intermédiaire entre l'hypothèse souple (chargée
uniformément) et l'hypothèse rigide (figure C7).

Dans l'ensemble, les observations concordent relative
ment bien avec les résultats des calculs prévisionnels.
Ceci mis à part l'orientation du dévers (et en quelque
sorte sa valeur à long terme).

N.O 0 150 MN S.E. ____
NORD 300 MN SUD_

10 475 MN

20
725 MN

30

40
1",'" 1 200 MN
1

50 1
1

1 330 MN--1-- _
60

Tassement en mm

Fin 1986, le tassement moyen du bâtiment réacteur
était 10 cm. Cette valeur est en bon accord avec les
résultats de l'ensemble des calculs prévisionnels (12 à
14 cm de tassement final) .

Fig. C7. - Évolution de la déformée du radier.
Fig. C7. - Evo/ution of Base Mat Deformation.
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Quant au dévers final prévu, sa valeur variait de 2 à
9 x 10- 4 selon les calculs, et son orientation était pré
vue sud-ouest à ouest-sud ouest. Cette orientation
découlait directement des hypothèses faites sur la géo
métrie des couches (sans prendre en compte le plan
ning de chargement). Sur le site, l'importance et la
direction du dévers ont beaucoup varié au cours de la
construction. Cependant, depuis la relative stabilisation
de la charge survenue fin 1980, la direction du dévers
s'est presque fixée vers le nord-est et sa valeur actuelle
est de l'ordre de 6 x 10- 4 .

On peut reconnaître que cette valeur (6 mm sur 10 m)
paraît tout à fait normale pour un bâtiment de cette
taille construit sur un sol hétérogène, et qu'il est très dif
ficile de prévoir par le calcul avec une grande précision,
le dévers de tels bâtiments. Mais, étant donné la con
ception particulière du réacteur Super-Phénix, la
valeur admissible de dévers était fixée à 15 x 10- 4 (à
compter du réglage de la cuve). De nouvelles études
ont été alors entreprises pour retrouver par le calcul,
l'évolution du dévers au cours du temps, ainsi que sa
valeur et son orientation finale . Il s'est avéré qu'il aurait
fallu retenir des hypothèses de calcul beaucoup plus
détaillées, afin de prendre en compte les principaux
facteurs susceptibles d'influencer le dévers. En particu
lier, l'influence des facteurs suivants a été réétudiée :

- prise en compte de la géométrie plus précise des
couches du sol;

dissymétrie des terrassements généraux;

consolidation de la couche argileuse;

excentricité de la charge du bâtiment réacteur;

planning précis de chargement.

DOUSSOT et al. (1987) traitent plus en détail ce sujet
et, en particulier, l'influence de la construction tardive
d'un des bâtiments annexes (A.P.E.C.) sur l'orienta
tion et l'évolution du dévers du bâtiment réacteur.

Annexe 2 - Cas du Blayais : Estuaire
de la Gironde (REP 900 MWe)

Au Blayais, la stratigraphie des terrains est la suivante:

- argile organique très compressible, sur près de
13,50 m d'épaisseur, ayant un angle de frottement
interne nul, une cohésion de 4 à 35 KPa;

- alluvions sablo-graveleuses, de 5,50 m d'épaisseur
moyenne et 35° d'angle de frottement interne;

- en substratum, l'Eocène reconnu sur 140 m et
composé:

• sur 15 m d'épaisseur, de marno-calcaire d'angle de
frottement interne nul et de cohésion : 150 KPa ;

• de sables gris d'angle de frottement interne 36°.

Il a été décidé d'effectuer une substitution du terrain
naturel jusqu'à la cote (- 13) NGF par du sable com-
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pacté. Après réalisation d'une paroi moulée, ancrée en
tête, on a procédé au dragage, sous l'eau, du terrain
compressible, et rabattu la nappe phréatique jusqu'à
8 m sous le fond de fouille, créant ainsi un gradient
hydraulique agissant sur la partie supérieure de
l'Eocène. Ceci a permis de compléter la stabilité de la
paroi par des tirants inclinés et ancrés dans l'Eocène à
l'arrière de celle-ci. Le sable fin de remblai a été mis en
place et compacté par couches, à une compacité supé
rieure à 95 % de l'Optimum Proctor Modifié.

Le radier du réacteur constitue une dalle circulaire de
38,80 m de diamètre. Son épaisseur, en périphérie,
au droit de la galerie de précontrainte des câbles, est de
5 m sur 3 m de large. Elle passe progressivement à
3,5 m au centre sur 12 m (voir figure 3, REP 900).

Ainsi le radier en béton armé repose sur une couche de
sable de remblai compacté dont les caractéristiques
moyennes ont été estimées à: Es = 200 MPa et
Vs = 0,25.

La répartition des contraintes au contact sol-plaque a
été étudiée par de nombreux auteurs (BURLAND et
al., 1977).

En particulier, BROWN (1969) donne la répartition
des contraintes au contact sol-plaque circulaire, sup
portant une charge verticale centrée et répartie, repo
sant sur un milieu indéfini, en fonction du coefficient K
de rigidité relative:

Ep : module d'Young du matériau constituant la pla
que,
Es, Us : caractéristiques élastiques du sol,
t, R : épaisseur et rayon de la plaque,
K 0 pour une plaque souple,
K = 00 pour une plaque rigide.

Dans ce dernier cas, la répartition de la pression en
fonction de celle moyenne Pm et de la distance r au
centre s'écrit :

Pour le radier en béton : Ep = 20 000 MPa
R = 19,40 m

L'épaisseur est de 3,50 m au centre et 5 m en périphé
rie.

Le coefficient de rigidité, dans ce cas, est inférieur à
0,1.

Si on se reporte aux courbes données par BROWN
(1969) (pour une valeur de Us = 0,3) la répartition est
la suivante :
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Or, l'instrumentation de la sous-face du radier, avec
des cellules GLOTZL, suivant deux diamètres perpen
diculaires, a permis d'obtenir les courbes de répartition
de contraintes données ci-après avec deux cas de com
portement du radier sous la même charge totale. En
effet, en décembre, le puits de cuve reposait au centre
de la dalle, sur des appuis en sable, et en janvier, il a
été accroché aux planchers supérieurs.

Les courbes montrent le changement de rigidité rela
tive du radier entre décembre 1978 et janvier 1979 du
fait de la modification de la répartition de la même
charge totale.

Annexe 3 - Gravelines Site de la Mer du
Nord (REP 900 MWe)

Ici, le substratum tertiaire constitué de l'Argile Ypré
sienne d'une puissance de plus de 100 m, est recou
vert de plus de 25 m de dépôts quaternaires compre
nant:

- à la base, des sables grossiers avec galets roulés,
témoins d'une transgression marine,
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- au-dessus, des sables fins, de granulométrie uni
forme, avec des passages plus coquilliers, et d'autres
comportant des limons organiques, témoins de varia
tions cycliques du niveau moyen des mers.

Des reconnaissances très fines, au pénétromètre stati
que PAREZ, ont confirmé une certaine homogénéité
horizontale des niveaux. L'expérience acquise pour
des fondations de charges équivalentes' à celle des
réacteurs (hauts fourneaux, silos ... ) avait permis de
caractériser les couches par leur module de déforma
tion verticale E à partir de la résistance de pointe au
pénétromètre statique. Le calcul des tassements des
alluvions quaternaires a été effectué suivant la
méthode simplifiée de détermination des contraintes
verticales dans chaque couche, par application des
coefficients donnés dans les Tables de M. GIROUD (le
sol étant considéré comme un milieu linéaire) en tenant
compte de la rigidité éventuelle du radier, puis en
superposant l'effet, au point considéré, des ouvrages
voisins.

Le tassement résultant de l'Argile Yprésienne était
obtenu à partir de la carte des contraintes à sa surface.
Ainsi, les tassements calculés, à moyen terme,
atteignaient-ils :

- 40 à 44 cm pour le réacteur;

- 20 à 30 cm pour la majeure partie des ouvrages
périphériques de l'îlot nucléaire.

Ces valeurs, importantes à priori, ne faisaient que cor
roborer celles mesurées pour des ouvrages de charge
et emprise analogues à l'usine sidérurgique de Dunker
que, sur un terrain assez semblable.

Comme une réduction sensible de ces tassements
n'aurait pu être obtenue que par l'amélioration des
caractéristiques d'une couche de limon à 20 m de pro
fondeur, mais n'aurait pas entraîné de façon assez
importante celle des tassements différentiels éventuels
entre ouvrages, on a opté pour une autre solution de
fondation, originale, mais qui avait déjà été réalisée
pour une cokerie et une aciérie. Elle consiste en la réa
lisation, sous les radiers de béton armé des différents
ouvrages (réacteur et îlot nucléaire), d'une dalle consti
tuée d'un mélange de laitier de haut fourneau con
cassé, provenant de fosse et granulé, ce dernier don
nant lieu à une prise hydraulique activée par de la
chaux jouant le rôle de catalyseur. Des armatures
d'acier de diamètre 32 à 40 mm y sont incorporées.

Ainsi, la dalle augmente sensiblement la rigidité des
radiers et modifie légèrement la répartition des con
traintes sur le sol. Mais, surtout, elle assure une pro
gressivité des déformations à la limite des ouvrages
contigus de l'îlot nucléaire.

De plus, à la construction, on a prévu une surhauteur
de calage de :
- 30 cm pour le réacteur;
- 20 cm pour les ouvrages voisins
de façon à éviter d'avoir, du fait des tassements, d'une
part un sous-calage général et d'autre part des marches
importantes d'un ouvrage à l'autre.
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Le site de Gravelines, dont la construction a débuté en
1973, n'a pas été retenu par E.D.F. pour la mise en
place, sous la dalle et les radiers, de cellules de mesure
de pression, comme au Blayais. Il a simplement été
procédé à des mesures de nivellement.

- Le radier du réacteur a des caractéristiques analo
gues à celui du Blayais, vu ci-avant.

- La dalle de mélange ternaire a une sous-face hori
zontale et, de ce fait, une épaisseur de :
• 2,60 m en périphérie,
• 4,10 m au centre.

L'épaisseur totale du radier et de la dalle est de
7,60 m. Les caractéristiques mécaniques de la dalle de
mélange de laitier sont :

• Module de déformation verticale: E = 10.000 MPa

• Coefficient de Poisson: v = 0,3.

En raison, tant de la difficulté d'obtenir les caractéristi
ques mécaniques des milieux, en tenant compte de
leur anisotropie ou non-homogénéité, que de la com
plication à laquelle pouvaient conduire les calculs, il a
été décidé de se ramener à des modèles simples. Ainsi,
pour des couches horizontales, supposées chacune
homogène et en ne prenant en compte que les con
traintes verticales, la méthode de PALMER et BAR
BER (1940) permet, dans le cas de 2 couches, de
déterminer une épaisseur équivalente de la première
ayant les caractéristiques de la seconde. DE BARRaS
(1966) a proposé, dans le cas de 3 couches, une
méthode approchée pour obtenir un module de défor
mation verticale équivalent d'une couche de même
épaisseur totale que les 2 premières :
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sions sous le réacteur, d'après les graphiques de
BROWN vus ci-avant, comme une fondation très
rigide par rapport au sol d'assise. Ceci légitime, dans le
cas de Gravelines, pour la détermination des contrain
tes verticales dans le calcul des tassements aux points
considérés, le choix des coefficients d'influence d'une
fondation infiniment rigide pour le réacteur.

A partir des tassements en surface du sol, calculés
comme il a été indiqué précédemment, en différents
points de l'îlot nucléaire, et en tenant compte de ceux
induits dans les différentes couches de sol par chacun
des ouvrages, il a été possible d'établir une carte prévi
sionnelle. Celle-ci présentait, tout autour du réacteur,
l'aspect d'une «assiette à soupe» un peu irrégulière. La
pente de cette «dépression» atteignait une dizaine de
centimètres sur quelques mètres. Or, si la dalle de
mélange de laitier avec les armatures était assez souple
pour épouser les tassements, on pouvait penser que,
entre elle et les radiers des bâtiments constituant, à un
stade avancé de la construction, des structures rigides,
un décollement pouvait se produire en périphérie du
réacteur.

Ainsi, on a réservé dans les radiers, au voisinage de
quelques repères de nivellement, des orifices permet
tant de contrôler le niveau de la surface de la dalle de
laitier. Leur position est repérée sur le schéma ci-après
(figure G 1) :

REP 900

BOrn

Ainsi, l'ensemble (radier et dalle d'assise en mélange
de laitier), aurait un module équivalent de déformation
verticale:

BATIMENT
ELECTRIQUE

130 m

BATIMENT
DE LIAISON

• 14 000 < Ee < 16000 MPa

• avec un coefficient de Poisson: 0,25 < u < 0,3
l'épaisseur de l'ensemble: hl + h2 = 7,6 M.

A Gravelines, les alluvions entre la dalle de laitier et
l'argile, sur près de 20 m de profondeur, ont un
module de déformation verticale, en sollicitation stati
que, de 25 MPa.

Ainsi, la rigidité relative de l'ensemble dalle-radier
avec:

.. REPERES SUR RADIER
D-REPERES SUR MELANGE TERNAIRE

Fig. Gl. - Profils géologiques,
réacteurs - salles des machines.

Pour les périodes suivantes d'octobre 1975 à janvier et
avril 1976, dates auxquelles les charges de génie civil
atteignaient près de 60 et 80 % de leur valeur totale,
on notait les écarts de tassements suivants :

Même pour le tiers de cette valeur, l'ensemble se com
porterait, en ce qui concerne la répartition des pres-

Écarts (en mm)
Couples de repères Janvier 1976 Avril 1976

Ep = 14 000 MPa
Es = 25 MPa
t = 7,60 m R

serait de K = 30.

Vs = 0,3
19,40 m

1 - 10
2 - 11
3- 7
4 - 8

5,4
3,2

11, 1
0,9

7
2
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Malheureusement, la série de mesures sur la dalle a été
interrompue. Nénmoins, celles effectuées ont bien
confirmé le décollement local, en périphérie du réac
teur, entre le radier des ouvrages et la dalle de laitier.

Les mesures de tassements effectuées sur des repères
au nombre de 12 placés dans la galerie de précon
trainte périphérique du réacteur, à l'intérieur du radier,
ont bien montré, au fur et à mesure de la construction
de l'enceinte, que le radier, en périphérie, se compor
tait comme un anneau de plus en plus rigide.

Annexe 4 Cas de Nogent-sur-Seine
(REP 1300 MWe)

La centrale nucléaire de Nogent-sur-Seine est implan
tée en rive droite de la seine à 2,5 km au nord-est de
Nogent-sur-Seine, 100 km à l'amont de Paris. Le pro
jet dans sa phase actuelle, comporte la construction de
deux tranches de 1300 MWe (palier P'4).

D'une façon générale, la géologie du site est constituée
par une couche d'alluvions sablo-graveleuses qui sur
monte un substratum crayeux sub-horizontal, compor
tant une zone altérée en sa partie haute (figure N 1) .

1. Campagnes de reconnaissance

Un première campagne de reconnaissance succincte a
été menée en 1976 pour établir l'avant projet et les pre-
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mières décisions sur le choix du type de fondation. Elle
a été suivie par deux autres campagnes beaucoup plus
vastes en 1978 et 1979 comportant 156 points de
reconnaissance, recouvrant une superficie de 200 ha.
Elles comportaient (figure N 2)

• 24 sondages carottés

• 37 forages pressiométriques type MENARD

• 14 pénétromètres statiques type PAREZ

• 78 pénétromètres dynamiques type SERMES

• 5 forages destructifs avec enregistrement de para
mètres, type LUTZ

• 3 puits de gros diamètre.

256 échantillons, prélevés dans des sondages carottés
ou des puits, ont été testés au laboratoire.

Malgré le nombre assez élevé de points de reconnais
sance, il y a eu donc en moyenne moins de 1 point de
reconnaissance par hectare pour l'ensemble du site. La
zone d'implantation des îlots nucléaires comportait une
densité plus élevée de points de reconnaissance
(1 pour 1000 m2

), ce qui peut paraître encore insuffi
sant (SIGISMOND et al., 1983). Mais il faut rappeler
que, sur un site prévu pour l'implantation d'une cen
trale nucléaire, les campagnes de reconnaissance doi
vent être menées dans un laps de temps réduit entre la
possibilité d'accès sur le site et le début des travaux
proprement dits.

TN: SdM: BAS: B R 1 : BK:

30 NGF

rs~~

l~:~:~:~:~:~:~:~:~.:~: ~:1

~
lY.~.ï.:.ï·:1

- Limons colluvions modernes
- Alluvions sablo-graveleuses

(alluvions anciennes)
- Craie pâteuse
- Craie altérée fissurée

Fig. N1. - Nogent-sur-Seine - Profils du sol.
Fig. N1. - Soll profils.
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Fig. N2. - Nogent-sur-Seine - Schéma d'implantation des reconnaissances
(Îlots nucléaires).

Fig. N2. - Site investigation (nuclear island).

2. La stratigraphie

L'analyse des reconnaissances et essais réalisés dans la
zone d'implantation de la centrale a conduit à distin
guer plusieurs couches successives à partir du terrain
naturel, établi à une cote pratiquement constante de
63 NGF :

la valeur de la pression limite de la craie pâteuse est en
moyenne de 0,8 MPa, mais peut localement descen
dre à 0,5 MPa (figure N 3) ; son module pressiométri
que varie de 4 à 20 MPa (valeur moyenne 8 MPa). Le
module œdométrique mesuré au laboratoire, est de
l'ordre de 21 MPa.

3. Principe de fondation

Les caractéristiques géotechniques de la craie pâteuse
étant trop faibles pour recevoir directement les fonda
tions superficielles des îlos nucléaires, diverses solu
tions permettant de la solliciter à des contraintes accep
tables ont été étudiées dont la substitution de la craie
pâteuse, le préchargement par rabattement et remblai,
la fondation sur pieux.

80I-------+---.-+--~

6020 40

401------ -~.:,---.--'-'---+-~------'

b- VARIATION DE LA RESISTANCE
A LA COMPRESSION SIMPLE
(RC) AVEC LA PROFONDEUR

E
100 '--_------'---__--'--_------l

a- PENETROMETRES DYNAMIQUES

- les limons (1 à 3 mètres) ;

- des alluvions sablo-graveleuses, d'épaisseur variant
de 4 à 6 m (moyenne 4 m) ;

- le substratum crayeux, dont la partie haute est très
fortement altérée, a été subdivisé en trois différents
faciès:

• «la craie pâteuse », qui est composée de nodules
centrimétriques de craie dure enrobés dans une
matrice pâteuse née de l'altération de la craie
rocheuse. L'épaisseur de cette couche est extrême
ment variable (4 à 12 m), ce qui confère à sa base un
profil très accidenté;

• la craie altérée fissurée (ou de transition), ensemble
très fragmenté de morceaux de craie de dimensions
diverses sur 4 à 8 m d'épaisseur;

• la craie rocheuse, localement fracturée, établie sur
plusieurs centaines de mètres, dont le toit se situe entre
20 et 25 m de profondeur.

La couche de la craie pâteuse se caractérise par son
hétérogénéité et la médiocrité générale de ses proprié
tés géotechniques. Les premiers mètres de la craie
pâteuse, au contact des alluvions, présentent les carac
téristiques mécaniques les plus faibles. Au pressiomètre
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c- ESSAIS PRESSIOMETRIOUES d- ESSAIS PRESSIOMETRIOUES
VARIATIONS DU MODULE VARIATIONS DE LA PRESSION LIMITE
CRAIE PATEUSE CRAIE PATEUSE

"'.
20

Fig. N3. - Nogent-sur-Seine - Les résultats
des essais de compression simple (b),

pénétromètres dynamiques (a),
pressiomètres (c et dl.

Fig. N3. - Some of the Tests Results.
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La solution retenue pour les îlots nucléaires consiste en
la réalisation d'une plate-forme calée à la cote
68,20 NGF sur laquelle sont implantées les deux tran
ches et la station de pompage. Les fondations des prin
cipaux bâtiments sont situées en majeure partie à
60,50 NGF (soit environ 4 m au-dessus du toit de la
craie pâteuse). Elles sont réalisées à sec par rabatte
ment de la nappe et terrassement à l'intérieur d'un dis
positif d'étanchéité comprenant des enceintes étanches
ancrées dans la craie rocheuse à la cote 28 NGF.

4. Prévisions des tassements

Les premières estimations de tassements, réalisées par
l'ingénieur-conseil en 1979, étaient basées sur les
résultats des essais œdométriques de la campagne
1978, avec deux séries d'hypothèses:

a) déformations œdométriques (calcul œdométrique
classique) ;

b) calcul élastique 3 D, avec un module d'Young
déduit de module œdométrique.

Ces calculs prévoyaient un tassement moyen d'environ
15 cm pour le bâtiment du réacteur en fin de construc-

CHARGES (Tonne)
10 000 20 000 30 000 40 000 50 000 60 000 70 000 80 000

5

10

15

5 20

r-
Z
w
~
w
Cl)
Cl)

~ 25

0,5

1,0

1,5

Réacteur 1
Tassement en fonction des charges "'0

en tenant compte de l'influence de la nappe co
Borne 1 (BL) : tassement maximal • :c
Borne 11 (BK): tassement minimal 0 ~~~~~~~~~~~~~~~~~~~~~~~~

Tassement moyen *
Rotation : R b.

Fig. N4. - Nogent-sur-Seine - Suivi des tassements du réacteur 1 (auscultation altimétrique)
Fig. N4. - Measured settlements of Reactor BUilding 1.
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CHARGES (Tonne)
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- NOGENT BATIMENTS REACTEUR
TASSEMENTS MOYENS EN FONCTION DE LA CHARGE
(corrigée des variations de nappe)

Fig. N5. - Comparaison des tassements moyens des réacteurs 1 et 2
avec les valeurs calculées.

Fig. N5. - Comparison of measured and calculated settlements of Reactor Buildings.

tion (contrainte moyenne de 50 t/m2
), et un léger

dévers de celui-ci, de l'ordre de 1, 10 - 4, orienté vers le
bâtiment combustible (BK), appliquant une contrainte
moyenne de 36 t/m 2 au sol. L'hétérogénéité de la
craie pâteuse et en particulier les variations d'épaisseur,
avaient conduit à envisager différentes hypothèses de
calcul prévoyant la possibilité de dévers plus impor
tants, sans qu'il soit possible cependant de les chiffrer
d'une façon précise.

L'estimation des tassements basée sur une approche
pressiométrique avait conduit à des valeurs sensible
ment plus élevées (tassement moyen du bâtiment réac
teur supérieur à 30 cm).

Une autre série de calculs de tassements a été aussi
effectuée en se basant principalement sur les résultats
des essais triaxiaux, et en assimilant les courbes effort
déformation à des hyperboles (loi de DUNCAN). La
distinction est faite aussi entre la partie sphérique et
déviatorique du tenseur des déformations. Ces der
niers calculs, revus en 1982, prévoyaient un tassement
moyen de l'ordre de 20 cm pour le bâtiment réacteur à
sa charge finale.

5. Confrontation prévisions - observations

D'après les mesures réalisées sur les tassomètres, mis
en place sous les remblais de préchargement des réfri
gérants atmosphériques et à côté des bâtiments du
réacteur, l'essentiel des tassements observés (environ
80 %) se situe dans l'horizon de la craie pâteuse
(DAVESNE et al., 1983).

La construction du bâtiment réacteur de la tranche 1 a
été commencée en août 1981. Des écarts notables
entre les prévisions basées sur les modules œdométrî
ques et les observations sont remarqués dès 1982,
quand la charge n'était qu'à 50 % de sa charge finale
(figure N 5) .

En avril 1984, le bâtiment réacteur 1 était à 80 % de sa
charge finale, son tassement moyen avait atteint 20 cm
et son basculement était de l'ordre de 1,5 x 10- 3

radiant (figure N 4). Celui-ci était orienté vers le bâti
ment électrique (BAS-BL; 23 t/m 2

) plus léger que le
bâtiment combustible (BK; 36 t/m2

). Par contre, le
dévers du bâtiment réacteur 2 a été beaucoup plus fai
ble et ceux des autres bâtiments de cette tranche ont
suivi une allure plus conforme aux prévisions (figure
N6).
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Plusieurs calculs aux éléments finis ont été effectués
avec diverses lois de comportement: élastique
linéaire, modèle multilinéaire, modèle élastoplastique
parfait, et modèle élastoplastique multimécanismes.

Des études supplémentaires sont actuellement en
cours pour mieux cerner le comportement in situ et au
laboratoire de la craie pâteuse. Elles seront suivies pour
une nouvelle modélisation aux E.F. du cas Nogent,
dans le cadre d'une étude plus vaste entreprise par
E.D.F.-SEPTEN pour la révision de différentes métho
des de calcul des tassements.

La modélisation des courbes pressiométriques par utili
sation des paramètres issus des essais de laboratoire a
montré que ceux-ci conduisent généralement à une
surestimation assez importante des caractéristiques
mécaniques de la craie pâteuse. Les causes peuvent
être recherchées en une grande sensibilité de la craie
pâteuse aux remaniements et à la texture particulière
de celle-ci (en particulier l'existence des nodules).

Le dernier calcul, mené comme s'il s'agissait d'un cal
cul d'avant projet basé sur des paramètres déduits des
essais de laboratoire, a conduit aussi à une sous
estimation des tassements observés. Il faut noter égale
ment que les nombreux paramètres de la loi ne pou
vaient pas être évalués avec suffisamment de précision
à partir des résultats expérimentaux alors disponibles.

Les calculs paramétriques aux E.F. 20 (figure N 8),
exécutés avec la loi multilinéaire et des modules du sol
déduits des essais pressiométriques ont conduit à des
tassements moyens proches de ceux observés sur site
(figure N 5). Ils ont montré aussi que le dévers du bâti
ment réacteur peut s'expliquer par l'existence d'une
zone plus faible, au sein de la couche de la craie
pâteuse, côté bâtiment électrique.

RADIER BRRADIER BAS

Diverses hypothèses ont été étudiées comme

Fig. NB - Nogent-sur-Seine - Maillage E.F. 2D (utilisé pour l'étude paramétrique).
Fig. NB - F.E. Mesh (2D) used for parametric study.

Cette opération a conduit, comme prévu, à une stabili
sation de tassement et basculement du bâtiment réac
teur 1 (figure N 7) .

Pour éviter une accentuation des dévers des bâtiments
après la pose des installations, il a été décidé d'effec
tuer une opération de préchargement (sur les tranches
1 et 2). Il s'agissait de soumettre l'ensemble des bâti
ments à leurs charges maximales avant la mise en place
des matériels électromécaniques. Ce préchargement
exécuté entre le 28 janvier 1985 et le 15 juin 1985
comporte:

- le rabattement de la nappe phréatique de la cote
61 NGF à 56 NGF;

- le chargement par pondéreux du BRI (1 570 t) et
du BKl (2 000 t) ;

- l'anticipation de l'épreuve enceinte.

- variation de l'épaisseur des couches du sol;

- rupture locale par cisaillement de la couche des
alluvions et entrée en plasticité de la couche supérieure
de la craie pâteuse;

- influence de l'histoire réelle des chargements et de
leur excentrement.

FONDATION DES CENTRALES NUCLÉAIRES

Parallèlement une nouvelle campagne de reconnais
sance et des études ont été engagées pour rechercher
les causes du dévers du bâtiment réacteur 1 et de la
sous-estimation des tassements moyens.

1

~ ----,:,~ ~~ ~ ~ --:::-.L-- ~o.L.-_---~----~

En juillet 1985 la nappe phréatique est relâchée au fur
et à mesure que l'on introduit le matériel dans le BRI.
Les charges actives apportées sont sensées équilibrer la
diminution des contraintes dans la craie pâteuse due à
la remontée du niveau piézométrique.
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analyse de la stabilité des ouvrages en sols renforcés
par une méthode d'homogénéisation

stability analysis of reinforced soil structures
through a homogenization method

Patrick de BUHAN et Jean SALENÇON

Laboratoire de Mécanique des Solides *
(Centre commun E.P., E.N.S.M. Paris,

E.N.P.C., associé au C.N.R.S.)

Résumé
L'emploi de plus en plus fréquent des techniques de renforcement des sols dans
la construction géotechnique, nécessite l'élaboration de méthodes de dimen
sionnement à la rupture des ouvrages ainsi renforcés, qui soient à la fois fiables
et simples à utiliser. La méthode ici proposée part de l'idée intuitive selon
laquelle le sol renforcé peut à l'échelle de l'ouvrage, être considéré comme un
matériau homogène, mais anisotrope en raison de l'orientation privilégiée des
inclusions de renforcement.

Le critère de résistance d'un tel matériau homogène équivalent est déterminé
par voie théorique à partir de ceux des constituants du sol renforcé. Un tel cri
tère, que l'on peut explicitement construire dans le cas d'une modélisation mul
ticouche du sol renforcé, est alors appliqué à l'analyse de stabilité de quelques
ouvrages, en particulier dans le cas de la terre armée où les évaluations théori
ques obtenues se révèlent en bon accord avec les résultats expérimentaux. En
dépit de certaines limitations qui sont évoquées dans l'article, il apparaît que
l'approche par homogénéisation en calcul à la rupture ainsi proposée est sus
ceptible de constituer une méthode de dimensionnement efficace pour les
ouvrages en sols renforcés.

Abstract
The increasing use of soif reinforcement techniques in the field of geotechnical
engineering, requires the elaboration of reliable as weil as practical yield design
procedures for reinforced soif structures. The method presented hereafter, origina
tes from the intuitive idea that from a macroscopic point of view, reinforced soils
can be regarded as homogeneous but anisotropie materials, on account of the
existence of privileged orientations due to the reinforcing inclusions.

The strength criterion of such an equivalent homogeneous material can be theore
tically determined starting from the strength characteristics of the reinforced soif
components. Application of such a criterion, which can be explicitely formulated
within the framework of a multilayered modelization for the reinforced soil, is then
performed on the case of the stability analysis of sorne typical structures. Special
concern has been given to reinforced earth structures, and it turns out that the
theoretical estimations so obtained are in good agreement with experimental data.
Despite sorne limitations which are outlined in the paper, the yield design homoge
nization procedure thus proposed is likely to become an appropriate design method
for reinforced soif structures.

* École Polytechnique, 91128 Palaiseau Cedex.
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1. INTRODUCTION

Depuis l'invention de la terre armée par H. VIDAL il Y
a maintenant plus de vingt ans, les procédés de renfor
cement des sols se sont considérablement développés
à travers le monde dans le domaine de la construction
géotechnique. Ils se sont progressivement imposés
comme des méthodes à la fois simples de mise en
œuvre et économiquement avantageuses par rapport à
d'autres solutions plus traditionnelles qui permettent
d'améliorer les propriétés mécaniques des sols. Par
delà l'extrême diversité des techniques utilisées (terre
armée, clouage, traitement par colonnes, géotexti
les ... ), qui sont fonctions tant du type d'ouvrage que
l'on cherche à réaliser, que de la nature des terrains
rencontrés, ces procédés se caractérisent tous par
l'introduction dans le sol naturel d'éléments de struc
ture appelés inclusions, destinés à accroître les capaci
tés de résistance de l'ouvrage, et donc à en assurer la
tenue sous l'action des charges qu'il est amené à
supporter.

Il en résulte l'apparition d'un « matériau composite» de
conception originale, formé par l'association du sol et
des inclusions de renforcement. Or si l'élaboration et la
mise en œuvre d'un tel matériau dans la construction
des ouvrages, sont à l'heure actuelle assez bien maîtri
sées d'un point de vue technologique, il n'en est pas
encore de même pour ce qui est des méthodes de
calcul et de dimensionnement correspondantes.

Bien entendu, de nombreuses méthodes existent
d'ores et déjà qui permettent d'analyser la stabilité des
ouvrages en sols renforcés. On en trouvera une des
cription détaillée dans les comptes rendus des deux
colloques internationaux sur les techniques de renfor
cement des sols, qui se sont déroulés à Paris en 1979
et 1984, ainsi qu'à travers les nombreuses communica
tions consacrées à cette question dans le cadre du
XIe congrès international de Mécanique des Sols.
Adaptées pour la plupart d'entre elles de l'approche
désormais classique pour les ouvrages en sols homogè
nes, qui consiste à vérifier leur stabilité vis-à-vis de sur
faces de rupture potentielles, elles s'efforcent de pren
dre en compte de diverses manières, dans le bilan des
efforts résistants, le caractère composite du sol renforcé
(voir par exemple [JURAN et SCHLOSSER - 1979],
[BLONDEAU et al. - 1984], [DELMAS et al. - 1986],
[RENOUF et al. 1982], [LESHCHINSKY et
REINSCHMIDT - 1985]). Mais la mise en œuvre de
ces méthodes repose le plus souvent sur des hypothè
ses simplificatrices concernant la façon dont les inclu
sions de renforcement interagissent avec le sol environ
nant. L'analyse de certaines d'entre elles du point de
vue mécanique, ainsi que des hypothèses qui les sous
tendent [de BUHAN - 1986], montre qu'elles peuvent
conduire soit à surestimer, parfois de façon importante,
les capacités de résistance du sol renforcé et donc la
stabilité des ouvrages concernés, soit au contraire à
surdimensionner ces derniers.

Une autre voie d'approche consiste à procéder à une
analyse complète du problème par l'emploi de métho
des numériques de type...« éléments finis». C'est le sens
des travaux de [CORTE - 1977], [BROWN et POU
LOS - 1979], ou [BASTICK - 1987] sur la terre armée,
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ainsi que de ceux de [JURAN et al. - 1985] sur les sols
renforcés par clouage. Il convient néanmoins de
remarquer que l'objectif de ces travaux n'est pas tant
d'étudier la stabilité de ces ouvrages, que de mieux
mettre en lumière leur fonctionnement dans une phase
préalable à la rupture, et en particulier la façon dont les
efforts internes se redistribuent dans le massif entre le
sol et les armatures. Ce n'est que très récemment qu'a
été abordé de manière explicite le problème de la stabi
lité des ouvrages en sols renforcés par une méthode
des éléments finis formulée dans le cadre de l'analyse
limite [CISS -1985], [PASTOR et al. - 1986]. L'une
des principales conclusions que l'on peut tirer de ces
derniers travaux, actuellement en cours de développe
ment, est, qu'en raison du caractère fortement hétéro
gène du matériau constitutif, il se révèle beaucoup plus
difficile de calculer les chargements limites dans le cas
d'ouvrages en sols renforcés que dans le cas d'ouvra
ges homogènes.

L'approche présentée dans cet article vise à proposer
une nouvelle méthode de dimensionnement pour les
ouvrages en sols renforcés, fondée d'une part sur la
théorie du calcul à la rupture, conçue comme une
généralisation de l'analyse limite [SALENÇON -1983],
d'autre part sur les théories relatives à l'homogénéisa
tion des milieux hétérogènes périodiques et plus parti
culièrement l'application qui en a été faite aux sols ren
forcés [de BUHAN - 1986]. Dans son principe cette
méthode repose tout simplement sur l'intuition selon
laquelle, à l'échelle des dimensions des ouvrages, les
sols renforcés peuvent être perçus comme des milieux
homogènes anisotropes, dont les caractéristiques de
résistance mécanique peuvent être déterminées à partir
de celles des constituants (sol et renforcements). La
méthode d'homogénéisation en calcul à la rupture
développée à partir de cette intuition, est alors appli
quée à l'analyse de stabilité de quelques ouvrages
types dans lesquels le sol renforcé est modélisé comme
un matériau multicouche.

2. FONDEMENTS GÉNÉRAUX
D'UNE MÉTHODE D'HOMOGÉNÉISATION
APPLIQUÉE AUX SOLS RENFORCÉS

2.1. Les sols renforcés vus sous l'angle
de milieux homogènes anisotropes

L'idée d'employer une méthode d'homogénéisation
pour l'étude des sols renforcés n'est à vrai dire pas tout
à fait nouvelle. On la trouve présente par exemple chez
[GERRARD - 1982], [GERRARD et al. - 1984], et elle
constitue même le fil directeur des travaux de
SAWICKI sur la terre armée depuis plusieurs années
[SAWICKI - 1979, 1983].

La possibilité d'homogénéiser un sol renforcé, c'est-à
dire de l'assimiler d'une certaine façon à un matériau
homogène « équivalent», suppose en fait remplies trois
conditions.

a) Il convient de souligner en tout premier lieu, que le
concept d'homogénéisation d'un sol renforcé ne revêt
de sens que dans la mesure où l'on s'intéresse non pas
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à ce qui peut se passer localement en tel ou tel point de
l'ouvrage, mais à l'évaluation de grandeurs globales qui
se rattachent à celui-ci. Tel est précisément le cas des
analyses de stabilité qui visent à estimer par le calcul les
chargements pour lesquels la ruine d'un ouvrage dans
son ensemble risque de se produire.

b) Il importe ensuite que les inclusions de renforce
ment soient réparties dans le sol de façon à peu près
régulière, de sorte que l'on puisse alors modéliser le sol
renforcé comme un matériau composite à structure
périodique. Cette condition de périodicité apparaît le
plus souvent vérifiée, exception faite par exemple pour
des sols renforcés de manière aléatoire (<< Texsol »
[LEFLAIVE - 1985]) qui sortent du cadre de notre
étude.

c) Il est essentiel enfin que la période caractéristique
du renforcement (l'espacement vertical entre deux
nappes horizontales successives d'armatures par
exemple dans un ouvrage en terre armée) puisse être
considérée comme petite vis-à-vis des dimensions
d'ensemble de l'ouvrage. Cette dernière condition est
en pratique plus difficilement satisfaite, en raison du
nombre parfois assez peu significatif des inclusions
incorporées dans le sol.

Dans ces conditions, il apparaît clairement que la struc
ture géométrique particulière du sol renforcé et notam
ment l'existence d'orientations privilégiées liée aux
inclusions de renforcement, conférera au matériau «sol
renforcé» un caractère anisotrope.

Il convient de remarquer, comme cela est suggéré sur
la figure 1, qu'une telle procédure d'homogénéisation
ne porte que sur les zones de l'ouvrage effectivement
renforcées, les autres parties demeurant inchangées
dans la définition du problème homogène associé.

2.2. Méthode d'homogénéisation en calcul
à la rupture

Ayant ainsi esquissé dans ses grandes lignes le principe
d'une méthode d'homogénéisation qui s'applique à
l'étude de stabilité des ouvrages en sols renforcés, il
convient à présent d'en donner une description plus
précise fondée sur une analyse mécanique rigoureuse
du problème. Celle-ci nous est fournie par la théorie du
calcul à la rupture [SALENÇON - 1983] à laquelle
nous nous référerons constamment par la suite. Lais
sant au lecteur soucieux de plus de précision le soin de
se reporter à [de BUHAN - 1986] pour les fondements
théoriques de la méthode, nous nous bornerons ici à
en exposer les principaux résultats.

La mise en œuvre de la méthode d'homogénéisation
comporte deux étapes distinctes :

- la détermination du critère de résistance macrosco
pique du sol renforcé à partir de la connaissance des
capacités de résistance de ses constituants;

- la résolution du problème homogène associé fon
dée sur l'utilisation de ce critère.

La n1éthode d'homogénéisation proposée dans cet
article découle de l'idée intuitive que, sous réserve
que les conditions énoncées précédemment soient
satisfaites, il est possible de procéder à l'analyse de sta
bilité d'un ouvrage en sol renforcé en considérant un
« ouvrage homogène associé» (figure 1), de même
géométrie que l'ouvrage réel initial, soumis aux mêmes
conditions de chargement, mais dans lequel le sol ren
forcé, de nature composite, est remplacé par un maté
riau homogène anisotrope. L'analyse de stabilité étant
menée dans l'esprit du calcul à la rupture, c'est-à-dire à
partir de la seule donnée du critère de résistance du
matériau constitutif de l'ouvrage examiné, on voit que
la méthode d'homogénéisation dépend fondamentale
ment de la possibilité de définir un critère de résistance
macroscopique qui permette de caractériser les capaci
tés de résistance du sol renforcé considéré en tant que
matériau homogène.

OUVRAGE INITIAL

EN SOL REN FORCÉ

OUVRAGE HOMOGENE

ASSOCIÉ

2.2.1. Détermination du critère de résistance
macroscopique

Il ne saurait évidemment être question d'obtenir un tel
critère par voie expérimentale *, sauf à imaginer que
l'on puisse effectuer des essais sur des volumes de sol
renforcé qui, pour être représentatifs, devraient être de
l'ordre de plusieurs mètres cubes! Une approche théo
rique se révèle donc nécessaire.

sol (Gs)
inclusion (Gr)

'. ' ••• e ••

Fig. 1. - Principe de la méthode
d'homogénéisation.

Fig. 1. - A sketch of the homogenization method.

Fig. 2. - Cellule de base représentative d'un sol
renforcé de manière périodique.

Fig. 2. - Representative cel! for a periodical!y
reinforced soil.

* A l'exception notable de la terre armée, où des essais au
« triaxial » sur des éprouvettes de sable armées par des disques
métalliques permettent d'évaluer, au moins pour des états de
contrainte particuliers, les capacités de résistance de ce maté
riau (voir [LONG et al. - 1972], et paragraphe 4.2.).
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avec:

• 2 : le champ de vitesse de déformation associé à ~ :

admissible quelconque défini en tout point de
l'ouvrage, on peut écrire l'inégalité suivante relative au
chargement extrême Q hom :

(3)

où P( Q hom, ~) représente la puissance des efforts exté
rieurs à l'ouvrage calculée dans le champ~, et phom(~)

est une fonctionnelle à valeurs positives définie par :

d ij = 1/2 (av i/ ax j + av j/ ax J ;

• [y(~)] : la valeur de la discontinuité du champ ~ au

franchissement d'une éventuelle surface de disconti
nuité l dans le sens de la normale .!2 au point ~ ;

Désignant par G s (respectivement Gr) le convexe de
résistance du sol (respectivement du matériau qui
constitue les inclusions de renforcement), c'est-à-dire le
domaine des contraintes 2:: admissibles, et supposant

que le contact entre le sol et l'inclusion est à adhérence
totale, on montre que le domaine, noté G hom, qui
caractérise le critère de résistance macroscopique du
sol renforcé est formé par l'ensemble des états de
contrainte «macroscopiques» f obtenus en effectuant

la moyenne volumique sur la cellule de base de tous les
champs de contrainte 2: périodiques, en équilibre, et

respectant le critère de résistance en tout point. Soit :

La propriété de périodicité du renforcement joue de ce
point de vue un rôle essentiel. Elle permet en effet de
mettre en évidence une cellule de base représentative
du sol renforcé qui comporte généralement une seule
inclusion (figure 2). La construction du critère découle
alors de la résolution d'un problème de calcul à la rup
ture défini sur cette cellule de base de la manière sui
vante.

(1)
l E Ghom

~

Il existe ~ périodique tel que

1 = <g>:I:, div~ = 0, et en tout point~, g(~) E G s

ou Gr selon que le point x appartient au sol ou à l'inclu
sion de renforcement. -

On voit immédiatement que, du fait de la convexité
des domaines G s et Gr, le domaine G hom ainsi défini est
lui-même convexe.

• et par définition :
"'"

n hom (Q.(~)) = sup l- O"ij~) dji~) 1 ~(~) E Ghom(

et

sup l- G ij (~) n j (~) [Vi (~)]

1 ~(~ E Ghom(,

L'utilisation de l'approche cinématique conduit à
l'obtention d'un majorant de Q hom.

* < > désigne l'opération de moyenne volumique sur la
cellule de base représentative.

Sommation sur les indices répétés; les contraintes de com
pression sont comptées positivement.

2.2.2. Résolution du problème homogène associé

Elle consiste à mettre en œuvre, sur l'ouvrage homo
gène associé, les approches classiques du calcul à la
rupture dont nous rappelons ci-dessous brièvement le
principe. Nous nous restreindrons ici, pour simplifier,
au cas où l'ouvrage est soumis à un chargement
dépendant d'un seul paramètre Q.

• Approche statique «par l'intérieur».

L'ouvrage sera dit potentiellement stable sous le char
gement Q s'il est possible d'équilibrer Q par un champ
de contrainte 2: tel que:

~(~) E G hom en tout point ~,

et on désignera alors par Q hom la valeur extrême du
chargement définie par :

Q ~ Q hom <==> Ouvrage potentiellement stable sous Q, (2)

2.3. Domaine de validité de la méthode

Nous avons déjà fait observer que l'applicabilité de la
méthode d'homogénéisation ainsi proposée au calcul
de stabilité des ouvrages en sols renforcés reposait sur
un certain nombre de conditions : caractère périodique
du renforcement (condition essentielle qui permet
d'obtenir une formulation théorique du critère de résis
tance macroscopique), nombre suffisant d'inclusions
de renforcement permettant de conférer au matériau
composite ainsi obtenu une certaine «homogénéité
macroscopique». Reste alors à savoir, en admettant
que de telles conditions soient satisfaites, quel est le
lien entre la solution du problème de calcul à la rupture
sur l'ouvrage homogène associé et celle du problème
initiaL Un résultat d'homogénéisation de portée très
générale établi par SUQUET [1983] puis de BUHAN
[1986] permet de répondre partiellement à cette ques
tion. Il peut s'énoncer ainsi :

L'utilisation de rapproche statique conduit à l'obtention
d'un minorant de Q hom.

« L'ouvrage homogène (ainsi) associé est plus stable
que l'ouvrage réel initial. »

• Approche cinématique «par l'extérieur». Ce que l'on peut traduire par l'inégalité

Considérant un champ de vitesse ~ cinématiquement (4)



où les contraintes aS et (Jr vérifient les conditions de

résistance respectives du sol et du matériau de renfor
cement, qui s'expriment comme suit en fonction des
contraintes principales dans le plan Oxy :

Partant de la définition générale (1), on peut alors
montrer [de BUHAN - 1986] que le convexe Ghom

(domaine dans l'espace des contraintes bidimension
nelles) qui caractérise les capacités de résistance du
matériau multicouche à l'échelle macroscopique est
défini par:

de renforcement sont des milieux homogènes isotropes
purement cohérents, de cohésions respectives Cs et Cr
(avec C r~ Cs), et on désigne par Às et À r leurs propor
tions volumiques (À r + À s = 1). On admet par ailleurs,
au moins dans un premier temps, que le contact entre
les deux constituants est à adhérence totale sans décol
lement possible.
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dans laquelle Q * désigne le chargement extrême
au-delà duquel l'instabilité de l'ouvrage initial est cer
taine.

L'inégalité inverse (qui impliquerait alors l'équivalence
complète entre le problème homogène associé et le
problème initial) ne peut être prouvée. Il est même
possible de mettre en évidence des exemples pour les
quels les valeurs de Q* et Qhom se révèlent être signifi
cativement différentes [de BUHAN - 1986]. Cette dif
férence peut notamment être attribuée, semble-t-il, à
ce qu'il est convenu d'appeler les «effets de bord». Ce
sont bien d'une certaine façon ces effets qui sont expli
citement pris en compte dans la pratique lors de la
construction des ouvrages de soutènement en terre
armée, par la mise en place d'une «peau» dont la
fonction est précisément d'éviter l'apparition de désor
dres qui résulteraient de l'écoulement du matériau de
remblai (sable sec sans cohésion : voir quatrième par
tie) entre les lits d'armatures à proximité du parement
extérieur.

l E G hom Ç:::;} l = À (JS + À (Jr
= = s= r=
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(5)

On peut donc dire qu'« aux effets de bord près», c'est
à-dire à la condition de négliger ceux-ci ou plus exacte
ment de les maîtriser par des dispositions constructives
adéquates, l'étude de stabilité d'un ouvrage en sol ren
forcé se ramène bien à celle de l'ouvrage homogène
associé.

(JI - (J2 ~ 2 Cs

(JI - (J2 ~ 2 Cr

ainsi que les relations:

(6)

qui traduisent la continuité du vecteur-contrainte à
l'interface entre les couches.

3. UN PREMIER MODÈLE DE SOL
RENFORCÉ: LE MATÉRIAU
MULTICOUCHE PUREMENT COHÉRENT

(J~y = (J~y = l xy

(J~y = (J~y = l yy

(7)

Peu représentatif des modes de renforcement des sols
par clouage ou par l'introduction de pieux ou de colon
nes, le modèle de matériau multicouche constitue en
revanche une schématisation tout à fait convenable du
renforcement des sols par inclusions disposées en nap
pes. Ayant en vue l'application à des problèmes de cal
cul à la rupture «en déformation plane», nous étudie
rons ce modèle dans le formalisme du milieu continu
bidimensionnel.

3.1. Un critère macroscopique de type
cohérent anisotrope

Le sol renforcé, modélisé comme un matériau multi
couche bidimensionnel, est repéré dans les axes Oxy,
l'axe Ox étant pris parallèle à l'orientation des couches
(figure 3). On suppose que le sol, ainsi que le matériau

. :," .
iiz zizzizi Sol (Cs As)....... : ..~ ,
)i////iz/~ " 1
' ~ ~Incluslon (Cr ~ Cs, Ar)
//////////z
' .. :. '. '..: As+ Ar =1

Fig. 3. - Modèle de matériau multicouche
à constituants purement cohérents.

Fig. 3. - A multilayered material with purely
cohesive constituents.

La combinaison des relations (5), (6) et (7) permet
d'écrire le critère de résistance macroscopique sous la
forme plus condensée :

(8)

où l 1 ~ I 2 sont les composantes principales de la
contrainte macroscopique ~' et a l'angle que fait la

contrainte principale majeure l 1 avec la direction Oy.

C(a) a la dimension d'une cohésion : son diagramme
polaire est représenté sur la figure 4. Elle peut s'écrire
sous la forme :

(9)

où p est un facteur sans dimension dont on peut explici
ter l'expression en fonction des arguments ci-dessus.

Le critère ainsi obtenu est du type «cohérent aniso
trope». La cohésion anisotrope C(a) passe par un
minimum égal à Cs (cohésion du sol non renforcé)
pour a = JI /4 et devient maximale lorsque les direc
tions principales de la contrainte 1 coïncident avec les

axes Ox et Oy :

Ce maximum n'est autre que la moyenne des cohé
sions des constituants du sol renforcé pondérée par
leurs proportions volumiques.
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1: 1
forcé est un talus de même géométrie (h, fJ), constitué
d'un matériau homogène de poids volumique y obéis
sant au critère de résistance anisotrope (8) (figure 6) .

.........

.......

y
/ ,

/ "
\

\
\
\

h

Fig. 6. - Talus homogène anisotrope associé.
Fig. 6. - The anisotropie homogeneous

embankment associated to fig. 5.

Fig. 4. - Diagramme polaire de cohésion du sol
renforcé multicouche.

Fig. 4. - Polar diagram for the cohesion
of a multilayer reinforced soil.

Nous nous proposons maintenant d'appliquer le critère
ainsi déterminé à l'analyse de stabilité d'une pente en
sol renforcé d'une part, et au calcul de la capacité por
tante d'une fondation sur sol renforcé d'autre part.

3.2. Analyse de stabilité d'une pente en sol
renforcé [de BUHAN et SALENÇON - 1985]

On s'intéresse au problème de la stabilité sous poids
propre d'un talus de pente (3 et de hauteur h, reposant
sur un substratum supposé infiniment rigide, et consti
tué du sol renforcé multicouche décrit précédemment
(figure 5).

Compte tenu de l'expression (9) de la cohésion aniso
trope C (a), il apparaît que la stabilité de cet ouvrage est
également conditionnée par le facteur sans dimension
y h/C s. Désignant par Khom la valeur extrême de ce
facteur, on peut écrire :

yh/Cs~ Khom ((3, Cr/Cs,À r) (11)

$
Talus homogène associé
potentiellement stable.

La méthode employée pour analyser la stabilité du
talus homogène associé est de type cinématique. Elle
s'inspire très direct~men! de celle utilisée par SALEN
ÇON et TRISTAN-LOPEZ [1983] pour l'étude
d'ouvrages en sols cohérents naturellement anisotro
pes.

On considère les mécanismes de ruine «par blocs» du
talus dans lesquels la ligne de discontinuité de vitesse
qui sépare le bloc en rotation du reste de l'ouvrage
passe par le pied du talus (figure 7).

La fonctionnelle phom(v) calculée dans le champ de
vitesse associé à un tel mécanisme s'écrit alors (voir
paragraphe 2.2.2.) :

Fig. 5. - Stabilité sous poids propre d'un talus
en sol renforcé multicouche.

Fig. 5. - Slope stability analysis for a reinforced
soil embankment.

avec:

phom(~) JAB 7[ hom(~; ~) ds

B

/ / /

Fig. 7. - Mécanismes de ruine du talus
par bloc rigide en rotation.

Fig. 7. - Rigid block fai/ure mechanisms
for the s/ope.

y hlC s~ K* Ç::> Talus potentiellement stable (10)

K* = K* ((3, CriCs, Àr)·

Désignant par y le poids volumique du sol, que l'on
supposera pour simplifier identique à celui du matériau
de renforcement, on sait que la stabilité d'un tel
ouvrage est gouvernée par le facteur sans dimension :

qui doit demeurer inférieur à une valeur critique, notée
K *, fonction uniquement de l'angle (3 ainsi que des
arguments sans dimension CriCs et Àr (ou Às) :

3.2.1. Calcul par la méthode d'homogénéisation

L'ouvrage homogène associé au talus initial en sol ren-
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/
/

1
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10~--I---------i~-~-----J
8.67 ___----'~______J --l. ___l.....

1

Dans cette formule

est le rapport entre la cohésion maximale du sol ren
forcé en tant que matériau homogénéisé et celle du sol
initial. Nous l'appellerons coefficient de renforcement;
il est égal à 1 dans le cas du sol non renforcé. (On
pourra dans (10) écrire aussi que K * est fonction de (J,
r, et Àr .)

Khom
C

(12)

532

5

5 r
r 1 2 3 4 5

2 3 4 5

K
hom Khom /

30
/C K* 1

C Cl

30
'1

1

1~=45°1 K* /
C//
/

/
/
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20

6 .27 -oL. ---L- -J..- ~~r

1

Fig. 8~ "- Abaques de K~om ((3, r, À r)
pour (J = 90°, 60°, 45° et 30°.

Fig. 8. - Charts for K~om (fi, r, À r)
with Il == 90°, 60°, 45° and 30°.
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10 t----;-~;__---+------t----~

Pour que l'approche cinématique qui découle de l'utilï
S?ti0r:. d~ tels champs de vitesse ne soit pas triviale,
c est-a-dlre que P hom(y) prenne une valeur finie, il est
nécessaire, compte tenu du caractère purement cohé
rent du critère (8), que la discontinuité de vitesse V soit
tangentielle et donc que AB soit une ligne de giisse
ment circulaire.

Dans ces conditions l'inégalité (3) conduit, tous calculs
faits, à un majorant Kgom du facteur Khom que l'on peut
écrire sous la forme :
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10

8,67

7,5

6,27

5 5,25

3,83

2,5
0° 30°

3.2.2. Comparaison avec les résultats
d'une méthode cinématique directe

L'une des approches utilisées classiquement pour le
dimensionnement des pentes et talus en sols renforcés
consiste à vérifier directement la stabilité de l'ouvrage
initial en sol composite vis-à-vis d'une surface de rup
ture (représentée ici par une ligne en raison du carac
tère bidimensionnel du problème : figure 9) qui tra
verse alternativement les constituants du sol renforcé
multicouche. Pour la même raison que celle invoquée
précédemment dans le cas de l'ouvrage homogène
associé, le caractère purement cohérent des critères de
résistance des constituants du sol renforcé (et l'adhé
rence totale entre ceux-ci) impose à la surface de rup
ture d'être une surface de glissement circulaire.

Les résultats obtenus par cette méthode sont représen
tés à la figure 8 sous forme d'abaques donnant la
valeur du facteur Kgom en fonction de r et À f' pour diffé
rentes valeurs de l'angle de pente {3.

Fig. 10. - Fonction F* ( fi J.
Fig. 10. - Function F* ( {3 J.

En combinant les inégalités (12), (13), (14) et en
tenant compte du résultat d'homogénéisation qui se
traduit ici par l'inégalité :

K* ~ Khom; (15)

Fig. 9. - Approche cinématique directe
de la stabilité du talus multicouche par cercles

de glissement.
Fig. 9. - Direct kinematic approach using slip
circ/es for the stabi/ity ana/ysis of a mu/ti/ayer

embankment.

Ici encore l'approche cinématique utilisant de tels
mécanismes de ruine conduit à la détermination d'un
majorant de la valeur extrême K * :

(13)

on aboutit alors à la succession d'inégalités :

(16)

Il s'agit là d'un résultat essentiel. Il signifie que pour la
même famille de mécanismes de rupture (par cercles
de glissement) la méthode d'homogénéisation fournit
une meilleure évaluation du facteur de stabilité K * du
talus renforcé que la méthode classique appliquée
directement. Cela tient fondamentalement au fait que
~eule la méthode d'homogénéisation, grâce à la cons
truction explicite du critère macroscopique, est en
mesure de rendre compte de l'anisotropie manifeste du
sol renforcé.

Ce majorant apparaît comme étant égal au produit du
coefficient de renforcement r par une fonction F * ({3)
représentée sur la figure 10 :

K; = r F * ({3).

3.3. Capacité portante d'une fondation
sur un massif en sol renforcé
[de BUHAN - 1984]

On observe immédiatement que cette majoration est
identique à celle qui aurait été obtenue pour un talus
de pente {3 constitué d'un sol homogène isotrope, dont
la cohésion serait égale à rC 5 = (À 5 C 5 + ÀrCr), en uti
lisant la même famille de mécanismes par blocs en
rotation. Les valeurs correspondantes de K; ont été
reportées sur les abaques de la figure 8 (droites en
pointillés) ; elles se révèlent significativement supérieu
res aux valeurs correspondantes du facteur Kgom :

Les données du problème sont schématisées sur la
figure Il : semelle filante de largeur B reposant sur un
massif semi-infini constitué du sol renforcé multicouche
défini en 3.1., et soumise à l'action d'une charge verti
cale centrée de densité uniforme Q le long de son axe
de symétrie. On admettra pour simplifier que le sol est
non pesant, bien que l'on puisse facilement montrer
que dans le cas d'espèce, la prise en compte des forces
de pesanteur ne modifie en rien la valeur de la capacité
portante q * de la fondation définie par :

(14) q* = Q* /B, (17)
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où Q * désigne la valeur extrême du paramètre de
chargement Q.q * peut se mettre sous la forme:

(18)

où N * est un facteur sans dimension qui ne dépend
que du coefficient de renforcement r et des proportions
volumiques des constituants du sol renforcé :

• À r = 1, couches constituées d'un matériau de cohé
sion Cr = r Cs séparées par des interfaces de cohésion
Cs;

• Àr~ 0, cas du renforcement par des armatures infi
niment minces.

On a ainsi:

•• e. e••••

Fig. 11. - Détermination de la capacité portante
d'une fondation superficielle sur sol renforcé
multicouche et problème homogène associé.
Fig. 11. - Determination of the bearing capacity

of a footing on a multilayer reinforced soif :
original and associated homogeneous problems.

(22)

1

avec les expressions explicites :

N~om(r,Àr~O) = (rr + 2) + 4(r - 1)

N ~om (r, À r = 1) = (rr + 2) r + 2 [v\ 2

1
- r Arcos (-)].

r

La figure 13 représente le faisceau de courbes donnant
la valeur de N ~om en fonction de r, paramétrées en À r.
On y a également représenté en trait pointillé la valeur
du majorant de N* obtenu par l'approche cinématique
utilisant le même mécanisme de Prandtl défini sur le
massif de fondation multicouche. Ce majorant, égal à
(rr + 2) r, correspond à la valeur de la capacité por
tante d'une fondation sur sol homogène isotrope de
cohésion égale à la moyenne pondérée des cohésions
des constituants du sol renforcé.

Comme dans l'étude de stabilité du talus, on parvient à
la double inégalité :

.., ...

....
. . . ... ,

De même il est facile de voir que la capacité portante
de la fondation homogène associée peut s'écrire : (23)

On recherche alors une évaluation par excès du facteur
Nhom grâce à l'approche cinématique du calcul à la
rupture en utilisant le schéma de ruine de Prandtl
(figure 12). Ce mécanisme conduit en effet à une
majoration effective de Nhom : les discontinuités de
vitesse y sont tangentielles et la déformation se fait «à
volume constant» (tr g = 0) dans les secteurs circulai-
res ABC et A'B'C, donc la fonction phom(v) y prend
une valeur finie. -

D D'

N hom
25 t--_c_--.- --r--__-----,__~____,

(1t+2)r

20t------+--------i---+-+--~~

15 t------+-------,H~~--+----~

10 1--------++--.oIIII~--I_____-~-______I

5,14~---t---I_____-~-___1
r

Fig. 12. - Mécanisme de Prandtl.
Fig. 12. - Prandtl's mechanism.

1 2 3 4 5

On obtient en définitive :

(20)

Le majorant cinématique N~om est compris, à coeffi
cient de renforcement r fixé, entre les valeurs obtenues
dans les cas limites :

Fig. 13. Capacité portante d'une fondation
superficielle sur un sol renforcé multicouche:
évaluations par la méthode d'homogénéisation

et par une approche ((directe».
Fig. 13. - Bearing capacity of a surface footing

on a multilayer reinforced soif : determination
through the homogenization method and through

a direct kinematic approach.
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On remarque là encore que la méthode d'homogénéi
sation conduit à une meilleure approche du facteur N * ,
et donc de la capacité portante de la fondation, que la
méthode directe car celle-ci ne permet pas d'appréhen
der l'anisotropie macroscopique du sol renforcé.

4. LA TERRE ARMÉE: UN MATÉRIAU
DE TYPE «FROTTANT ANISOTROPE»

,
4.1. Critère de résistance du matériau
«terre armée»

La terre armée est ici modélisée comme un matériau
multicouche bidimensionnel constitué d'un sol homo
gène, purement frottant (sable sec sans cohésion),
obéissant à un critère de résistance de Coulomb avec
un angle de frottement égal à cp, renforcé par des cou
ches horizontales d'un matériau purement cohérent,
de cohésion Cr (figure 14).

En pratique dans le cas de la terre armée, les inclusions
de renforcement sont des armatures métalliques très
minces, de sorte que la proportion volumique À r est
très faible (de l'ordre de 10 - 2 ou 10 - 3 ), tandis que la
cohésion Cr est d'un ordre de grandeur bien supérieur
aux valeurs habituelles observées pour les sols. Cette
configuration particulière peut s'obtenir mathématique
ment en faisant tendre À r vers zéro tout en maintenant
constante la quantité 2 ÀrC r qui apparaît comme la
résistance en traction (compression) simple des arma
tures rapportée à l'unité de surface transversale, et que
l'on notera (f0 :
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On retrouve ainsi une formulation du critère de rupture
macroscopique pour un matériau renforcé par armatu
res très proche de celles directement postulées par
Mc LAUGHLIN [1972] (matériaux renforcés par
fibres) et surtout par SAWICKI [1979, 1983]. La parti
cularité d'une telle définition réside dans le fait qu'elle
ne fait plus explicitement apparaître les conditions (7)
de continuité de la contrainte à l'interface sol-armature.
Le matériau de renforcement n'intervient donc plus
qu'à travers sa résistance en traction-compression uni
axiale dans la direction Ox du renforcement, rejoignant
en cela l'intuition sur le «fonctionnement» pratique de
la terre armée qui conduit à négliger les résistances à la
flexion et au cisaillement des armatures.

La définition (25) peut d'ailleurs être complétée afin de
tenir compte de la possibilité de flambement en com
pression des armatures. On convient alors générale
ment d'adopter une résistance nulle en compression,
ce qui implique de modifier la définition (25) en rem
plaçant la condition 1(fI ~ (JO par - (JO ~ (J ~ O.

Le domaine G hom ainsi obtenu est représenté sur la
figure 15 dans l'espace des contraintes bidimensionnel
les rapporté aux axes de coordonnées (L xx, L y ,

112 L xy ). Il s'obtient en prenant l'enveloppe convexe du
cône de Coulomb G s, qui caractérise la résistance du
sol initial, et du cône translaté d'une quantité - (JO le
long de l'axe des Lxx'

Cette représentation géométrique met clairement en
évidence l'augmentation de résistance du sol apportée
par l'introduction des armatures, puisque le domaine
G 5 est strictement inclus dans le domaine G hom.

•• • • • • • • • • • • À..........··········· {r « 1· .
'i'i'i'i'i'i'i'i'i'i'i~ c· • • • • • • • • • • r· .· .· ~.,.,.,.,.,.,.,., ,· .·••··•····· {Às ~ 1· .· .
• • • • • • • • • • • C· .••••••••••• (J), s=O

Fig. 14. - Modélisation multicouche
de la terre armée.

Fig. 14. - Multilayer model for reinforced earth. ~yy

~xx

Dans ces conditions, on montre [de BUHAN - 1985],
[de BUHAN et al. - 1986], que le domaine de résis
tance macroscopique G hom de la terre armée est défini
par:

L E Ghom~ (25)

Fig. 15. - Représentation du convexe
de résistance de la terre armée dans l'espace

des contraintes bidimensionnelles.
Fig. 15. - The strength domain for reinforced earth

drawn in the 2 - dimension stress space
with coordinates L xx , L yy' V2 L xy •
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La figure 16 donne la représentation de la section du
domaine G hom par un plan déviateur quelconque
d'équation L. xx + L. '1y = cte, perpendiculaire à la droite
~ représentative des états de contrainte isotropes
(L. xx = L. yy , L. xy = 0). Elle montre bien l'anisotropie du
matériau terre armée, et plus précisément son carac
tère orthotrope relativement aux axes Ox et Oy, car il
est facile de voir qu'à l'inverse, un critère isotrope

c

:Exx-:E yy
;;;;.;t----+-....

\fi

Fig. 16. - Trace du domaine Ghom dans un plan
déviateur L. xx + L. yy = cte.

Fig. 16. - Section of the strength domain
of reinforced earth by a deviatoric plane

L xx + L. yy == Ct.

aurait été représenté dans un tel plan par un cercle cen
tré à l'origine (c'est bien le cas du critère de Coulomb).
Il convient de plus de signaler qu'un tel critère ne rentre
pas dans le cadre de ceux étudiés par BOEHLER et
SAWCZUK [1970] en se fondant sur la notion de
«tenseur d'anisotropie».

Cette représentation géométrique permet en outre de
distinguer trois « modes de rupture» pour le matériau
terre armée qui correspondent à des façons différentes
d'atteindre la frontière du domaine de résistance G hom,

que l'on peut interpréter comme suit:

• pour les points de type A communs aux frontières
de G hom et de G s' la résistance du sol est mobilisée,
tandis que les armatures sont à la limite de leur résis
tance en compression (0" = 0) ;

• les points de type B correspondent aux états de
contrainte macroscopique pour lesquels la résistance
du sol est mobilisée, tandis que les armatures suppor
tent un effort de traction inférieur à leur limite de résis
tance (- 0"0 < 0" < 0) ;

• enfin pour les points de type C communs aux fron
tières de G hom et du cône translaté, la résistance du sol
est là encore mobilisée, tandis que les armatures ont
atteint leur limite de résistance en traction (0" = - 0"0).

4.2. Confrontation avec des résultats
expérimentaux

La comparaison du critère ainsi construit par voie théo
rique avec des résultats d'essais à l'appareil «triaxial»
effectués sur des échantillons de sable armé par des
disques métalliques selon différentes inclinaisons
[LONG et URSAT - 1977] (figure 17), a été faite par
MANGIAVACCHI et PELLEGRINI [1985].

a

Fig. 17. - Schématisation d'un essai « triaxial»
sur des éprouvettes de sable armées

par des disques métalliques.
Fig. 17. - Triaxial test performed on sand
specimens reinforced by metal/ic sheets.

Il est commode, afin de rendre cette comparaison plus
facile, d'exprimer le c'ritère de résistance macroscopi
que (25) (modifié pour tenir compte de la résistance
nulle des armatures en compression) en fonction des
contraintes principales LI> L. 2 = L. 3et de l'inclinaison
a des renforcements :

l; E G hom <==}

[(L. 1 - L.2) 2 + 2 (J (L. 1 - L.2) cos 2 a + (12] 1/2 (26)

~ (L. 1 + L. 2 - (J) sin cp

avec (JO ~ (J ~ o.

Il est alors possible, pour chaque valeur de l'angle a, de
tracer la courbe de rupture correspondante dans le
plan (L. 1, L. 2). Cette courbe est obtenue comme l'enve
loppe d'une famille d'hyperboles paramétrée en

~1

1:1 = ~2

~---------~1:2,

Fig. 18. - Courbes de rupture pour le sable
armé, ( cp = 38°, cp ° = 28,7 kPa)

dans le plan ( L. " L. 2) (Kp = tg 2( n /4 + cp /2)).
Fig. 18. - Failure curves for a reinforced sand

drawn in the (L. 1, L. 2)
plane (Kp == tan 2( n /4 + cp /2)).
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a E [- (Jo, 0]. Elle peut également s'interpréter
comme la section de la frontière du domaine G hom dans
l'espace des contraintes par le plan passant par la droite
~ et inclinée d'un angle 2a par rapport au plan
L xy = O.

La figure 18 montre quelques-unes de ces courbes
théoriques calculées à partir des caractéristiques
de résistance du sol (cp = 38°) et des renforcements
(a ° = 28, 7 kPa) utilisés dans les essais triaxiaux. Il res
sort du simple examen de cette figure, sur laquelle les
points expérimentaux ont également été reportés, que
l'accord entre la modélisation théorique proposée et les
données expérimentales est excellent, dans tout le
domaine de contrainte exploré dans ces expériences
(LI ~ L2 ~ 0).

4.3. Application au poinçonnement
d'un massif en terre armée

La géométrie et les conditions de chargement relatives
à ce problème sont identiques à celles du problème
traité au paragraphe 3.3. Le problème homogène
associé au problème de calcul à la rupture correspon
dant est représenté sur la figure 19-a où la fondation
agit sur un sol dont le domaine de résistance est défini
par (26).

Compte tenu de la forme du domaine de résistance
G hom de la terre armée, on peut, en transposant un rai
sonnement classique [SALENÇON - 1973], établir la
formule de «superposition» suivante qui découple les
effets de la pesanteur et du renforcement du sol en
allant dans le sens de la sécurité :

Dans cette formule, q hom = Q hom /B est la capacité por
tante de la fondation, "y le poids volumique du maté
riau terre armée, tandis que N v (cp) et N 'T0 (cp) représen
tent respectivement le coefficient classique du terme de
surface calculé pour un sol homogène pesant régi par
le critère de Coulomb, et un coefficient sans dimension
correspondant au sol renforcé supposé non pesant.

L'évaluation de N 'TO se fait en mettant en œuvre les
approches statique et cinématique du calcul à la
rupture.
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Fig. 19. - (a) Problème homogène associé.
(h) Champ statique.

(c) Champ cinématique de Prandtl.
Fig. 19. - (a) Associated homogeneous problem.

(b) Stress field.
(c) Prandtl kinematic field.

L'utilisation de l'approche cinématique nécessite le
calcul préalable des fonctions « JI » relatives au domaine
de résistance G hom défini par (25) (avec - (JO ~ ('j ~ 0).
Soit:

(d l et d 2 sont les composantes principales de ~) ;
ainsi que:

7T hom(n ; V) = \ (Jo sup l~ x n x' 01 si y ..!2;;?- 1Y1sin ip

- - ( + 00 SInon.

On remarque à partir des expressions précédentes,
que les conditions portant sur ~ ou (!2 ; ~) pour que les
fonctions 7T hom prennent des-valeurs finies sont les
mêmes que celles valables pour le sol non renforcé
obéissant au critère de Coulomb. Il est par conséquent
possible d'utiliser, dans le cadre de l'approche cinéma
tique, le champ de vitesse de Prandtl (figure 19c) qui
permet alors d'obtenir la majoration suivante:

Ainsi, en optimisant le champ statique représenté sur la
figure 19b, on trouve:

N 'T0 (cp) ~ cos 2 cp/ (1 - 2 sin cp) si sin cp ~ 1/4

N 'T0 (cp) ~ (1 + li sin cp) 2 (1 + sin cp) /2 (1 sin cp)

si sincp~ 1/4 (28)

(La deuxième expression de (28) a été donnée par
[SAWICKI - 1983].) N'T0(cp) ~ (1 + sin cp) exp [(JI/2 + cp) tg cp]. (29)
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Dans ce champ de vitesse, les fonctions TC hom explicitées
ci-dessus ne prennent des valeurs non nulles que dans
les zones grisées, ainsi que le long des lignes de discon
tin uité de vitesse renforcées sur la figure.

5
1
1
1
1

1 (J)1

1

20° 25° 30° 35° 37° 40° 45°

Fig. 20. - Comparaison des estimations
théoriques et expérimentales de N (j 0 ( cp ) :

:-0 0 <0<0
• • • • • • • : « cohésion isotrope»
_______ : _ 0 0 < ('J < )0

• : points expérimentaux.
Fig. 20. - Comparison between theoretieal

and experimental estimates of N(j °( cp ) :
• • • • • •• : (( isotropie cohesion))

(C iso ==r;o.tan(TC/4+ cp/2)/2)
• : experimental results.

Les courbes correspondant à l'encadrement de N rra (cp)
ainsi obtenu sont représentées sur la figure 20. On y a
également représenté les résultats expérimentaux rap
portés par SAWICKI [1983] concernant la réalisation
d'expériences sur modèles réduits de poinçonnement
d'un massif en terre armée (sable avec un angle de frot
tement de cp = 37°, et pour différentes valeurs de 0 0

)

que l'on a interprétés à travers la formule de superposi
tion (27). On constate que ces résultats s'inscrivent par
faitement dans le faisceau délimité par les approches
statique et cinématique, dans l'hypothèse de résistance
nulle en compression des armatures.

A titre de comparaison, nous avons également reporté
sur la figure 20 :

-- le faisceau obtenu en supposant que les armatures
peuvent également travailler en compression jusqu'à la
limite ('JO;

- la courbe en pointillé qui correspond à un calcul fait
dans l'hypothèse où l'on modélise la terre armée
comme un matériau de Coulomb d'angle de frottement
cp et de cohésion isotrope C iso = (rra /2) tg (TC/4 + cp/2).
Le domaine de résistance correspondant dans l'espace
des contraintes est le plus petit cône de Coulomb qui
contienne le domaine G hom. Ce dernier type de calcul
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conduit, ainsi que STÉFANI et LONG [1979] l'avaient
déjà indiqué, à une évaluation beaucoup trop optimiste
de la capacité portante: On peut montrer en revanche
[5IAD - 1987], qu'en ce qui concerne l'analyse de sta
bilité d'un mur de soutènement en terre armée, une
telle «approximation d'isotropie» donne des résultats à
peine supérieurs à ceux de la méthode d'homogénéisa
tion qui prend en compte l'anisotropie de la terre
armée : elle peut donc dans ce cas constituer une
méthode de dimensionnement acceptable.

La position des points expérimentaux par rapport à ces
deux dernières évaluations théoriques vient conforter
la validité de l'approche par la méthode d'homogénéi
sation en calcul à la rupture, et tend par ailleurs à prou
ver que l'hypothèse faite au départ de résistance nulle
des armatures en compression, rend bien compte du
fonctionnement de ces dernières dans la terre armée.

5. CONCLUSION

Comme on s'est efforcé de le montrer à travers les
quelques exemples traités dans cet article, la méthode
d'homogénéisation élaborée dans le cadre de la théorie
du calcul à la rupture constitue un outil adéquat pour le
dimensionnement des ouvrages en sols renforcés. Sim
ple dans sa conception, sa mise en œuvre repose sur la
possibilité de déterminer le critère de résistance du sol
renforcé considéré en tant que matériau homogène, à
partir de ceux de ses constituants. C'est ainsi que l'on a
pu obtenir sur la base d'une modélisation multicouche,
une construction explicite du critère de résistance de la
terre armée, lequel apparaît comme étant du type
«frottant anisotrope». Cette même modélisation per
met en outre, par une simple modification dans l'écri
ture du critère macroscopique, de prendre en compte
n'importe quelle condition de frottement à l'interface
entre le sol et les armatures (voir [de BUHAN - 1985,
1986]).

Une telle méthode est susceptible de s'appliquer à bien
d'autres types d'ouvrages en sols renforcés, qu'il
s'agisse des procédés de renforcement des sols par
clouage, par l'introduction de micropieux, ou des tech
niques de traitement en place par colonnes. Mais il va
de soi que son efficacité au plan pratique dépend très
directement de la détermination numérique du critère
macroscopique. Or, en raison du caractère tridimen
sionnel de la plupart de ces modes de renforcement, ce
critère ne peut plus s'obtenir à partir de formulations
analytiques aussi simples que dans le cas du modèle
multicouche, mais nécessite, ainsi que nous l'avons vu,
la résolution d'un problème de calcul à la rupture défini
sur la cellule de base représentative de la structure du
sol renforcé. Il importe néanmoins de ne pas perdre de
vue que la résolution d'un tel problème ne constitue,
dans la mise en œuvre de la méthode d'homogénéisa
tion, qu'une étape de calcul intermédiaire. Il convien
dra donc dans la mesure du possible, de rechercher
des formulations analytiques approchées du critère
macroscopique, mieux adaptées à la résolution dans
un deuxième temps du problème homogène associé.

Quoi qu'il en soit, on peut raisonnablement s'attendre,
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sur la base des premiers résultats obtenus, à ce que la
méthode d'homogénéisation donne lieu dans les pro
chaines années à des développements importants dans
le domaine du dimensionnement des ouvrages en sols
renforcés.
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anomalies géostatiques stables et instables dans le cas du sel
étude par simulation en centrifuge

stable and unstable geostatic anomalies in the case of salt,
a study by centrifuge simulation

Amos Zelikson

Laboratoire de mécanique des solides *

Résumé
L'article présente les résultats des essais sur modèles réduits centrifugés pour
étudier l'initialisation et l'évolution des dômes de sel. Des solides tendres (argi
les chargées et non chargées, gélatine, ... ) "représentent le sel et la roche à
l'échelle du temps géologique. La similitude est basée sur le modèle de Bin
gham. Les contraintes et déformations sont observées et filmées. La photoélas
ticité est utilisée pour les contraintes. La sécurité de diverses configurations est
étudiée.

Abstract
The paper presents the results of centrifuge model tests studying the triggering and
development of salt domes. Soft solids (loaded and unloaded clays, geltaine, ... )
represent the salt and the rock on a geological time scale. The similitude is based
on the Bingham model. The stesses and deformations are observed and filmed.
Photoelasticity is used for the stresses. The safety of various configurations is
studied.

* École polytechnique, 91128 Palaiseau cedex.
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1. INTRODUCTION

L'article présente les résultats des essais sur modèle
réduit, effectués sur la grande centrifugeuse du
C.E.S.T.A. près de Bordeaux. Un grand nombre
d'évolutions géologiques peuvent être expliquées par
des anomalies géostatiques. Les méthodes de simula
tion par centrifugeuse, appliquées ici dans le cas du sel,
sont bien adaptées à l'étude de certaines de ces évolu
tions.

La présente étude est motivée par l'examen de la
sûreté d'un enfouissement de déchets radioactifs de
haute activité. Il s'agit notamment d'imaginer un scéna
rio d'évolution, pour une période de l'ordre de 1000 à
100 000 ans qui comporte l'hypothèse de la formation
et du développement d'un dôme de sel.
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Une part importante des questions soulevées sont
d'ordre qualitatif: une couche de sel comportant une
inclusion de déchets chaud peut-elle développer un
dôme? Une couche rigide et mince peut-elle arrêter le
développement d'un dôme? Un dôme de sel
parviendra-t-il nécessairement jusqu'au voisinage de la
surface libre? Le cadre méthodologique adéquat dans
lequel cet ensemble de questions doit être posé est
l'approche «morphologique», au sens de la Gestalt
théorie développée dans les années 1920. Dans cette
approche, le dôme est considéré comme un ensemble,
une «forme» qui varie; l'objet de l'étude est sa nais
sance et son évolution (on doit rapprocher ces remar
ques de la présence, dans l'ouvrage de René THOM
sur la théorie des catastrophes [1], du problème de
l'existence des dômes de sel).

Les dômes de sel ne peuvent être complètement étu
diés pour le problème qui nous préoccupe par l'obser
vation in situ. D'une part, nous sommes intéressés par
la dynamique du phénomène pendant une période de
l'ordre de 105 à 106 années; par ailleurs, la mesure
détaillée qui serait nécessaire n'est pas envisageable,
compte tenu des profondeurs mises en jeu. La figure 1
montre quelques exemples de dômes. On remarquera
l'absence d'informations au-delà d'une certaine profon
deur.

L'approche des phénomènes par le calcul (méthodes
analytiques ou numériques) est également limitée par
les difficultés mathématiques considérables du pro
blème : un coup d'œil sur les photos figurant dans le
présent article donnera une idée de la complexité de
l'évolution réelle du système.

Il résulte des remarques qui précèdent que l'approche
par simulation physique présente un intérêt et une
importance tout particuliers. Une telle simulation per
met, à l'échelle physique et temporel du laboratoire, de
représenter ce qui se passe dans la nature pour des
dimensions et des durées inaccessibles directement.

A l'origine des dômes de sel, on trouve une séquence
(anormale vis-à-vis de l'équilibre dans le champ de gra
vité) , composée d'une couche de roche «lourde» pla
cée au-dessus d'une couche de roche «légère». Un
retour à l'équilibre peut a priori se concevoir de deux
manières:

Fig. 1. - Coupes de six dômes du GULF
(d'après MURRA y).

Fig. 1. - Vertical sections through six Gulf domes
(after MURRA y).

- une inversion qui conduit, in fine, le sel à surmon
ter la roche plus lourde;
- un mélange des deux matériaux conduisant à une
couche unique relativement homogène.

La genèse de la catastrophe exige que les matériaux
soient très proches du comportement fluide, autrement
dit: bien au-delà des limites élastiques, tandis que les
contraintes sont très faibles par rapport à ces limites tel
les qu'on les observe dans les essais de laboratoire.
Donc, un changement de l'échelle du temps modifie
complètement les matériaux.

Sur plusieurs points, notamment pour ce qui concerne
la sécurité, le comportement solide est très différent du
comportement fluide.

Pour les fluides, une instabilité est engendrée dès que
la force motrice apparaît. Elle se développe selon exp
(t/T) (T = temps caractéristique), et ne s'arrête que
quand l'ordre géostatique redevient stable.

Les présents essais ont montré l'existence de cas sta
bles. Dans certains cas instables, une séquence d'évo
lution très lente est suivie d'une catastrophe très brus
que, et, par la suite, d'une seconde période d'évolution
très lente. Parfois, l'évolution s'arrête complètement.

Si l'hypothèse du comportement fluide est admise, on
n'a pas besoin d'une centrifugeuse. Des modèles
réduits «sur table» existent abondamment. Par contre,
l'hypothèse d'un comportement «solide» exige une
centrifugeuse.

BUCKY [2] a été le premier à utiliser une centrifugeuse
pour résoudre des problèmes miniers, donc à l'échelle
du temps «humain». Un grand nombre de g a été
nécessaire car les maquettes utilisaient la même roche
qu'in situ. BUCKY a étudié les contraintes par des
modèles réduits photoélastiques c;entrifugés [3].
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De petites centrifugeuses ont été utilisées notamment
par RAMBERG [4] pour des cas géostatiques.

Le choix de matériaux a été dicté par la commodité de
la fabrication des modèles. La centrifugeuse a été utili
sée avec un nombre de 9 de l'ordre de mille, afin
d'obtenir un comportement fluide.

Ces essais ont donné des formes similaires à celles des
essais «sur table» de DOBRIN [5] et de NETTLETON
[6]. Ce dernier a été le pionnier dans l'emploi de ces
types de modèles «fluides» . Tous ces modèles étaient
de très petites dimensions, de quelques centimètres
seulement. Les modèles de DOBRIN et NETTLETON
avaient un certain avantage sur ceux de RAMBERG :
s'agissant de modèles «sur table», l'observation de
l'évolution est aisée même sur de longues durées.

Étant donné que le matériau réel est remplacé par un
solide très peu résistant, un grand nombre de 9 n'est
pas nécessaire. Une gamme de 10-100 9 est suffisante.

La taille de la centrifugeuse est très importante. Cette
taille permet d'observer le modèle en permanence pen
dant des heures et des jours, d'enregistrer l'ensemble
des phénomènes sur vidéocassette, de tenir compte de
petits détails géométriques, d'éviter les effets de bord,
«d'embarquer» des systèmes de mesures tels que ceux
utilisant la photoélasticité, et d'introduire divers cap
teurs. Toutes ces informations, notamment les vidéo
cassettes, constituent pour le chercheur une représen
tation complète, bien que synthétique d'un phéno
mène géostatique ; un film ge synthèse a été réalisé par
le Service audiovisuel de l'Ecole Polytechnique.

2. PROBLÈMES DE SIMILITUDE

(On utilise la notation de J. MANDEL: l'échelle est le
rapport d'une dimension du modèle sur la dimension
caractéristique correspondante du prototype:
A (modèle) 1A (prototype) == A mlA == A * ) .

Pour expliquer les essais de NETTLETON, HUBBERT
[7] en 1937 a écrit un article consacré aux problèmes
de similituqe en géologie. Il fonde son analyse sur celle
de GALILEE, faite 300 ans auparavant [8].

HUBBERT cite une partie du résumé de GALILÉE :

"From what has already been demonstrated, you can
plainly see the impossibility of increasing the size of
structures to vast dimensions either in art or in nature;
likewise the impossibility of building ships, palaces, or
temples of enormous size in such a way that their oars,
yards, beams, iron-bolts, and, in short, aIl their other
parts will hold together; nor can nature produce trees
of extraordinary size because the branches would break
down under their own weight; so also it would be
impossible to build up the bony structures of men, hor
ses, or other animaIs so as to hold together and per
form their normal functions if these animaIs were to be
increased enormously in height; for this increase in
height can be accomplished only by employing a mate
rial which is harder and stronger than usual, or by

enlarging the size of the bones, thus changing their
shape until the form and appearance of the animaIs
suggest a monstrosity ...
" . .. Clearly then if one wishes to maintain in a great
giant the same proportion of limb as that found in an
ordinary man he must either find a harder and stronger
material for making the bones, or he must admit a
diminution of strength in comparison with men of
medium stature; for if his height be increased inordina
tely he will fall and be crushed under his own weight.
Whereas, if the size of a body be diminished, the
strength of that body is not diminished in the same pro
portion; indeed the smaller the body the greater its
relative strength. Thus a small dog could probably carry
on his back two or three dogs of his own size; but 1
believe that a horse could not carry even one of his

. "own sIze.

Selon GALILÉE : (J * = p * 9 * f * et C * = (J * puisqu'il
parle de la résistance (C = Cohésion; (J = contrainte;
p = masse volumique; 9 = accélération de la pesan
teur ; f = longueur).

HUBBERT reprend ces relations en ajoutant t * =

r; *1(J * (r; = coefficient de viscosité). Il définit la procé
dure suivante : f m est tout simplement la hauteur du
modèle. f est la hauteur des couches géologiques pri
ses en compte; tm est l'intervalle de temps qui sépare le
début et la fin de l'évolution. t «in situ» est la période
géologique correspondante. r; est prise comme une
constante qui ne dépend pas de l'échelle du temps, et
qu'on peut déterminer par des essais en laboratoire. Il
vient:

t * = r; * 1 (p * 9 * f * ) .

De plus, C * doit être égale à (J * . C, dans cette relation,
est le seuil plastique qui, selon HUBBERT (p. 1484),
ne dépend pas de la vitesse de déformation.

DOBRIN [5] a entrepris de vérifier l'analyse de HUB
BERT. Il écrit dans son résumé :

"Over long periods of time salt dome form by a process
of flow comparable to that of highly viscous liquids in
the manner suggested by ARRHENIUS NADAI and in
more details by NETTLETON."

Sa formule (1) est: r;* = p* g* f * t*, en plus C = 0;
DOBRIN n'utilise que des fluides dans ses modèles. Il
résume la forme de ses résultats dans sa figure 10
(figure 2), où, chose curieuse, p* est remplacé par
I1p * ; sur la partie linéaire, c'est I1Z * qui importe et
semble assez indépendant de la hauteur du modèle.

Une courbe typique des essais avec des solides est
superposée, en pointillés, sur la figure 2. Si c'est le cas
in situ, la période de croissance rapide I1t est petite par
rapport à la période totale. La relation r; = 11 p 9 I1Z I1t
utilisée pour trouver une valeur pour r; in situ risque
donc d'être très différente de r; = 11 p 9 Z t, prise par
DOBRIN et tous les autres chercheurs jusqu'à présent
comme base de validation. Assez souvent, des solides
(comme la pâte à modeler) ont été utilisés mais sans
tenir compte de la relation C * = (J * .
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Fig. 3. - Le schéma d'équilibre du dôme
(d'après LEES).

Fig. 3. - The dome's equilibrium scheme
(presented by LEES).
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Fig. 2. - La montée d'un dôme de sel
(d'après DOBRIN, [51, fig. 10).

Fig. 2. - Rise of model dome
(after DOBRIN, [5J, fig. 10).
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Méthodes anciennes :

Il faut revenir plus en arrière dans le temps pour trou
ver un autre point de vue. Le gé....ologue LEES [9] qui a
étudié les dômes de sel en Iran, Egypte et Israël écrit en
1931

Fig. 4. - Les schémas d'équilibre
(d'après GUSSOW).

Fig. 4. - The equilibrium schemes
(after GUSSOW).

"The Persian salt domes present sorne unique evi
dence on the plasticity problem. In the case of several
of the higher domes the salt has commenced to flow
downhill as a salt-glacier. The rock remains solid with
its normal banded structure ... ",

et plus loin :

"If the forces necessary to make salt plastic is of the
order of one hundredth of that indicated by laboratory
experiments, our conceptions of the problem are entie
rely changed."

LEES dans sa figure 6 (figure 3) présente le modèle de
F. RINNE pour expliquer l'écoulement du sel. Ce
modèle a été repris par GUSSOW (figure 5 de [10]
figure 4) en 1968. Or, on trouve ce modèl<3 (physique
cette fois) dans l'ouvrage de A. DAUBREE [11] de
1879, et qui présente les travaux d'une trentaine
d'années. On arrive donc en 1850.

DAUBRÉE parle d'un jet d'argile dans sa figure 141
(figure 5) et son appareil a été utilisé pour étudier les
bandes dans le jet - signe d'écoulement plastique
solide -. Cet appareil a souvent été utilisé pour simu
ler les dômes de sel entre 1920 et 1930, mais les résul
tats obtenus étaient décevants.

Fig. 5. - L'appareil de DAUBRÉE.
Fig. 5. - DAUBREE's apparatus.
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Selon LEES [9] : I:1p * g * / * = C * .
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"Experimental work in connection with the plasticity of
salt is less satisfactory when the results are applied to
practical problems. In such experiments the impor
tance of the time factor has not been considered suffi
ciently . Test maintained through hours and even days
are not comparable with geological processes deadling
in years or many thousands of years."

Dans les systèmes comme l'appareil DAUBRÉE, c'est
la résistance du « sel» qui compte et non pas celle de la
matrice, supposée rigide. La forme du jet est celle
d'une colonne.

La bible mentionne au sujet du Mont Sodome : «La
femme de LOTH regarda en arrière et devint une
colonne de sel». La seule colonne de sel dans cette
région est la montagne elle-même, considérée comme
un dôme de sel par LEES, en 1922 [9]. Selon lui :
"The latest movement of the salt is post dilubium and,
therefore, falls withing, perhaps, historic times, and it is
interesting to speculate whether the story of Sodom
and Gomorrah may not have been in sorne way con
nected with the movement of the salt dome." Si la
réponse est positive, c'est un exemple de croissance
rapide (même catastrophique) entre deux périodes
quasiment stables (un comportement selon la ligne
pointillée de la figure 2). La colonne de la femme de
LOTH est longue de 10 km et large de 1,5 km ; son
rayon hydraulique est de r = 30/23 = 1,3 km. La
cohésion maximale du sel, qui interdit l'écoulement
pour une colonne infinie, est C max = I:1p g
r/2 = 1,3 MPa.

Le cas des glaciers de sel, mentionné par LEES, peut
servir pour un calcul similaire. L'équilibre statiquement
admissible d'une pente infinie d'inclinaison a. La for
mule est C = (p g h sin 2 a)/2, h est l'épaisseur de la
couche de sel. Pour une pente de 1/3, h = 100 m,
p = 2,2 t/m3

; on obtient c max = 0,66 MPa. Ces calculs
très approchés donnent quand même un ordre de
grandeur d'une cohésion à l'échelle géologique. Elle
est beaucoup plus petite que les valeurs trouvées en
laboratoire, mais elle est suffisante pour empêcher le
phénomène dans bien des cas.

Le fait que des dômes et des diapirs n'existent pas tou
jours est le meilleur support de l'hypothèse que les
roches et le sel en particulier sont des solides, même à
l'échelle géologique.

Les échelles :

L'échelle de contrainte est prise comme C* (C in situ
doit être estimée).

L'échelle I:1p * est déduite des masses volumiques in
situ.

L'échelle de longueur 1* est donnée seulement dans le
cas où est présente une irrégularité de l'interface.
Alors, l'échelle de g pour le phénomène «réel» sera
donnée par:

Notamment, pour une interface plane l'échelle 1* est
mal définie. Or, comme les échelles sont assez floues,
une variation de g * par la centrifugeuse permet d'exé
cuter un nombre d'essais qui sont voisins du cas réel, et
d'en déduire des conclusions relatives à la sécurité par
exemple.

Pour déterminer l'échelle du temps par t* = 7)* /C*, il
faut estimer 7) in situ, ce qui n'est pas facile. Il n'y a pas
de raison que les valeurs trouvées en laboratoire soient
adéquates. Les estimations in situ exigent une défini
tion de la période de croissance, plus une estimation
du champ des contraintes, afin d'en déduire la résis
tance visqueuse. Le temps caractéristique T est donné
par la formule T = 7)/ (p g 1 - a C) (a est une constante
qui dépend de la géométrie; 1 est une longeur typique
du diapir).

3. LES CALCULS ANALYTIQUES

Ces calculs sont possibles dans le cas d'un comporte
ment fluide pour lequel les équations sont linéarisées et
les interfaces sont planes. On cherche une longueur
typique 1. L'évolution dans le temps est prise en
compte par une séparation selon HELMHOLTZ. La
fonction temporelle est exp (t/T), T est un temps carac
téristique. A priori, les résultats sont valables pour des
hauteurs de dômes allant jusque -::::::./ /10. Après cette
hauteur, il faut tenir compte de la nouvelle forme de
l'interface. Historiquement, il faut évoquer d'abord
l'étude de G . TAYLOR, faite 20 ans après les essais de
NETTLETON, et 25 ans après ses propres études sur
l'instabilité de l'écoulement d'un fluide visqueux entre
deux cylindres.

Les équations du problème sont linéaires, de sorte
qu'une forme sinusoïdale peut être choisie pour l'irré
gularité ; on note À la longueur d'onde de l'irrégularité.
Il n'y a pas d'autre longueur qui intervienne dans le
problème, si les hauteurs des couches sont supposées
illimitées. Les masses volumiques sont p pour le maté
riau surincombant et p pour le matériau initialement
inférieur; les fluides sont soumis à une accélération g,
de sorte que la force volumique motrice est l:1y = g (p
- p). TAYLOR a établi que l'irrégularité croît selon exp
(t/T), où le temp...s caractéristique T est donné par la for
mule de GALILEE. En effet, si l'on pose comme quan
tité homogène à une accélération A = 1:1Y/ <p> avec
<p> = (p + {))/2, l'expression de TAYLOR, soit
T = 11 <p> À / (1:1;( rr) devient T = 11 À/ (A rr). Or
la formule de GALILEE est un exemple classique d'uti
lisation de l'analyse dimensionnelle, dans laquelle une

At2

seule variable sans dimension existe, soit -À-' de sorte

que cette quantité est constante . TAYLOR souligne
que son calcul n'est valable que pour les déplacements
qui demeurent faible vis-à-vis de la longueur d'onde À,
ce qui explique le paradoxe suivant: plus À est petit,
plus la croissance est rapide. Pour une couche d'épais
seur h, il est logique de prendre T ~ 11 <p> h/l:1y .
Pour des roches, on peut retenir <p> / 1:1Y ~

2 S2/m donc T ~ V2ll en secondes.
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Cette montée «explosive» a pour origine la conversion
complète de l'énergie potentielle du champ de pesan
teur en énergie cinétique. Une image plus réaliste du
mouvement exige l'introduction de lois de comporte
ment qui tiennent compte de la dissipation d'une partie
de l'énergie potentielle dégagée. En même temps, il ne
faut pas totalement écarter la possibilité qu'une certaine
partie de l'énergie potentielle reste disponible pour une
conversion en énergie cinétique, autorisant une catas
trophe de type «TAYLOR».

La relation G = 1) dE/dt avec
E = E (x) exp (t/T)

est réduite à :
G (x) = (I)/T) E (x).

L'étude de l'instabilité pour un fluide visqueux est inspi
rée du cas du flambage d'une poutre élastique (pro
blème d'EULER).

Si la longueur de la poutre est l, la hauteur h et la lar
geur l, l'équation pour le déplacement west:

d2w/dx2 + G max W/(I)/T) (h 2 /6)) = O.

La valeur critique de (J max' soit G cr est alors :
(J cr = a (h/1)2 (1)/T),

G cr est une fonction de ~r et de la géométrie, de sorte
que

Pour 1~ 00 : T ~ O.

Pour 1~ 00, le comportement est de type TAYLOR,
et pour I~ 0 de type EULER, et selon le théorème de
ROLLE, appliqué à la fontion l/T fonction de l, il se
trouve des longueurs 11 , 12, ... pour lesquels 1/Test
maximal. Dans certains cas, il y a un minimum très
prononcé de T.

La longueur 1correspondante est À/2, moitié de la lon
gueur d'onde de la perturbation sinusoïdale qui va croÎ
tre au détriment des autres. Pour ces cas, l'échelle des
longueurs, est égale à À * . par contre, dans le cas où le
minimum est plat, où il y a plusieurs minimums de
valeurs assez similaires, l'échelle des longueurs n'est
pas définie, ce qui entraîne la non-définition des échel
les des contraintes et du temps.

En résumé, dans les modèles flt1k:les une définition
floue de la longueur caractéristique se transmet à la
définition des échelles. NETTLETON et d'autres cher
cheurs ont initialisé leurs essais par une aspérité géo
métrique prononcée.

L'histoire des contraintes :

Dans les essais centrifugés, la force motrice ~p m g m est
appliquée d'une façon discontinue. L'histoire des
contraintes qui s'ensuit ne correspond pas au cas in
situ, surtout quand on cherche à étudier l'évolution
d'un dôme déjà établi.

C'est pourquoi le nombre de g est augmenté très lente
ment. Normalement, un compromis est trouvé,
compte tenu du coût de l'heure de centrifugation.

REVUE FRANÇAISE DE GÉOTECHNIQUE

4. MATÉRIAUX

Le choix des matériaux est gouverné par deux sortes
de considérations :

a) la disponibilité, le coût et la facilité de préparation;
b) les besoins de la similitude et de la mesure.

Le premier ensemble de facteurs est très important. On
doit garder à l'esprit que les essais conduisent à la des
truction d'un grand nombre de modèles réduits, de
taille substantielle. Si le souci de disposer des meilleurs
matériaux possibles conduit à choisir des matériaux
coûteux, et donc à réduire le nombre d'essais, on court
le risque de tomber dans le piège des «résultats rares».
Ne disposant, en raison de leur coût, que d'un nombre
très limité de résultats, le chercheur développe à leur
égard un respect tout à fait démesuré, qui pousse à
tenter de les interpréter à «tout prix». Au contraire,
dans un travail de recherche, surtout expérimental, il
faut être prêt à rejeter une partie des résultats. Pour
cette raison, les modèles utilisent des argiles et de la
gélatine pour les zones étudiées en photoélasticité.

Un appareil DAUBRÉE, dans lequel la pression a été
exercée pneumatiquement, a servi de rhéomètre. On
fait s'écouler les matériaux dans un tube transparent.
La valeur de la pression motrice et la vitesse d'écoule
ment ont servi pour définir C et 1) pour un matériau de
BINGHAM, selon une formule de POISEUILLE modi
fiée. Les mélanges suivants ont été utilisés.

1. Argile de Provins «grise» : 100 g d'argile, 100 g
d'eau, 100 g de corindon:

Masse volumique p = 1,86 g/cm3

Cohésion C = 0,5 kPa
Viscosité 1) = 7000 Pa.s.

2; Argile «blanche» (kaolin) : 100 g d'argile, 80 g
d eau (correspondant à la limite de liquidité) :

Masse volumique p = 1,54 g/cm3

Cohésion C = 0,4 kPa
Viscosité = 1) = 10000Pa.s

3. Gélatine:

Masse volumique p = 1,31 g/cm3

Cohésion C = 0,6 kPa
Viscosité 1) = 10000 Pa.s
Photoélasticité 0,8 kPa par frange
(C variant de 2 à 2,5 franges dans les essais de poutre).

4. Argile «blanche» affaiblie: argile 100 g, eau
120 g :

Masse volumique p = 1,40 g/cm3

Cohésion C = 0,05 kPa
Viscosité 1) = 2000 Pa.s

5. Argile «grise» durcie: argile 100 g, eau 60 g,
corindon 80 g :

Masse volumique p = 2,05 g/cm3

Cohésion C = 5 kPa
Viscosité = 1) = 20000 Pa.s
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Remarque:
La gélatine, seul matériau disponible en photoélasti
cité, est très fragile, d'où une dispersion considérable
de la valeur de C. Le mélange nO 3 est à la limite de la
sensibilité photoélastique.

Les systèmes géologiques suivants ont été utilisés prin
cipalement :

1. Couche supérieure en argile grise chargée
(mélange nO 1). Couche inférieure d'argile blanche
non chargée (mélange nO 2). Pour ce couple :

photoélasticité, on applique deux plaques polarisantes
sur les fenêtres et on éclaire par l'arrière au moyen de
huit ampoules capables de résister à une accélération
de 100 g. Le modèle est également éclairé par devant
au moyen d'une ampoule du même type. Un miroir
renvoie l'image à la caméra-vidéo fixée sur le bras de la
centrifugeuse à 1,5 m de la cellule. L'image transmise
est d'une qualité correcte. Le déroulement de l'essai est
enregistré en temps-modèle réel, à raison de vingt-cinq
images par seconde.

5. LES INSTALLATIONS

4. Couche supeneure en argile grise chargée
(mélange nO 1) renforcée par une couche mince
d'argile grise durcie (mélange nO 5).

2. Couche supérieure en argile grise chargée
(mélange nO 1). Couche inférieure en gélatine
(mélange nO 3). Pour ce couple :

<p> = 1,7 g/cm3

<p> = 1,58 g/cm3

ô.p = 0,32 g/cm3

ô.p/<p> = 0,19.

ô.p = 0,56 g/cm3

ô.p/<p> = 0,35.

3. Couche supeneure en argile grise chargée
(mélange nO 1). Couche inférieure en argile blanche
non chargée (mélange nO 2) comprenant une inclusion
moins résistante représentant les déchets (mélange
nO 4).

Il est évident que dans un premier temps il était néces
saire de tirer le maximum d'informations des modèles
à deux dimensions, avec l'objectif de ne passer
qu'ensuite aux modèles à trois dimensions.

Les modèles à trois dimensions ne permettent pas de
suivre l'évolution du phénomène puisque les maté
riaux sont opaques. D'autre part, la durée d'un essai
est nécessairement plus longue et donc le coût est
supérieur.

Une tranche des couches géologiques est maintenue
entre deux plaques de plexiglass, ce qui permet de
voir, éclairés de face, les systèmes argile-argile et, éclai
rés par derrière en transparence, les zones photo
élastiques en gélatine.

A 100 g et pour <p> = 1,6 g/cm3 la pression à
0,4 m de profondeur dans le modèle est 0,64 MPa.
Afin de conserver un coût raisonnable, la cellule conte
nant les matériaux est conçue comme suit : la cellule
principale est munie d'une fenêtre de largeur 0,2 m
(sur toute la hauteur) en plexiglas de 5 cm d'épaisseur.
Le reste de la largeur est protégée par deux plaques
d'acier de 2 cm d'épaisseur, trouée de manière régu
lière. Ces trous permettent une inspection de contrôle.
La largeur nette de l'échantillon est de 0,9 m de la hau
teur de 0,45 m (plus une bordure de 5 cm). Cette cel
lule occupe toute la largeur disponible de la nacelle
pivotante de la centrifugeuse. Pour mettre en œuvre la

-
Fig. 6. - a) La cellule avec plaques d'acier.

b) Les plaques d'acier enlevées.
Fig. 6. - a) The cel! equipped

with protective steel plates.
b) The protective plates removed.
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Un appareil vidéo spécial permet de ralentir la cadence
de projection jusqu'à la cadence image par image.

Deux cellules secondaires ont été construites. Elles ont
la même hauteur, et une largeur nette de 0,4 m. Les
plaques en plexiglas sont complètement couvertes par
les plaques en acier trouées. Elles sont utilisées ensem
ble, de sorte qu'on exécute deux essais à la fois. Ce
système ne contient pas de miroir. La centrifugation est
arrêtée périodiquement et les cellules inspectées. En
cas de besoin, les plaques sont démontées et des pho
tos sont prises.

L'essai DAUBRÉE

Une de ces cellules est munie d'une traverse trouée qui
permet d'exécuter des essais de jets sous une presse en
laboratoire. La presse écrase la couche inférieure qui
forme un jet viscoplastique dans la couche supérieure.
C'est un essai presque sans similitude, mais qui est utile
pour observer certains phénomènes, notamment les
lignes de LUDERS et la fissuration.

6. LES RÉSULTATS

Un certain nombre de modèles ont été «stables» c'est
à-dire qu'une centrifugation à 100 g pendant des heu
res n'a rien modifié au modèle.

On s'intéresse ici surtout aux cas instables. Les coeffi
cients de sécurité sont estimés en prenant comme éta
lon le cas d~un cylindre flottant dans le sol c'est-à-dire:
le problème de STOKES en viscoplasticité. On doit
comparer les forces motrices d'un cas donné par rap
port au cas étalon.

Les séries géologiques et les configurations géométri
ques ont été choisies pour étudier l'initialisation, l'atté
nuation et l'accélération de la croissance diapirique.
C'est surtout ces aspects qui sont discutés ici. Notam
ment les scénarios qui ont été simulés peuvent bien
exister avec un coefficient de sécurité égal à 1, surtout
en grande profondeur. Ainsi, les essais pourraient
expliquer les évolutions de ces catastrophes géologi
ques.

6.1. Le problème de STOKES

Une sphère rigide de masse spécifique donnée est pla
cée dans un milieu infini composé d'un matériau de
BINGHAM (C, r;), et de masse spécifique plus élevée
que celle de la sphère (le rayon est R, l'écart de densi
tés i1p). Pour i1pg assez faible, la sphère reste immobile.
Le seuil d'apparition du mouvement dépend unique
ment de C et peut être estimé par des calculs de charge
limite de la théorie de plasticité. On considère d'abord
un disque de rayon R, ou plutôt une plaque pour le cas
bidimensionnel. En avant et en arrière de la plaque on
suppose des zones de RANKIN . La direction de la
pression maximale a tourné de 3 )[/2 entre ces deux
zones. la charge critique F/ A == (J cr (A = aire de la sec
tion droite) est donnée par () cr = (3 Tf + 2) C. Pour
une sphère ou un cylindre, il faut ajouter la résistance
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a)

b)

Fig. 7. - Le problème de STOKES viscoplastique :
a) Configuration initiale.

b) Configuration finale, la surface libre
est atteinte.

Fig. 7. - STOKES' viscoplastic problem :
a) Initial configuration.
b) Final configuration.
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a) 30 g' b) 60 g'

c) 60 g' ~ 100 g' Fig. 8. - Petite cellule - Système 1 :
a) Milieu de la cellule.
h) Près du plexiglass.

Fig. 8. - Smal! cel! - System 1 :
a) Middle of the cel!.

b) Near the plexiglass.

d') 60 g' ~ 100 g'

due aux parois latérales, d'où: (5 cr ~ (3 7T + 4)
C = 13,4 C.

Un cylindre de diamètre 8 cm a été placé dans le
mélange 1 : I1p = 1,4 g/cm3

.

A 12 g', le mouvement est imperceptible après une
heure de centrifugation. Ceci correspond à

C ~ 800 Pa (la valeur donnée par l'appareil DAU
BREE est de 500 Pa). Le calcul par un champ statique
ment admissible donne une majoration pour C.

Au-delà de 12 g', on peut prendre la formule de STO
KES comme une estimation pour la vitesse de flottai
son à la surface, prenant comme force motrice I1p I1g
(L1g' = g' - 12) (la notation g' est utilisée pour le
nombre de g, afin de distinguer de «gramme »).
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F/(lI R2
) = (J = 6 Y) v/R.

F = I:1p I:1g 4 II R3 /3.

L'enregistrement vidéo pour 16 g' donne : Y) ~ 20 000
Pa.s.

La figure 7 montre les configurations initiale et finale
pour un essai dans la petite cellule. Les deux essais ont
donné pratiquement les mêmes résultats. A quoi cor
respond cet essai?

Dans la figure 8c, on voit un dôme de sel flottant dans
la couverture. Le mouvement de la couverture autour
du dôme est similaire à celui indiqué par les bandes
dans la figure 7b.

Les bulles ont été utilisées pour mesurer la charge de
l'électron, et à cet effet HADAMARD (1911) [13] a
étudié le mouvement d'une sphère visqueuse dans un
fluide visqueux. HADAMARD a montré que la sphère
garde sa forme, et que la vitesse moyenne est très peu
dépendante de la viscosité de la sphère.

La figure 9, qui est la figure 1 dans l'article de DAVIS et
G. TAYLOR [14], montre que les bulles d'air, si fami
lières, ne sont pas du tout des sphères. Néanmoins,
l'article montre que la formule de STOKES est valable.
On suggère au lecteur de tracer une sphère imaginaire
à l'intérieur du dôme et de considérer le mouvement
relatif du matériau qui l'entoure (relatif par rapport à la
vitesse moyenne de la sphère). Les relations issues du
problème de STOKES sont : C < I:1p g R/a pour l'ini
tialisation, où (1/a) est le facteur d'efficacité de la force
motrice statique (........., 0, 1 dans le cas présent) et

<E> == V/R = (l:1p g - (l:1p g/a)) R//5
1//5 est le facteur d'efficacité de la force motrice du
mouvement (1//5 ~ 4/18 dans le cas présent).

6.2. Cas stables

1. Grande cellule : interface plane. Couche supé
rieure : 0,15 m d'argile chargée (mélange nO 1) ; cou
che inférieure : 0,2 m de gélatine, trois fois plus résis
tant que le mélange ordinaire (mélange nO 3) : 8 h 37 :
20 g'; 8 h 59 : 40 g' ; 9 h 29 : 60 g'; 10 h : 80 g' ;
10 h 29 : 100 g', maintenus jusqu'à 12 h 25 où l'essai a
été arrêté. Pendant toute cette période, l'interface
plane est restée stable.

2. Grande cellule: interface plane. Système 2 (argile
chargée, mélange nO 1) / gélatine ordinaire (mélange
nO 3); h = 0,15 m - 22 juillet 1985 : 14 h 10 :
20 g'; 14 h 20 : 40 g'; 14 h 30 : 50 g'; 14 h 40 :
60 g'; 15 h 21 : 100 g' jusqu'à 15 h 51.

23 juillet 1985: 9 h 20 : 100 g' (léger effet photo
élastique) .

10 h 20 : spécimen démonté.

Certains exemples montrent que dans des cas appa
remment stables il faut être prêt à centrifuger pendant
une très longue période.
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[14]

Fig. 9. - Photographies successives
de /a montée de bulles d'air

(d'après DA V/ES et TA YLOR - [14J, fig. 1).
Fig. 9. - Successive spark photographies

of air bubbles
fafter DA VIES and TAYLOR - [14} fig. 1).

6.3. Initialisation

6.3.1. Interface plane, système 1 (argile-argile)

Après une période sans événement de 1 800 s à 100 g'
(qui a été précédée d'une période lente de montée en
g'), le phénomène s'est produit en 1 seconde.

Les diapirs initiaux sont présentés dans la figure 6b.
L'état final a été un renversement total de l'ordre des
couches, à interface plane.

On voit que le solide lourd a formé des jets qui ont frac
turé le solide léger, comme dans le cas d'une fractura-
tion hydraulique. .

6.3.2. Initialisalisation sur une interface ondulée

Système 1 (argile-argile), aspérité : h = 5 cm

Les étapes sont présentées sur la figure 8, pour une
petite cellule et l'évolution d'un modèle dans la grosse
cellule a été enregistrée (fig. 10a). Des pénétrations du
matériau lourd «en tenaille» délimitent (et sur la
figure 8 découpent) une zone qui flotte vers la surface.
Dans le cas de la petite cellule, le moment du déclen
chement n'est pas bien défini, mais supérieur à 60 g'.
Selon la figure 10a la catastrophe est à 38 g' avec
I:1p = 0,32g/cm3

.
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[11aJ
Fig. 11. - Instabilité d'une cavité

pleine de sel affaibli.
Fig. 11. - /nstabJ'lity caused by a cavity

full with weakened salt.

[11bJ

Le diamètre du dôme est de 2,5 fois celui du cylindre
de STOKES (comparaison entre la figure 7 et la
figure 8). Le coefficient de sécurité par rapport au cas
étalon de STOKES serait alors (0,31/1,4) (38/12)
(2,5/1) = 1,75.

Mais, si l'on tient compte du fait que l'initialisation a été
déclenchée sur une autre géométrie, en prenant
comme diamètre la hauteur de l'aspérité h = 5 cm, on
trouve un facteur de sécurité de (6,31/1,4) (38/12)
(5/8) = 0,43. Cette valeur est proche du cas de la
fondation superficielle soumise à la charge I1p g h ou
(l1p g h)/a = C, a = j[ + 2, ce qui donne C = 1100
Pa, dans le cas présent.

Système 2 (argile-gélatine), h = 4 cm :

Dans ce cas I1p = 0,56 g/cm3
. D'après l'enregistre

ment, l'initialisation est à 35 g'. Le rapport des forces
motrices des cas 1-2 est (0,56 x 35) (0,31 x 38) =

1,7, ce qui montre que la gélatine est -... 1,7 fois plus
résistante que l'argile. L'ordre de grandeur est correct
par rapport aux mesures faites en laboratoire.

6.3.3. Initialisation par une inclusion faible
(système 3)

La séquence des temps pour la grande cellule est don
née sur la figure lOb. La figure 11 présente le modèle
avant et après l'initialisation dans une petite cellule.

Dans le cas de la figure 11, la couverture est renforcée
selon le système 4. La catastrophe, d'après l'enregistre
ment, est déclenchée par une fissuration vers l'inclu
sion accompagnée de son écrasement, et de la forma
tion d'un jet qui perce toutes les couches. La catastro
phe est générale, selon la figure 11b.

6.3.4. Initialisation sur une pente

LEES [9] écrit que les dômes Persiques se trouvent très
souvent sur les flancs des anticlinaux. L'écoulement du
sel sur la pente souterraine engendre l'instabilité. La
figure 12 présente un essai dans la petite cellule
(système 1, argile-argile).

140
" ,..------t====== 3il06~ 1

Fig. 10 - Séquences de temps.
Fig. 10. - Time sequences.

6.4. Analyse photoélastique (système 2)

Une analyse photoélastique complète exige une instal
lation qui permet de faire tourner les plaques polarisan
tes. La centrifugeuse n'est pas équipée d'une telle ins
tallation. L'analyse est basée sur une comparaison des
lignes isochromatiques (les « franges») filmées avec cel
les des solutions de l'équation bi-harmonique. Il est
rappelé qu'une ligne isochromatique est le lieu des
points où le rayon du cercle de MOHR est constant.

6.4.1. Initialisation sur une ondulation

La figure 13 présente la séquence au cours du temps.

L'interface est esquissée sur la figure. Il s'agit d'une
pente de 1/6 des deux côtés de la fenêtre.
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Dg'
Fig. 12. - Instabilité d'une interface inclinée.

Fig. 12. - Instability of a sloping interface.

50g'

40 g'

a rg il e

~
gélatine évolution

La plus intéressante est la distribution des pressions
horizontales (] x dans la figure. Leur valeur est de l'ordre
de 1 000 Pa, tandis que la contrainte motrice I1p g h est
de l'ordre de dix fois plus. Bien que l'écrasement hori
zontal soit le phénomène principal, l'efficacité de la
force motrice verticale est de l'ordre de 1/10.

Fig. 13. - Séquence de temps
pour un système argile-gélatine.

Fig. 13. - Time sequence
for a clay-gelatine system.

Le régime de contraintes au début est présenté sur la
figure 14 et son analyse sur la figure 15.

La comparaison est faite avec la solution de HERTZ
pour un cylindre soumis à deux lignes de forces con
centrées opposées sur un diamètre. Cette solution est
une superposition de trois champs :

- ligne de force à l'origine (deux fois) ;
- une pression hydrostatique constante (cette pression
qui n'apparaît pas sur les franges fait, dans le cas pré
sent, partie de la charge moyenne p g H, H = profon
deur moyenne).

La fonction d'AIRY (/)(r, f)) en coordonnées polaires est,
pour le cas 1, (/) = - r f) cos f), d'0 ù (J r = (2 sin f)) / r ,
(] () = 0, T = O.

Les isochromatiques sont présentées sur la figure 15.

En agrandissant la photo de la figure 14 jusqu'à ce que
la séquence de frange coïncide avec celle de la
figure 15, on trouve la valeur du rayon du cylindre et la
force.

Fig. 14. - Témoignage photoélastique
du commencement de la formation du dôme.

Fig. 14. - Photoelastic record of
the beginning of the dome's formation.

6.4.2. La colonne de sel

Un certain nombre de dômes sont semblables à une
colonne qui s'agrandit en poussant les couches supé
rieures.

Un modèle avec trois diapirs initiaux de 8 cm a été
observé dans la grande cellule. Après un écrasement
horizontal, tel que le cas décrit dans le paragraphe pré
cédent, une colonne de gélatine représentant le sel a
commencé à bouger vers la surface.
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sel

y

1000 Pa

fenêtre J
------.l

Fig. 15. - Le problème de HERTZ:
à gauche: Contraintes d'écrasement.

à droite: Franges isochromatiques.
Fig. 15. - HERTZ'S problem :

left : Pinching stresses.
right : /sochromatic fringes.

Les isochromatiques sont présentés sur la figure 16.
On voit que ce sont des ellipses sur la partie haute de la
colonne.

Les fonctions d'AIRY, pour ce cas, sont des polynô
mes en coordonnées cartésiennes. Les cas suivants
sont superposés:

1. La flexion pure : la fonction d'AIRY Fest F y3
multipliée par une constante : () y = 0, 0- X 6 y,
T = O.

2. F = x2 y multipliée par une constante.

o-x = 0, ()y = 2 y, T = - 2 x.

3. ()x = Psgy, o-y = 0, T = O.

Cette solution vérifie l'équation d'équilibre; et :

~ (o-x + 0-) = O.

La superposition est :

°- x = a Ps g y, 0- 'l = (p S g + k) y, T k x ;

a et k sont constantes.

Si, le rayon du cercle de MOHR est R, on trouve
(o-x - 0-)2 + (2 T)2 = (2 R)2; ((a-l) Ps g + k)2
y2 + 2 k1 x2 = 2 R2. Ce sont les équations des ellipses
isochromatiques.

Pour y = 0, la seule contrainte non nulle est T, ce qui
donne k. Le rapport des axes des ellipses donne a. La
distribution des contraintes est présentée sur la
figure 16. Il s'agit de la surcharge par rapport à une
contrainte hydrostatique constante.

Les valeurs correspondant à cette figure sont a =

1,12, ce qui montre que la contrainte horizontale est
grande relativement à la contrainte verticale k =

0,012 N/cm3, autrement dit ~P g/k = 15.

Pour des rapports de a plus grands, les ellipses devien
nent plus plates, de sorte que dans la fenêtre on ne voit
que des lignes isochromatiques parallèles, comme
pour une flexion pure. Ceci a été le cas pour un
modèle initialisé sur trois bosses de h = 2 cm, pré
senté dans le film.
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K= ("!(ROCHE) - l( SEl ))/15

CONTRAI NTES DE
FLOTTAISON

FENETRE

bouchon

de

se 1

Fig. 16. - Les contraintes juste avant la ruine.
Fig. 16. - The stresses an instant before ruin.

6.4.3. Quelques conclusions
de l'analyse photoélastique

Les exemples précédents montrent que la force
motrice !1p g est d'abord transformée en un système de
forces d'écrasement horizontales, avec une efficacité
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de l'ordre de 1/10. Ensuite, dans le mouvement qui
commence, la partie supérieure du diapir se comporte
comme un bouchon poussé vers le haut par une pres
sion verticale uniforme à sa base. Cette pression est
combattue par une contrainte de cisaillement uniforme
sur la paroi latérale, égale à la cohésion du sel. L'effica
cité de la force motrice est de l'ordre de 1/15 pour ce
cas.

6.5. Durée de l'évolution

Les exemples d'équilibre plastique des modèles ainsi
que l'analyse photoélastique permettent de prendre
comme première approximation les valeurs de C pré
sentées au début: de l'ordre de 0,3 MPa. En ce qui
concerne la viscosité, WOIDT, par exemple, [15], cite
la 15 Pa.s ~ r; ~ la 18 Pa.s soit une variation de 1 à
1 000. Il propose r; = 10 17 , Cm = 500 Pa, donc C *
1/600, r;m = 10000 Pa.s, donc r;* = 10 -13.

L'échelle du temps est:

t * = r; * / C * = 6 x 10 -11.

Selon cette échelle, une seconde correspond à
500 ans in situ. Cette échelle a été adoptée pour
l'enregistrement ainsi que pour les séquences des figu
res 10 et 13. Ces séquences montrent l'existence de
périodes d'évolution très lentes avant et après la catas
trophe, selon la courbe en pointillés de la figure 2.

6.6. Coefficient de sécurité du cas étalon

Ayant choisi C = 0,3 MPa, on peut estimer le coeffi
cient de sécurité du cas étalon, le cylindre de STOKES.
La sécurité des autres cas a été estimée relativement à
celui-ci au moyen des essais.

Pour une interface de profondeur 500 m, par rapport
à 20 cm dans le modèle, l'échelle de longueur est
f * = 1/2500 et le cylindre de 8 cm représente 200 m
in situ.

La contrainte motrice pour R = 100 m, !1p = 0,2 g/cm3

est r; = 0,37 MPa. Le modèle donne alors (Jcr ~ 13,4 C.
Le coefficient de sécurité est 13,4 x 0,3 / 0,37 = Il.

Comme les cas d'initialisation étudiés dans le modèle
avaient une sécurité du même ordre de grandeur que
le cas étalon, on peut considérer que leur coefficient de
sécurité est de l'ordre de 10 pour la profondeur de
500 m. De la même façon, les mêmes structures sont
instables à partir d'une profondeur de l'ordre de
5000 m.

D'un autre côté, si on estime que la résistance est
C = 0,03 MPa, de sorte que ces structures deviennent
instables à la profondeur de 500 m, alors l'échelle du
temps est dix fois plus petite de sorte qu'une seconde
correspond à 5000 ans. Ceci montre les rôles que
jouent la cohésion et le coefficient de viscosité dans
l'estimation globale de la sécurité.
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6.7. Le blocage de croissance

Que se passe-t-il quand le dôme rencontre des couches
relativement résistantes?

Les seuls cas étudiés consistaient à rigidifier, par un fac
teur dix, la moitié de l'épaisseur entre le toit du dôme et
la surface libre (système 4).

6.7.1. Couche rigide près de la surface libre

Dans ce cas, le dôme n'a pas percé la couche rigide.
Tout le phénomène s'est déroulé en profondeur mal
gré une augmentation du nombre de g'. L'écoulement
est devenu de plus en plus tourbillonnaire tendant vers
un mixage de deux matériaux.

a) 0 g'

Or, un tel mixage correspond à un état géostatique
méta-stable.

Les détails de ce mixage sont présentés sur la
figure 17. On note que c'est le matériau lourd qui a
coulé dans le matériau léger, tandis qu'une flottaison
du matériau léger vers la surface n'a pas eu lieu. Dans
la phase finale (figure 17d), tout s'arrête à mi-hauteur
du modèle. In situ, de telles évolutions risquent
d'échapper à une auscultation à partir de la surface.

6.7.2. Couche rigide en contact avec le toit du
dôme

Le système est le même que dans le cas précédent,
sauf que la couche rigide à changé de position. Le

b) 40 g'

c) 60 g' Fig. 17. - Mixage sous une couche rigide.
Fig. 17. - Mixing below a rigid layer.

d) 100 g'
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a) b)
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c)

Fig. 18. - Perçage d'une couche rigide.
Fig. 18. - Piercing of a rigid layer.

comportement est totalement différent du cas précé
dent (fig. 18). La couche rigide bloque le mouvement
vertical (figure 18a), tandis que l'écrasement horizontal
est possible. La poussée du dôme casse la couche
rigide en trois morceaux comme une poutre se rompt
avec trois articulations (figure 18b). Un morceau reste
sur le toit tandis que les deux autres sont pliés dans une
position verticale des deux côtés du «champignon» et,
finalement, sont incorporés dans le tronc de celui-ci
(figure 18c). La forme finale est similaire à plusieurs cas
rencontrés in situ. La colonne finale est issue d'une
évolution du voisinage de la surface, et non pas d'un
jet.

L'essai a été répété dans la grande cellule et l'évolution
suivie à partir de 25 g', ce qui a amené à la rupture.

La différence dans les comportements des cas 6.7.1. et
6. 7 .2. et la forme de la rupture de ce dernier cas lais
sent à penser que le paramètre principal est la résis
tance à la traction, comme si la couche rigide faisait
«armature» pour la couverture. On sait que pour une
poutre en béton l'armature est du côté de la traction
maximale. La sécurité peut donc être estimée selon
le champ cinématiquement admissible habituel des
poutres encastrées: trois articulations de moment
critique Mer = q /2/16. (q = charge; / = largeur;
Mer = C H2/2, H : hauteur de la poutre). Dans le cas
présent: H = la profondeur du toit = 10 cm,
C = 500 Pa (la résistance de la couche rigide) ; Mer =
1,25 Nm/m. Si / est la largeur du dôme, soit 0,2 m,
on trouve q = 1,25 X 16/0,22 = 500 Pa, I1p ~

0,4 g/cm3 et à 25 g' la contrainte motrice (5 sur toute la
hauteur du dôme h (h = 0,1 m) est (5 = I1p g h =

10000 Pa = 20q.

Comme c'est un modèle cinématiquement admissible
l'efficacité de la force motrice est minorée par 1/20.

Dans le cas où le dôme n'a pas percé, on prend
C = 5000 Pa, ce qui donne Mer = 12,5 Nm/m et
q = 5000 Pa, (5 ~ 2 q et n'a pas suffit pour percer.

Il semble donc qu'une utilisation du champ de mouve
ment à trois articulations et d'une charge q ~ (5/10 =

I1p g h/10 donnerait une estimation convenable pour la
sécurité.

6.8. Essais d'un modèle DAUBRÉE
(jet d'argile)

Les essais sur centrifugeuse montrent que dans plu
sieurs cas le dôme est un «champignon» nourri par un

Fig. 19. - Jet perçant la couche supérieure.
Essai sous presse.

Argiles non chargées à la limite de liquidité.
Fig. 19. - A jet piercing the upper layer.

Tests on a press.
(( Unloaded)) clay at the limit of /iquidity.
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10.

12.

Il.

jet. Ce jet est formé par l'écrasement en tenaille d'une
partie de la couche inférieure. Ce phénomène peut
être imité en laboratoire, bien entendu sans que la simi
litude puisse être garantie. On place une cloison rigide
trouée entre les deux argiles, et on exerce par une
presse sur la cloison la force correspondante à la diffé
rence des pressions dans l'essai centrifugé. L'essai se
déroule très lentement (un micron par seconde). La
couche supérieure est en effet percée par le jet. Elle est
fortement fissurée et se casse en blocs, comme dans le
cas de la couche rigide de la figure 18. Des lignes de
LUDERS apparaissent dans la zone inférieure qui
nourrit le jet. Sur la figure 19, on peut les voir au
moyen d'une loupe. Elles correspondent bien au
schéma des lignes de glissement des fondations.

CONCLUSIONS

Les grands modèles, de dimensions de l'ordre de 1 m
et les installations embarquées sur la centrifugeuse ont
permis une observation détaillé des différents modèles
diapiriques. Les résultats de tous ces modèles consti
tuent un ensemble cohérent qui peut être interprété par
les calculs de charge limite de la théorie de plasticité.
Les résultats photoélastiques confirment ces interpréta
tions, notamment en ce qui concerne l'efficacité de la
charge motrice.

L'application d'une loi de comportement solide (BING
HAM) permet de définir une échelle de contrainte et
une échelle de temps. La sécurité pour qu'un système
soit stable est non nulle, contrairement au cas d'une loi
de comportement fluide. Cette sécurité est estimée par
comparaison avec une structure étalon : le cylindre de
STOKES flottant vers la surface. Cette sécurité dépend
de l'échelle de longueur.
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Résumé
Un travail expérimental a été effectué afin de préciser le comportement volumi
que de trois sols argileux (limon, marne, kaolinite) soumis à un cycle de
drainage-humidification. La mesure simultanée des teneurs en eau et des varia
tions de volume et leur représentation dans un plan (e-u c-w-S r) a permis de défi
nir à chaque instant l'état complet du matériau et notamment son degré de satu
ration, pour différents modes de préparation.

D'autre part, la comparaison entre chemins de drainage-humidification et che
mins de compression-décompression œdométriques et isotropes a mis en évi
dence une équivalence du rôle des contraintes capillaire et mécanique.

Abstract
An experimental work was carried out ta assess the volumetrie behaviour of three
clayey soils (ioam, marI, kaolinite) under the effect of a drying-wetting cyle. The
simultaneous measurement of water contents and volume changes and their repre
sentation in a (e-u c-w-S rJ plane gives, for each value of u c' the complete state of the
material and its saturation domain, for different techniques of preparation.

Moreover, the comparison between drying-wetting paths and œdometric or isotro
pie compression-decompression paths showed an equivalence between the
effects of the capillary and mechanical stresses.
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1. INTRODUCTION

De très nombreux problèmes géotechniques font inter
venir les variations de volume du sol sous l'action de
contraintes d'origine capillaire: l'un des principaux est
le retrait-gonflement des sols situés au-dessus de la
nappe phréatique, mais aussi la géotechnique routière,
le comportement des matériaux compactés, les phéno
mènes d'infiltration et d'évaporation, etc.

En l'absence de contrainte mécanique, le volume du
sol peut varier si l'on soumet l'eau contenue dans
l'échantillon à un état de tension (1'air restant à la pres
sion atmosphérique). Plus généralement, c'est la diffé
rence entre les pressions interstitielles de l'air et de l'eau
- ou pression capillaire - qui est le paramètre déter
minant des mouvements des fluides dans le milieu
poreux:

A l'échelle d'un pore, cette différence de pression se
traduit par l'existence d'un ménisque entre l'air et l'eau.
Elle est caractérisée par la tension superficielle de l'eau
et la courbure de l'interface (Loi de LAPLACE). La
notion de pression capillaire est une notion globale,
définie dans un domaine de dimensions très supérieu
res aux dimensions moléculaires, qui intègre à la fois
les propriétés capillaires du milieu - caractérisées par
le «rayon» des pores - et les propriétés d'adsorption
de l'argile par l'intermédiaire de l'angle de raccorde
ment solide-liquide-air. En fait, compte tenu de l'exis
tence, au voisinage des particules d'argile d'une cou
che diffuse d'eau adsorbée, l'angle de raccordement
doit être lui-même considéré comme un paramètre
macroscopique déduit, par exemple, d'un travail ou
d'une chaleur de mouillage (WIGNYODARSONO,
1985).

Lorsque les contraintes externes sont nulles, la pres
sion capillaire est identique à la succion (s) des agrono
mes et l'on définit le pF :

pF = log (s) = log (uJ,

s et u e étant exprimées en centimètres de colonne
d'eau. Néanmoins, la pression capillaire sera utilisée de
préférence à la succion dans la mesure où sa définition
peut être généralisée à n'importe quel état de con
trainte mécanique, contrairement à la succion.

De nombreuses études expérimentales ont été effec
tuées afin de relier l'état de compacité ou d'humidité
d'un sol et la pression capillaire en l'absence de con
trainte mécanique (CRONEY, 1960; COLEMAN,
1961; VERBRUGGE, 1974; TESSIER, 1979;
DANIEL, 1983). Les essais ont mis en évidence, de
façon un peu dispersée, les paramètres prépondérants
de comportement volumique du sol. Par ailleurs, cer
tains chercheurs (JENNINGS, 1960; BLIGHT, 1966),
en comparant les résultats d'essais de consolidation
mécanique et de drainage sur échantillons saturés, ont

* Par convention, les pressions et les contraintes seront tou
jours prises par référence à la pression atmosphérique.
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montré l'équivalence entre l'action d'une contrainte
mécanique et celle de la pression capillaire. Une tenta
tive de synthèse de ces recherches a été faite par BIS
HOP (1963) qui a proposé une expression des con
traintes effectives pour les matériaux partiellement
saturés:

Le problème essentiel posé par cette relation réside
dans la détermination expérimentale du paramètre X.
Les études de BLIGHT (1967), BARDEN (1969) ont
montré que le paramètre X dépendait du chemin suivi
et ne permettait pas de rendre compte de façon satisfai
sante du comportement du matériau, notamment du
point de vue des variations de volume et lors du relâ
chement de la pression capillaire jusqu'à zéro. Ces
résultats ont conduit MATYAS (1968), BARDEN
(1969), FREDLUND (1976, 1977), à remplacer le
concept de contraintes effectives par celui de variables
indépendantes, (J - U a et u C' qui déterminent la résis
tance au cisaillement et les variations de volume du sol.
Dans ces conditions le critère de rupture de MOHR
COULOMB s'écrit:

0' et 0 b étant deux constantes, ce qui représente
l'équation d'un plan dans les axes T, (J - Ua et U e
(GULHATI, 1981; HO, 1982). En fait, différents
résultats expérimentaux (VERBRUGGE, 1978; LLO
RET, 1985) ont montré que la surface de rupture
n'était pas un plan en dehors du domaine saturé et que
le paramètre 0 b pouvait, comme X, dépendre du che
min suivi. Malheureusement, le relativement petit
nombre d'expériences disponibles ne permet pas de
conclure de façon définitive sur la validité de ces deux
théories (ZERHOUNI, 1985).

L'étude présentée dans cet article constitue une pre
mière approche dans la recherche de la modélisation
du comportement mécanique des sols argileux soumis
à des états de contraintes capillaires. Celle-ci est abor
dée ici exclusivement sous l'aspect des variations de
volume. Après avoir examiné le comportement volu
mique de trois matériaux (kaolinite, limon, marne) lors
d'un cycle de drainage-humidification dans le domaine
saturé, et notamment la comparaison avec les résultats
des essais de compression-décompression œdométri
ques et isotropes, on étudiera l'influence de l'état initial
et du remaniement sur les caractéristiques saturées et
non saturées des échantillons.

2. MÉTHODE EXPÉRIMENTALE
ET MATÉRIAUX ÉTUDIÉS

2.1. Appareillages et mesures effectuées

Comme il a été indiqué précédemment, la pression
capillaire est la différence des pressions des phases air
et eau:
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Par conséquent, celle-ci peut être obtenue indifférem
ment en diminuant la pression de l'eau, u w ' ou en aug
mentant la pression de l'air, ua. La première technique
est employée dans les plaques tensiométriques dans
lesquelles l'eau est mise en tension par rapport à l'air, à
la pression atmosphérique. Elle est limitée en pratique
à quelques dizaines de kPa (désaération de l'eau, etc.).
La seconde méthode est celle des cellules à pression :
l'eau étant à la pression atmosphérique, on augmente
la pression de l'air jusqu'à la valeur de U e choisie, limi
tée d'une part par la résistance mécanique de
l'enceinte, d'autre part par la pression d'entrée d'air de
la membrane semi-perméable. Cette membrane, com
mune aux deux méthodes précédentes, permet de
fixer de façon indépendante les pressions des phases
air et eau. La taille des pores et la nature du matériau
du filtre réalisent cette séparation. En pratique, les pla
ques tensiométriques munies de membranes en verre
fritté ont été utilisées jusqu'à une pression de 20 kPa.
Les cellules à pression, équipées de diverses membra
nes cellulosiques (OXOID NUFLOW, VISKING), ont
permis d'atteindre 1500 kPa. Dans tous les appareils,
l'obtention d'un bon contact entre les membranes et les
échantillons - notamment préconsolidés - a été
assurée par une mince couche de pâte de kaolin (TES
SIER, 1977). Pour les appareils à pression, l'évacua
tion de l'air dissout dans l'eau, diffusant à travers la
membrane semi-perméable, a été réalisée par des
systèmes de pompage et de purge.

Pour les valeurs de pression capillaire plus élevées (2 à
1 000 MPa) , un dispositif tout à fait différent est utilisé,
qui fait appel à des solutions salines saturées. En effet,
la pression de vapeur au voisinage d'un ménisque est
directement reliée à la courbure de l'interface (Loi de
KELVIN) :

kT Ln P'/P = 2 A.M/R p

(PADDAY, 1969) dans laquelle M représente la masse
moléculaire du liquide, p sa densité, A sa tension

superficielle, k la constante de BOLTZMANN, T la
température, et P' et P les pressions de vapeur du
liquide respectivement au-dessus d'une surface plane
et au-dessus d'une surface sphérique de rayon R. Il en
résulte donc qu'un équilibre s'établit entre la pression
capillaire et la pression de vapeur du liquide P v' ou le
degré d'humidité relative P viP vs (Loi de LAPLACE).
Le contrôle de l'humidité relative de l'air est assuré par
la compétition entre la tendance de l'eau à saturer
l'atmosphère de l'enceinte fermée (dessicateur) dans
laquelle est placée la solution saline et celle des sels à
s'hydrater. L'échantillon placé dans l'atmosphère du
dessicateur parvient, en général après plusieurs semai
nes, à un équilibre de pression capillaire, qui dépend
de la nature de la solution saline saturée (Tableau 1).

Solution saturée Pression capillaire

CuS0 4, 5H 2O 1,6 MPa
1

ZnS0 4,7H 2O 12,6 MPa

KCI 22,4 MPa

NaCI 33,1 MPa

NaN0 2 60,3 MPa

CaCI 2 , 6H 2O 158,5 MPa

H 2S0 4 (d == 1,81) 398,1 MPa

Tableau 1. - Pressions capillaires mesurées
correspondant aux solutions salines saturées

utilisées (à température ambiante).
Table 1. - Capi//ary pressures for the saturated

solutions of salts used.

Une fois cet équilibre atteint pour une valeur de pres
sion capillaire donnée, on mesure la teneur en eau de
l'échantillon, et son volume total par immersion dans
du Kerdane, après une imbibition préalable d'une

Limon Marne Kaolinite

Dolomite +
Calcite 48-64 0/0

Minéralogie Anhydrite + Kaolinite 100 0/0
Gypse 13-22 0/0
Argiles 16-21 %

Granulométrie
inf. 80 /1 98 0/0 90-95 0/0 100 0/0
inf. 2/1 13 0/0 5-10 0/0 75 0/0
0 60 /0 10 27 4 11

Lim. d'ATTERBERG
w L 27 0/0 34-38 0/0 61 0/0
w p 20 0/0 21-24 0/0 30 ~/o

IP 7 0/0 13 0/0 31 0/0

Dens. des grains
ys/yw 2,70 2,75 2,65

Références VERBRUGGE (1974),. SOEPANDJI (1986).

Tableau Il. - Caractéristiques des matériaux étudiés.
Table Il. - Characteristics of the soils studied.
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heure. La différence entre le poids de l'échantillon
imbibé de Kerdane et son poids immergé permet
d'obtenir le volume total, d'où l'on déduit l'indice des
vides et le degré de saturation.

cées en fonction du logarithme de la pression capillaire
u Cl d'autre part les courbes de compression
décompression œdométriques et isotropes sur échan
tillons saturés de kaolinite et de marne, en fonction du
logarithme de la pression moyenne p :

2.2. Caractéristiques des échantillons
p = ((J~ + 2 (J~) / 3

Trois matériaux ont été utilisés (Tableau II) :
- une kaolinite artificielle pratiquement pure;
- un limon naturel moyennement plastique;
- une marne fortement cimentée à l'état naturel, utili-
sée ici sous forme remaniée et non remaniée.

2.3. Préparation des échantillons remaniés

Les échantillons remaniés sont préparés à partir d'une
pâte saturée, obtenue par mélange de poudre et d'eau
à une teneur en eau égale à 1,2 ou 1,5 fois la limite de
liquidité. Dans le cas de la kaolinite, ceux-ci ont été
ensuite consolidés par drainage partiel (dans une cel
lule à pression jusqu'à U e = 1,5 MPa) ou totale (dans
une étuve : U e = 1000 MPa, par convention), afin
d'étudier le rôle de l'état initial de l'argile. Les chemins
suivis pour la préparation des différentes séries d'essais
(K 1 à K6) sont représentés sur la figure 6.

e
1.4

1.2

lO

0.8

r' (kP a)

28 + K2

Fig. 1. - Comparaison des chemins de
drainage-humidification (.) et de

compression-décompression œdométrique (.. )
et isotrope (.) pour la kaolinite quasi saturée.
Fig. 1. - Comparison between drying-wetting (.)

and oedometrie ( .. ) or isotropie ( • )
eompression-deeompression paths for

quasi-saturated kaolinite.

1
55 + K3 --------------.----------------- K6

Cl1 10 100 Uc/p (kPa)

uc/p (kPa)10010

e
1.0

0.8

1000()

Q4

0.1

Fig. 6. - Représentation schématique des
états de contrainte (mécanique et capillaire) 0.6

initiaux des échantillons de kaolinite.
Fig. 6. - Initial (meehanieal and eapillary) stress

state of the kaolonite samples.

o j__:l------~------ K_4_-_-_--_-_-_-.- -_----- :_5L_IC_(~_!pa)

3. RÉSULTATS ET DISCUSSION

3.1. Comparaison des essais de drainage
humidification et de compression œdométrique
et isotrope

Les figures 1 et 2 présentent sur le même graphique,
d'une part les courbes de drainage-humidification tra-

Fig. 2. - Comparaison des chemins de
drainage-humidification (.) et de

compression-décompression œdométrique (.. )
pour la marne quasi saturée.

Fig. 2. - Comparison between drying-wetting (.)
and oedometrie eompression-deeompression ( .. )

paths for quasi-saturated marI.
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La représentation constituée par les graphiques (e 
w) et (Sr - w) est à rapprocher des abaques proposées
par TERRACINA (ANDREI, 1977) et FREDLUND
(1976) qui permettent de définir l'état du sol à partir
d'une figure unique paramétrée par les différentes
variables. Il apparaît néanmoins qu'une représentation
dédoublée est plus claire et plus facile à utiliser qu'une
représentation groupée.

'--'--f-60-~"fO---~QO~~).1---+--4'~-4-~,o,--~I'~O;2....;:U,.C..;.;.;(k~Pa:.:...)-+-~'0"l'-+-+11<Y~
f-w-,I_%I--+--t----1--+--+--iI_'-+'l......,.jR-IO_---L.-....l'_-----L-..l-12---,----l J3_ p~ 4 5 ~l.'-~ 1

I~ PI. Tensio. 1 C. Pression 1 Jf'W Dessic.

:1 0 1 1 I~

Fig. 3. - Représentation globale d'un cycle de
drainage r.}-humidification r.} sur la kaolinite

rWj = 1,5 W L}.
Fig. 3. - Global representation of a drying

(.)-wetting (.) cycle on kaolinite (wj = 1.5 w L).

tre comme paramètre le degré de saturation S p en
relation avec la teneur en eau et la pression capillaire.
La courbe degré de saturation - teneur en eau pré
sente deux parties sensiblement linéaires correspon
dant d'une part à un degré de saturation proche de
100 %, d'autre part à une faible variation d'indice des
vides du matériau. L'intersection entre les deux droites
caractérise la teneur en eau pour laquelle il se produit
une brusque diminution du degré de saturation, c'est
à-dire le point d'entrée d'air. Cette construction permet
donc une détermination fiable et reproductible de ce
point, par ailleurs très mal défini sur la courbe teneur
en eau - indice des vides. A cette valeur de teneur en
eau correspond une valeur de pression capillaire que
l'on définira arbitrairement comme la «pression capil
laire de désaturation» en drainage et de «saturation»
en humidification.

~ / 1/

rnt--+:,:~::~:::;:_=-+-;::::-+:::;:::::2::;:~=..=t::;::-=;:::=--:::;::1-.:;=1=::;:::::;::::::=1K:::;:;::::O,::;:jn=ite:::::;::P:::;=3=1=~:::;;::::f--:;::-~1Dans le cas des essais œdométriques, la contrainte
o-~ = Ka.o-'l a été calculée à partir de la valeur de Ka
mesurée pour la marne (Ka = 0,3 pour le sol normale
ment consolidé: SOEPANDJI, 1986) et de la valeur
déduite de la formule de JAKY (Ka = 0,5) pour la
kaolinite. Pour les deux matériaux, l'état de départ de
tous les essais était le même.

3.2. Présentation des résultats des cycles
complets de drainage-humidification

On constate que, dans le domaine saturé, les courbes
de drainage-humidification ont la même allure que les
courbes œdométriques et isotropes : au-delà d'une
pression de «préconsolidation», ou limite élastique,
ces courbes présentent une partie sensiblement
linéaire, qui co'rrespond à un comportement non réver
sible du matériau, sur laquelle on peut définir un indice
de drainage. Dans le domaine élastique, on définira de
même un indice d'humidification. Pour les deux maté
riaux, les droites sont parallèles et les indices corres
pondants sont égaux. Notons que, pour une valeur
donnée de la contrainte, la courbe œdométrique se
trouve à un indice des vides inférieur ou égal à celui de
la courbe de drainage, tandis que celui-ci est légère
ment plus élevé pour la compression isotrope. En con
clusion, dans le domaine où les échantillons restent
saturés, des incréments identiques de pression capil
laire ou de contrainte mécanique produisent la même
variation d'indice des vides. Par conséquent, si l'on
reprend la notion de contrainte effective proposée par
BISHOP, cela revient à admettre l'équivalence des
effets de (0- - u a) et u c sur les variations de volume,
c'est-à-dire à écrire : x = 1 pour un sol quasi saturé
(Sr ~ 100 %).

Dans le cas général, l'application d'une pression capil
laire à un échantillon de sol se traduira simultanément
par une variation de son indice des vides et de son
degré de saturation (ou encore de sa teneur en eau).
C'est pourquoi il est nécessaire de disposer d'une
représentation globale de l'état du matériau incluant
tous ces paramètres, comme celle de la figure 3 qui
présente les résultats d'un cycle de drainage
humidification sur la kaolinite. Cette figure comprend
quatre graphiques qui se correspondent : le quadrant
supérieur gauche (Indice des vides - Teneur en eau)
montre les résultats d'une mesure de retrait par drai
nage. Sur ce graphique, la saturation de l'échantillon
se traduit par une relation linéaire entre e et w :

e = (yslyw).w
(y sly w : densité des grains solides) 3.3. Influence de la nature des matériaux

représentée par une droite passant par l'origine du
repère (e - w). La limite de retrait (w J peut être défi
nie, à partir de cette courbe, à l'intersection de la droite
de saturation et de la droite d'indice des vides constant
(correspondant à une teneur en eau nulle). A titre de
comparaison, les valeurs des limites de plasticité (w p) et
de liquidité (w L) ont été reportées sur l'axe des teneurs
en eau. Le quadrant supérieur droit (Indice des vides
- pression capillaire ou pF) est le plan œdométrique
habituel dans lequel la contrainte verticale est rempla
cée par la pression capillaire, également en échelle
logarithmique. Les deux autres quadrants font apparaî-

Les graphiques correspondant aux trois matériaux étu
diés sont présentés sur les figures 3, 4 et 5. L'état initial
des matériaux remaniés est une pâte saturée de teneur
en eau égale à 1,2 ou 1,5 fois la limite de liquidité. A
partir de cet état, les échantillons ont subi un drainage
puis (sauf pour le limon) une humidification. Il faut
d'abord noter la continuité des courbes de drainage et
d'humidification, en dépit des différentes techniques
expérimentales utilisées (§ 2.1.), ce qui conforte
l'hypothèse relative au rôle de la pression capillaire
dans les changements de volume du sol. On remar
quera par ailleurs l'absence d'hystérésis des courbes de
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retrait e (w) et des courbes S r(w), alors que cette hysté
resis est importante pour les courbes tracées en fonc
tion de la pression capillaire. Cela signifie que, pour un
état initial donné, la relation entre l'indice des vides (ou
la densité sèche) et la teneur en eau est biunivoque et
ne dépend pas du chemin de drainage-humidification
suivi. Ce n'est qu'au niveau des pressions capillaires
permettant d'accéder à un état donné que le chemin
suivi joue un rôle. La seconde constatation est l'éten
due du domaine de pression capillaire pour lequel le
matériau reste quasi saturé. En effet, en drainage, il
faut atteindre des pressions respectivement de 26 kPa
pour le limon, 500 kPa pour la marne remaniée et
900 kPa pour la kaolinite (points d'entrée d'air), pour
noter un début de désaturation du sol. Dans les trois
cas, les courbes se présentent de façon très semblable,
mais avec des domaines de variation d'indices des
vides et de teneurs en eau évidemment très différents :
pour le limon, e varie de 0,8 à 0,6 lorsque la pression
capillaire passe de 0,1 kPa à 1000 MPa; pour la
marne, la variation est de l,là 0,4 et pour la kaolinite,
de 2,1 à 0,9.

Ces résultats peuvent être éclairés en considérant un
modèle de sol composé de tubes capillaires rigides
identiques, parallèles, placés verticalement. Si l'échan
tillon de sol est suffisamment haut par rapport à la
remontée capillaire de l'eau résultant des interactions
entre les différentes phases, solide, eau adsorbée et
eau libre, air (caractérisées par la tension interfaciale
entre fluides A et l'angle de contact statique 8) et du
rayon des capillaires r, le niveau de l'eau s'établira à
une hauteur donnée par la loi de JURIN :

H max = 2A cos 8/rw r
(r w : poids volumique de l'eau)

En revanche, si cette hauteur H max est supérieure à la
hauteur H de l'échantillon, celui-ci sera saturé et l'équi
libre sera obtenu par un ajustement de l'angle de con
tact, qui prendra une valeur a telle que :

u c = rw H = 2A cos air
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Fig. 4. - Représentation globale du chemin
de drainage (.) pour le limon de STERREBEEK

(wj = 1,2 W i).
Fig. 4. - Global representation of a drying ( • )

path on STERREBEEK loam (wj == 1.2 w L ).
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Fig. 5. - Représentation globale d'un cycle de
drainage (.}-humidification (.) sur la marne

remaniée (wj = 1,2 W i) et des chemins partiels
de drainage (.) et d'humidification (.) sur

la marne non remaniée (wj = 6,2 %).
Fig. 5. - Global representation of a drying
(. )-wetting ( • ) cycle on remolded marI

(wj == 1.2 w L) and of a partial
drying ( • )-wetting (. ) path on unremolded marI

(wj == 6.2 %).

Par conséquent, une augmentation de la pression
capillaire ne se traduira pas immédiatement par une
désaturation de l'échantillon, mais d'abord par une
variation de l'angle de contact, de a à 8, avant que l'eau
ne se mette en mouvement. En fait, cet angle d'équili
bre statique 8 est compris entre deux valeurs 8min et emax

correspondant à un déplacement relatif des phases
l'une par rapport à l'autre. En drainage, la mise en
mouvement de l'eau aura lieu lorsque la pression capil
laire sera supérieure à la valeur :

(uJ max = 2A cos 8min/r

En humidification, le déplacement de l'eau sera carac
térisé par:

On retrouve donc bien, à partir de ce modèle élémen
taire, d'une part l'existence d'un domaine de pressions
capillaires dans lequel l'échantillon reste saturé,
domaine qui dépend notamment des interactions
solide-liquide et de la taille des pores, d'autre part
l'écart entre les pressions capillaires de désaturation et
de saturation (Hystérésis) .

3.4. Influence du remaniement
sur le comportement de la marne

Des essais de drainage et d'humidification ont égale
ment été effectués sur les échantillons de marne non
remaniée, à partir de la teneur en eau naturelle
(6,2 %). Les résultats de ces essais ont été représentés
sur la figure 5, en même temps que les résultats des
essais sur échantillons remaniés à W i = 40 %.

Dans tout le domaine de pressions capillaires étudié,
l'indice des vides des échantillons non remaniés reste
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inférieur à l'indice des vides final des échantillons rema
niés obtenu pour U c = 1000 MPa. D'autre part, la
variation totale d'indice des vides des échantillons non
remaniés (oe = 0,22) est très faible devant celle des
échantillons remaniés (oe = 0,56). Cette différence de
comportement peut être attribuée à la forte cimentation
de la marne in situ et à son état initial très compact
(SOEPANDJI, 1986).

La comparaison entre les courbes de retrait (e - w)
des matériaux remanié et non remanié montre très
clairement que la limite de retrait dépend du remanie
ment : la valeur est de 17 % pour la marne remaniée
tandis qu'elle n'est que de 4 % pour le sol naturel. On
retrouve sur ce graphique l'alignement des points
expérimentaux sur la même droite de saturation
caractérisée par la densité des grains solides. On cons~
tate enfin que les échantillons non remaniés restent
quasi saturés jusqu'à des valeurs de pression capillaire
très élevées, de l'ordre de 30 MPa - selon la procé
dure de détermination indiquée précédemment - au
lieu de 400 kPa pour la marne remaniée. Ceci peut
s'expliquer par le fait que la cimentation et la surconso
lidation ont réduit la taille des pores de façon considé
rable, entraînant une augmentation de la pression
capillaire de désaturation (cf. § 3.3.).

3.5. Influence de l'état initial et du chemin
suivi

Comme il a été indiqué plus haut, les échantillons de
kaolinite, préparés à partir d'une pâte à teneur en eau
initiale égale à 1,5 fois la limite de liquidité, ont été sou
mis à des préconsolidations initiales différentes, par des
contraintes mécaniques ou capillaires, ou par une
combinaison de celles-ci (figure 6).

Les résultats obtenus lors du drainage sont représentés
sur la figure 7 : la courbe supérieure, dans le repère
(e - u c) correspond aux échantillons n'ayant subi
aucune préconsolidation (série KI : pâte) ; la courbe
intermédiaire correspond aux échantillons soumis à
une préconsolidation œdométrique à (J' = 28 kPa
(série K2), tandis que la courbe inférieure est relative à
une contrainte œdométrique (J' = 55 kPa (série K3).
On note tout d'abord que l'indice des vides correspon
dant à une pression capillaire donnée est d'autant plus
faible que la contrainte de préconsolidation est plus éle
vée. Ceci se traduit sur les courbes de retrait, par une
limite de retrait plus faible pour les échantillons les plus
fortement préconsolidés, en relation avec des indices
des vides finaux (pour U c = 1000 MPa) plus faibles.
La limite de retrait varie de 33 % pour la pâte à 28 %
pour les échantillons consolidés sous 55 kPa. Par con
séquent, comme cela a été indiqué dans le cas des
échantillons non remaniés, la limite de retrait dépend
de l'état initial et n'est pas une caractéristique intrinsè
que du matériau. Parallèlement, on observe une aug
mentation de la pression capillaire de désaturation avec
la préconsolidation initiale des échantillons. Celle-ci
peut résulter de la réduction de la taille des pores lors
de la consolidation.

Par ailleurs, l'indice de drainage, pente de la partie
linéaire de la courbe de drainage (e - u c). est identi-
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Fig. 7. - Influence de la préconsolidation
initiale des échantillons de kaolinite

sur les chemins de drainage (. : Pâte;
• : Consolid. 28 kPa; Y : Consolid. 55 kPa).
Fig. 7. - Influence of the initial preconsolidation

stress of kaolinite samples on the drying paths
(.: slurry; .: Gonsolid. 28 kPa; Y: Gonsolid. 55 kPa).

que, dans tous les cas, à celui de la courbe de drainage
vierge sur la pâte.

Sur le chemin d'humidification, l'état initial des échan
tillons est obtenu par application d'une contrainte
mécanique ou capillaire à la pâte. Pour les échantillons
K4 et K5, les pressions capillaires imposées sont res
pectivement de 1500 kPa et 1 000 MPa. Les échantil
lons K6 ont été soumis successivement à une con
trainte œdométrique de 55 kPa et à une dessication
totale jusqu'à U c = 1000 MPa. Dans tous les cas,
l'humidification est poursuivie jusqu'à U c = 0,1 kPa.
Les résultats sont indiqués sur la figure 8.
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Fig. 8. - Influence de la préconsolidation et
du drainage initiaux des échantillons de

kaolinite sur les chemins d'humidification
(0: (u); = 1500 kPa; *: (u); = 1000 MPa;

\7: Consolid. 55 kPa/(u); = 1000 MPa).
Fig. 8. - Influence of the initial (mechanical and

capillary) preconsolidation stress of kaolinite
sampIes on the wetting paths

(0: (ue)j = 1500 kPa; * (ue)j = 1000 MPa;
\7 : Gonsolid. 55 kPa and (u e) j = 1000 MPa).
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Il apparaît tout d'abord que, dans le domaine partielle
ment saturé, l'indice des vides ne varie pratiquement
pas et que l'humidification ne provoque pas de gonfle
ment. En revanche, pour les teneurs en eau supérieu
res à la limite de retrait, il se produit une variation
d'indice des vides sensiblement linéaire avec le loga
rithme de la pression capillaire. La pente de cette
droite, ou indice d'humidification, apparaît d'autant
plus importante que la préconsolidation du sol est plus
faible. Enfin, l'indice des vides final, obtenu pour u c =

0,1 kPa, est nettement inférieur à l'indice des vides ini
tial des échantillons des séries KI et K3 ce qui confirme
le fait que le premier cycle d'hystérésis n'est pas fermé.

4. CONCLUSION

Les essais qui ont été présentés dans cet article avaient
d'abord pour but de montrer l'intérêt d'une représenta
tion globale de l'état du matériau au cours d'un cycle
de drainage-humidification. Cette représentation per
met notamment de suivre l'évolution de la saturation
du sol, de relier les caractéristiques de retrait aux carac
téristiques de drainage et d'humidification, de mettre
en évidence les erreurs éventuelles de mesure, etc. Par
ailleurs, le rôle de l'état initial du matériau a été précisé,
que cet état résulte d'un drainage ou d'une compres
sion mécanique préalables, ou encore du remanie
ment. Il a été montré, en particulier, que les courbes de
drainage et d'humidification sont extrêmement sensi
bles au chemin suivi lors de la préparation de l'échantil
lon, de même que la limite de retrait.

Enfin, la comparaison entre les essais de drainage
humidification et les essais mécaniques de compres
sion-décompression œdométriques et isotropes a mon
tré qu'il existe, dans les conditions d'essai considérées,
une équivalence entre la contrainte mécanique appli
quée et la pression capillaire tant que le sol reste saturé.
Ainsi, pour un sol saturé, les variations de volume
ne dépendent que des variations de la contrainte
effective:

(;' = (J - u w '

que celles-ci proviennent des variations de (J ou de
U W •
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évaluation des déformations des piliers par émission
acoustique dans une carrière souterraine

evaluation of pillars deformation by acoustic emission
in an underground quarry

M.C. Reymond

Chargée de Recherche, C.N.R.S. *

Résumé
L'évolution des déformations et de l'émission acoustique au cours d'une année
dans une carrière souterraine chargée en surface par des remblais est décrite.
Les déformations des piliers s'accompagne d'émission acoustique qui peut être
interprétée comme la formation et la propagation de fissures. Les résultats des
mesures de déformations et d'émission acoustique sont en corrélation et indi
quent deux mécanismes de rupture.

Abstract
This paper describe for one year measurements of the deformation behaviour and
Acoustic Emission in an underground quarry /oaded by a pressure. The pi/far defor
mation is accompanied by the A.E. as a result of the formation and growth of the
cracks. The results of Acoustic Emission and deformation measurements are in
agreement and indicate two fai/ure mechanisms.

E.R. Mécanique des surfaces, C.N.R.S.
L.C.P.C., 58, boulevard Lefebvre, 75732 Paris Cedex 15.
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1. INTRODUCTION

La complexité des phénomènes qui interviennent en
mécanique des roches est telle qu'il est très difficile de
prévoir le comportement d'une carrière à partir de la
seule connaissance de quelques caractéristiques de la
roche.

La surveillance acoustique constitue dans ce domaine
un outil très utile: elle est fondée sur le fait qu'un
effondrement ne survient pratiquement jamais brutale
ment. Il est précédé par des ébranlements de différen
tes natures pouvant être détectés par des accéléromè
tres. Ces émissions acoustiques sont dues aux légers
déplacements de la roche qui se produisent sous l'effet
d'un changement d'équilibre des contraintes.

Des scientifiques ont réalisé des approches intéressan
tes de ces phénomènes à l'aide de la technique acousti
que: HARDY (1975), ANTSYFEROV (1974),
JAROSZEWSKA (1982), REYMOND (1984),
LASOCKI (1982).

L'objectif de cette étude est, d'une part de mettre en
évidence ces ébranlements par l'émission acoustique
et, d'autre part de tenter de relier ceux-ci à l'évolution
des déformations du massif.

2. PRÉSENTATION DE LA CARRIÈRE

Le Laboratoire des Ponts-et-Chaussées, associé à l'Ins
titut de Physique du Globe et au C.N.R.S., a été
amené à suivre le comportement d'une carrière souter
raine abandonnée de calcaire grossier soumise à une
surcharge de remblais en surface à partir du mois de
novembre 1984 (1). Il s'agit d'une ancienne exploitation
selon la méthode des chambres et piliers.

Une reconnaissance préliminaire a donc été entreprise
avant le remblayage afin de mieux connaître les carac
téristiques géotechniques de la zone composée
de chambres et de piliers de section variable
(2,50 m x 2,50 m ou 7,50 m x 5 m).

Dans un premier temps, une campagne géologique a
permis de déceler la présence d'un réseau de fractures
orientées ouest-est, de nombreuses chutes de toit et
des zones de bourrages de secteur de toit particulière
ment humides (figure 1).

Dans un second temps une campagne de sondage a
été réalisée dans le but de connaître les caractéristiques
mécaniques à partir d'échantillons prélevés dans le toit
et dans les piliers. Ces paramètres analysés par la sec
tion de géologie des matériaux du L.C.P.C. à Paris, à
partir d'éprouvettes saturées en eau et testées en com
pression attestent une hétérogénéité importante de la
roche (Tableau 1).

(1) Laboratoire des Ponts-et-Chaussées (Laboratoire Régio
nal de Lyon), Laboratoire des Ponts-et-Chaussées (Labora
toire Régional de l'Ouest Parisien-Trappes). Un article détaillé
sera publié prochainement sur cette expérience dans la
R.F.G.
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Résistance à la compression simple sur
des éprouvettes saturées d'eau
Rc == 4,5 à 15 MPa

Module E == 4 600 à 12 000 MPa

Porosité n == 28, 7 à 42,2 %

Célérité des ondes longitudinales
Ct == 2000à3 100m/s

Degré de saturation en eau:
toit : Sr == 85 à 100 %
piliers: Sr == 60 à 70 %
blocs détachés du massif: Sr == 50 à 55 %

Tableau 1. - Résumé des informations à partir
d'essais en compression sur des éprouvettes

calcaires: résistance à la compression simple,
module d'élasticité, porosité, célérité des ondes.

Tableau 1. - Summary of informations deduced
from limestone specimens in compression tests:

fai/ure load, young modulus, porosity, compression
wave velocity.

Dans un troisième temps différentes mesures ont été
mises en place afin de suivre les effets du chargement
sur quelques piliers: mesures des contraintes, des
déformations, de la vitesse du son, mesures électriques
et sismo-électriques ; seuls seront pris en considération
dans cet article les résultats sismo-acoustiques en rela
tion avec les extensomètres et les variations de
contraintes.

Les valeurs des contraintes mesurées avant le charge
ment à l'aide d'un vérin plat sur Il piliers révèlent une
répartition non uniforme des contraintes : par exemple
des valeurs très différentes ont été relevées sur le pilier
108, face 113 (2,5 MPa) et sur le pilier 108, face 107
(4,37 MPa) (Tableau II).

3. DESCRIPTION SOMMAIRE
DES TECHNIQUES UTILISÉES

3.1. Extensométrie

Des extensomètres ont été implantés au quart et au
milieu des piliers 36, 108 et 37 afin de permettre de
suivre les déformations de plus grande amplitude pen
dant la période du 18 janvier 1985 au 29 décembre
1985. Le relevé des mesures était effectué trois fois par
semaine par M. THORIN du Laboratoire Régional de
l'Ouest Parisien.

3.2. Chaîne acoustique

La chaîne acoustique enregistrait les événements de
façon continue; elle se composait (figure 2a) :

- d'un accéléromètre de sensibilité 60 mV/g
(réponse plate 2 Hz à 16 kHz), vissé sur une tige en



Fig. 1. - Schéma de la carrière souterraine de calcaire ou vue en plan du projet concernant le site
expérimental devant être fissuré, montrant la position des piliers et la localisation du capteur (pilier 36).
Fig. 1. - Underground limestone quarry contours or a plan view of the experimental rockbreaking project site

showing the position of the pillars and the location of detector (pillar 36).
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Contraintes Coefficient de Droites de régression Observations
Piliers État État corrélation de (y == déformations) corrélation

initial au 18/10 Bravais-Pearson (0- == contraintes) en fonction
MPa MPa r

P 36, face 52 1,45 1,7

P 36, face 107 - .89 Y ::::. - 0,0009 (J + 25,54 du temps

P 37, face 51 2,65 4,75 - .61 Y == - 0,006 (J + 19,4 de la charge

P 37, face 108 - .70 Y == - 0,0006 (J + 23,04 du temps

P 108, face 113 2,56 4,15 - .77 Y == - 0,005 (J + 25,05 de la charge

P 108, face 107 4,37 - .86 Y _. - 0,0012 (J + 24,27 du temps

P 108, face 107 phase de maintien - .54 Y == - 0,0003 (J + 24,14 du temps

P 108, face 107 phase de rechargement - .64 Y - - 0,0006 (J + 24,09 du temps

Tableau Il. - Coefficients de régression linéaire des courbes de déformation et charge au niveau
des piliers.

Tableau Il. - Coefficients of linear regression of deformation curves and pillars loading.
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Fig. 2. - a) Tableau synoptique de la chaÎne d'enregistrement acoustique.
C : accéléromètre, préamplificateur - F : filtre - A : amplificateur, compteur.

b) Relation entre la surcharge et le temps.
A gauche, diagramme simplifié montrant la position des piliers.

Fig. 2. - a) Block diagram of acoustic emission monitoring system.
C : accelerometer, preamplifier - F : filter - A : amplifier, counter.

b) Pillar compression versus time.
On the left, simplified diagram showing the position of pillars.
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1

acier dont l'extrémité était enfoncée dans un trou préa
lablement foré au quart de la tête du pilier 36 ; face est.
Ce détecteur était relié à un préamplificateur de
charge;

- d'un filtre (passe-haut 600 Hz) et d'un amplifica
teur.

Les signaux dépassant un seuil pré-réglé (100 mV)
sont enregistrés à intervalles de temps réguliers
(90 secondes) par un enregistreur à plume qui fonc
tionne en continu. L'ensemble de la chaîne était ali
menté par batteries. Un câble de 100 mètres établissait
une liaison entre le préamplificateur de charge et le
compteur numérique dans un terminal.

4. MISE EN SURCHARGE DU CHANTIER

La mise en surcharge progressive du chantier a com
mencé le 26 novembre 1984 et s'est poursuivie jusqu'à
la fin du mois d'avril (figure 2).

Une légère remise en surcharge a été de nouveau
appliquée du 5 septembre 1985 au 28 octobre 1985.

L'apparition des fissures sur les piliers est mentionnée
sur la figure 2 ainsi que leur emplacement. Toutefois il
convient de noter que les dates sont approximatives en
raison de l'espacement des visites dans la carrière.

5. EXPLOITATION ET INTERPRÉTATION
DES RÉSULTATS

5.1. Évolution de l'émission acoustique
en fonction du temps

Nous présentons les relevés acoustiques effectués entre
le 27 mars et le 29 juin 1985, soit une période de trois
mois au cours de laquelle ont pu être observés les effets
de la fin de la période de remblayage.

Les trois premiers mois n'ont pas été pris en considéra
tion en raison de parasites électriques qui interféraient
sur la chaîne acoustique. Ceux-ci étaient dus au champ
électromagnétique délivré par l'ensemble des autres
appareils de mesure. La nécessité est donc apparue de
relier l'appareillage à une alimentation sur batterie.

La zone de détection de l'accéléromètre implanté sur le
pilier 36, face EST était de l'ordre d'une trentaine de
mètres; l'endommagement interne puis l'apparition
des fissures sur les piliers 107 et 51 distants d'une
dizaine de mètres et proches du pilier 36 ont été par
conséquent pris en considération par le capteur.

Sur la figure 3 ont été reproduits en fonction du
temps:

- le nombre de coups par heure N c/h ;

- l'évolution des contraintes du pilier 37, face 51,
très proche du pilier 36, le vérin implanté sur le
pilier 36, face 52 n'ayant pas accusé de variations

notables de pression, peut-être en raison de l'hétérogé
néité des faces de ce pilier.

On constate sur la figure 3a relative au mois de mars
que le lendemain de la reprise de la surcharge inter
rompue du 19 au 27 mars, une libération brutale
d'activité très importante le 29 mars (15 032 coups)
s'est manifestée, suivie d'une absence presque totale
de phénomènes aléatoires, sporadiques et de faible
intensité (sauf les 12, 15, 20 et 23 avril).

On peut supposer dans ce cas qu'un tel type d'activité
peut être lié à une fracture importante des roches du
toit dans la zone du pilier 36.

Quelques jours après l'arrêt de la surcharge en surface,
le 24 avril, une importante émission est apparue à
nouveau, le 29 avril (15 992 soit 10 4 coups) dont la
durée fut très courte (20 minutes) ; la fin de cette phase
a pu coïncider avec une chute de toit à 30 mètres du
pilier 36 suivie de l'apparition de fissures sur les pi
liers 36 et 107 d'après les observations visuelles du
26 avril, des 3 et 6 mai.

La figure 3b représente l'évolution de l'émission acous
tique au cours du mois de mai. Sur ce graphique, on
voit apparaître un mécanisme de fissuration qui se dif
férencie des décharges brutales précédentes dans ce
sens qu'il se caractérise par une microactivité (10 2 à
10 3 coups par heure) qui s'étend sur une longue
durée; cette phase se termine par un pic qui représente
un nombre de coups élevé.

Ce phénomène peut durer deux à trois jours ainsi que
l'atteste l'apparition en surface de fissures (pilier 51, le
13 mai). Dans ce cas, il s'agirait d'un mécanisme de
propagation lente de la fissure. De telles manifestations
ont été observées par TROMBIK lors de la surveillance
sismo-acoustique de mines de charbon en Pologne.

Après une accalmie de près de trois semaines en juin
(figure 3c) une activité acoustique discrète révèle une
progression de la fissuration dans les mêmes secteurs
entre le 17 juin et le 26 juin.

5.2. Corrélation entre les déformations
et l'émission acoustique

Afin de mieux approfondir les relations entre les para
mètres physiques et mécaniques qui président à la
phase d'endommagement, il est apparu souhaitable de
représenter d'abord l'évolution des déformations des
piliers considérés soit en fonction de la phase de
chargement, soit en fonction du temps lorsqu'on ne
disposait pas des mesures de contraintes, et ensuite
l'évolution des déformations en fonction de l'émission
acoustique.

5.2.1. Évolution des déformations en fonction
de la charge

Des comparaisons ont pu être établies entre le compor
tement de certains piliers et la charge en surface, à
l'aide de coefficients de corrélation.

En effet on voit sur le tableau II que le coefficient de
corrélation de Bravais Pearson est d'autant plus élevé
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Fig. 3. - Relation entre le taux d'émission acoustique, le temps et la charge (p. 37, f. 51) :
a) au cours du mois d'avril 1985;
b) au cours du mois de mai 1985;
c) au cours du mois de juin 1985.

Fig. 3. - Relation between acoustic emission rate, time and pillar compression (p. 37, f. 51) :
a) during april 1985;
b) during may 1985;
c) during june 1985.

que la contrainte relevée sur le pilier à l'état initial est
importante.

Le pilier qui a paru le mieux refléter les différentes pha
ses de chargement en surface est le pilier 108,
face 107 (phase de chargement - phase de maintien 
phase de rechargement : Tableau II).

La pente de la droite de régression est la plus faible
lorsque la phase de remblayage est arrêtée. Néan
moins si on se reporte à la valeur du coefficient de cor
rélation celui-ci ft' est pas nul. Ce fait est vraisemblable
ment dû à une redistribution des contraintes dans la
zone considérée.

5.2.2. Évolution des déformations en fonction
de rémission acoustique

L'analyse simultanée de l'évolution des paramètres
mécaniques et physiques permet de localiser la zone

fissurée. L'examen de l'ensemble de l'évolution des
déformations au niveau des piliers 36, 108 et 37 révèle
une fissuration de certains d'entre eux lorsqu'il se pro
duit une diminution progressive des déformations qui
s'étend sur une durée d'une dizaine de jours. Les
exemples qui suivent illustrent ce fait.

Le pilier 36, face 52 sur lequel est implanté l'accéléro
mètre accuse en son milieu une brusque chute des
déformations le 1er avril (figure 4). Lorsqu'on super
pose l'histogramme des microbruits (nombre de coups
cumulés sur une période de 24 heures) sur le graphi
que des déformations (figure 5) on observe :

- qu'une importante émission acoustique précède la
diminution des déformations le 29 mars. Elle peut être
considérée comme une prévision de l'affaissement
d'une zone qui a atteint quelques hectares;

- qu'une zone d'activité sismo-acoustique se mani
feste du 17 avril au 29 avril correspondant à une
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Fig. 4. - Évolution des racourcissements du pilier 36, face 52 du 18 janvier 1985 au 31 décembre 1985.
Fig. 4. - Deformations (extensometer p. 36, f. 52) trom january the 1st, 1985 to december the 31th, 1985.
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6. CONCLUSIONS

Dans le cadre de cette étude, l'interprétation des résul
tats sismo-acoustiques de la carrière peut s'avérer fiable
en ce qui concerne l'évaluation du risque de fissuration
des piliers et éventuellement de l'effondrement brutal
d'une zone instable.

6

Fig. 5. - Relation entre le taux d'émission
acoustique par 24 heures

et les racourcissements du p. 36, f. 52
du 29 mars 1985 au 29 avril 1985.

Fig. 5. - Relation between acoustic emission rate
during 24 hours and detormations (p. 36, 1. 52)

trom march the 29th, 1985 to apnl the 29th, 1985.

décroissance spectaculaire des déformations. Un pic
d'un nombre de coups très élevé (18 200) laisse sup
poser la fissuration des piliers 36, 52 et 107 ; ceci a été
contrôlé visuellement le 6 mai.

De même lorsqu'on superpose l'histogramme acousti
que sur le graphique des déformations du pilier 37,
face 51, on observe une intense activité dont le maxi-

Au vu de l'ensemble des données, il se dégage quel
ques aspects positifs, à savoir :

- l'existence dans le domaine de la mécanique de la
rupture de deux types de signaux : des signaux carac
térisés par une activité composée de salves d'amplitu
des très importantes, de courte durée, apparaissant
d'une façon aléatoire, apériodique. Une telle activité
est très probablement le résultat de fractures périodi
ques du toit. Un deuxième type de signal caractérisé
par une microactivité s'étendant sur plusieurs jours et
qui semble lié à une progression lente de la fissuration;

- l'existence d'une relation entre l'évolution des
déformations d'un pilier et l'activité acoustique qui per
met de localiser la source des microbruits.

L'analyse des microbruits permet par conséquent de
mettre en évidence des zones instables et dangereuses.
Elle constitue un moyen d'investigation de la stabilité
de la carrière.

J
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