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Bernard HIRSCH, Directeur de 'EN.P.C. et Président du Comité de Direction de la Revue Francaise de
Geéotechnique est décédé juste avant la parution du présent fascicule, emporté par une cruelle maladie. Cette
disparition brutale, que rien ne laissait prévoir, a douloureusement surpris ses collaborateurs et ses nombreux
amis tant sa personnalité était faite d’énergie bienveillante et d’efficacité. Malaré ses nombreuses activités il
portait une grande attention a la Revue Francaise de Géotechnique et il insistait sur la nécessité d'une revue
francophone de grande qualité scientifique et technique.

Le Comité de Direction adresse, au nom des lecteurs de la Revue, ses condoléances attristées a la famille de
Bernard HIRSCH.

P. HABIB
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radoucissement sans formation de surfaces de glissement

stain softening without slip surface

P. HABIB

Laboratoire de mécanique des solides”

Rev. Frang. Géotech. n® 44, p.p. 5-11 (juillet 1988)

Résumeé
Il existe quelgues matériaux ou la présence d'un maximum de la courbe
efforts-déformations n’'est pas associée a la formation d'une surface de
glissement : roches et bétons fragiles, sables laches saturés, premier maximum
de l'acier doux. L'influence de la fissuration des roches est particuliérement

examinée.

Absiract
The softening of some materials is not associated with slip surface formation :
brittle rocks and concrete, saturated soft sands, first peak of mild steel.
Rocks fissures influence is specially examinated.

* Ecole Polytechnique, 91128 Palaiseau cedex.



- Dans plusieurs articles antérieurs ([1], [2], [3] la for-
mation de surfaces de glissement et ses conséquences
en mécanique des sols et en mécanique des roches a
été examinée en liaison avec la présence d'un maximum
de la courbe effort-déformation suivi d'un radoucisse-
ment, c'est-a-dire d'une décroissance de la résistance
jusqu'au palier appelé parfois « résistance résiduelle ».

Si l'on ne connait pas de cas oli la formation d'une
surface de glissement au cours d'un essai de compres-
sion simple ou ftriaxiale ne soit pas associée a la
présence d'un maximum de résistance, il existe par
contre quelques cas ol la présence d'un maximum de
résistance et du radoucissement qui le suit n’est pas
associée a l'apparition d’une surface de glissement. Il
est intéressant de chercher a en définir les mécanismes.

1. LES MATERIAUX FRAGILES

Il est bien connu que lorsqu’on écrase en compression
simple des roches fragiles ou des bétons il apparait,
aux bases des cubes ou des éprouvettes cylindriques,
des surfaces coniques qui donnent a la rupture une
forme en diabolo (fig. 1). Ces surfaces ont souvent été

Fig. 1. — Rupture en diabolo et fissuration d'une éprou-
vette d'un matériau fragile avec frettage par le frottement
des faces d'appuis.

Fig. 1. — Diabolo shape failure and fissures in brittle ma-
terial test piece with confining by friction on the faces in
contact with the loading plates.
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prises pour I'équivalent d'une surface de glissement ou
d'une bande de cisaillement, alors qu'en fait elles sont
lices au frettage des faces d’appui et qu'elles disparais-
sent lorsqu’on utilise des dispositifs d’anti-frettage effi-
caces (figures 2.a, 2b, 2.c, 2.d, 2.e).

o-ll

€

Fig. 2.a — Fissuration d’une éprouvette anti-frettée d'un
matériau fragile et courbe de comportement.
Fig. 2.2 — Fissures in a brittle material test piece without
friction on the loading plates and stress-strain curve ass-
ciated.

Avec ou sans diabolos, la rupture est précédée d'une
série de crissements correspondant a l'apparition de
nouvelles fissures dans le matériau, et ces fissures sont
tres nombreuses si 'on en juge par la quantité d'émis-
sions acoustiques élémentaires (un pulse = une fissure)
qui accompagnent le chargement jusqua la rupture
compléte de I'éprouvette. Ces fissures sont distribuées
dans tout le volume et correspondent a des hétéroge-
néités de la matiere ; elles naissent ou s'orientent dans
le sens de la contrainte majeure ; elles peuvent naitre
ou se produire dans un ioint de grains ou étre intra-
cristallines, ou apparaitre au sommet haut et bas d'un
trou circulaire, ou au milieu d'un agrégat, ou en se
branchant sur une fissure existante (fig. 3). Elles divisent
la matiere en colonnettes plus ou moins régulieres et
sont de plus en plus nombreuses lorsque le chargement
augmente. Il n'y a pas de localisation particuliere des
fissures dans I'éprouvette quand le champ de contrainte

est homogéne. lLa courbe effort-déformation en
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Fig. 2.b: Compression simple anti-frettée d'une craie.
Fig. 2.b : Simple compression without friction on the loa-
ding plate : chalk.
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Fig. 2.c : Compression simple anti-frettée d'un marbre.
Fig. Z.c : Simple compression without friction on the loa-
ding plate : marble.
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Fig. 2.d : Compression simple anti-frettée d'un béton.
Fig. 2.d - Simple compression without friction on the loa-
ding plate : concrete.

compression simple (fig. 2) présente néanmoins un
maximum de résistance, suivi d'un radoucissement au
cours d’un essai a déformation commandeée, et il n'y a
pas formation d’'une surface de glissement ou d'une
bande de cisaillement.

Il est bien évident que le critére caractérisant |'apparition
des premieres fissures, ou celui qui caracterise la ge-
néralisation des fissures avant la rupture en colonnettes,
n'a aucune raison d'étre en relation avec le aitére
caractérisant la rupture en cisaillement avec apparition

d'une surface de glissement dont on peut penser qu'’il
est du type MOHR-COULOMB, méme si la courbe
intrinseque n'est pas une droite. On a parlé parfois de
rupture en extension pour caractériser de tels modes
de destruction. Il y a évidemment [a un abus de langage.
En effet, I'extension en soi n'a aucune raison d’engen-
drer une rupture avec séparation. Le gonflement trans-
versal élastique d'une éprouvette de caoutchouc en
compression simple, dii a l'effet de POISSON, ni la
déformation de contraction transversale dans I'étirement
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Fig. 2.e : Compression simple anti-frettée d'un gres.
Fig. 2.e : Simple compression without friction on the loa-

Mais, dans la rupture en colonnettes des matériaux
fragiles, il existe bien des tractions: les craquements
que I'on entend a la naissance des fissures, puis l'ou-
verture de ces fissures montrent bien que la matiére a
cédé en certains points sous l'effet d'une traction qui
se libere par l'ouverture de la fissure. Les endroits oii
existaient ces fensions sont évidemment associés aux
hétérogénéités de la roche ou du béton, hétérogénéités
que l'on peut imaginer d'ailleurs aussi bien comme des
hétérogénéités physiques (grains différents ou difféerem-
ment orientés) que comme un champ des contrainte
résiduelle hétérogéene dans un corps homogene.

Plagons-nous donc juste avant |'apparition des pre-

8 N° 44
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Fig. 3. — Différents types de fissuration :
a: joint de grain
b intracristalline
¢ au voisinage d'un trou
d: au centre d'une inclusion
e a partir d'une fissure existante,
Fig. 3. Différent kinds of fissures
a: between grains,
b: inside of a single cristal.
c: near a hole,
d . inside of an aggregate,
e starting from an existing fissure,

plastique d’'un fil, qui correspondent I'un @ une élon-
gation l'autre & un acourcissement transversal ne pro-
voquent de rupture avec séparation. D'une fagon
générale, les criteres de rupture sont exprimés en
confraintes, et les rares tentatives (L'HERMITTE,
BRICE, etc.) pour exprimer les criteres en déformation
sont restées sans lendemain, car beaucoup trop artifi-
cielles.

mieres fissures. Si 'on coupe fictivement I'éprouvette
par un plan parallele & la contrainte de compression
simple, c'est-a-dire par un plan passant par certaines
futures fissures, la force normale totale sur la coupure
doit étre nulle; s'il existe localement des tractions, il
faut qu'existent ailleurs des compressions. En définitive,
la contrainte normale a ce plan doit ressembler au
dessin de la figure4 (a), mais comme la définition
microscopique du milieu nous échappe, pour le mo-
ment, il n'est pas possible de raisonner autrement que
qualitativement. A T'hétérogénéité visible de la matiere,
se superpose donc un champ de contraintes normales
aux facettes paralleles a la conirainte majeure qui est
hétérogeéne. 1l est tout a fait vraisemblable que les
contraintes tangentielles sur les méme facettes soient
aussi hétérogénes et, d'une fagon générale, que le
champ des contraintes sur toutes les facettes soit hé-
térogene. Lorsque le chargement augmente, la courbe
de la figure 4 (a) se déforme par affinité (sauf pour la
partie due a des contraintes résiduelles) tant qu'on reste
dans le domaine élastique. La naissance d'une fissure
provoque localement I'annulation de la contrainte nor-
male de traction (fig. 4(b)) avec redistribution des
contraintes & son voisinage immédiat, ce qui permet un
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Fig. 4. — Distribution des contraintes normales sur une
facette paralléle a la contrainte majeure avant et apres
l'apparition des premiéres fissures.

a et b: Compression simple,

c: Essai avec pression de confinement p.

Fig. 4. — Normal stress distribution on a plane parallel to
the maximum stress before and after the birth of the first
fissures
a and b: Simple compression,

c: Test with a confining pressure p.

certain nivellement des pointes extrémes de traction. Si
maintenant on superpose a la sollicitation de compres-
sion simple une certaine pression 5, = o, de confine-
ment (essai de type triaxial) le mécanisme est clair. En
premiére approximation, on peut dire que cette pression
fait apparaitre une contrainte normale moyenne sur la
facette envisagée plus haut, a laquelle se superposent
les fluctuations des contraintes normales précédentes.
L'effet de la pression de confinement est donc de
diminuer les pointes de traction, ce qui retarde I'appa-
rition des fissures. Plus le confinement est éleve, plus
les fissures sont empéchées de se former. Il existe un
niveau de contrainte de confinement tel que toutes les
fissures sont « pincées » et ne peuvent plus apparaitre
ou, tout au moins, ne plus apparaitre avant que d'autres
mécanismes de destruction n’apparaissent et en parti-
culier le glissemnent ou la distorsion : c'est le phénomeéne
de la transition fragile-ductile.

On remarquera que la division d'une éprouvette d'un
matériau homogeéne en colonnettes verticales n’altere
ni son module d’'élasticité ni sa résistance, tant que les
colonnettes ne flambent pas. Un modéle ainsi constitué
doit faire intervenir une hétérogénéité de résistance (ou
de déformabilité) des colonnettes élémentaires, de facon
que les plus faibles d’entre elles cassent les premieres,
pour expliquer quelques particularités de la rupture
fragile, comme l'effet d’échelle ou la dispersion des
résultats. Le fait que la rupture généralisée ne se
produise pas dés la premiere rupture élémentaire
montre que le modele «en série » (la chaine qui casse
deés la défaillance de son maillon le plus faible) ne
convient pas. Le modéle de colonnettes fragiles « en
parallele » avec des résistances différentes permet d’ex-
pliquer la non linéarité du comportement et la dégra-
dation du module d’élasticité (fig. 5), mais il est bien
clair que ce modéle représente mal le radoucissement
et qu'un modéle plus compliqué, par exemple avec des

colonnettes de résistances, de longueurs et d’élasticités
inégales, c'est-a-dire inégalement résistantes et inégale-
ment chargées, serait préférable. De toutes fagons, les
modeles a colonnettes en parallele ne peuvent pas
représenter, aprés le maximum de la force, une résis-
tance résiduelle différente de zéro comme cela se pro-
duit au cours d'un essai triaxial, ne serait-ce qu'a cause
des frottements entre les particules issues de la des-
truction totale de I'éprouvette.

ORISR IR
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Fig. 5. — Modeéle des colonnettes de résistances inégales
en paralléle (en déplacement commandg).
Fig. 5. — Model with columns different strengthes (in
parallel) (strain controled test).

Si la division en colonnettes verticales ne modifie pas,
ou modifie peu, la déformabilité longitudinale, elle aug-
mente par conire beaucoup la déformabilité transver-
sale. Il est bien connu que 'apparition des premiéres
fissures dans la direction de o, se traduit par une nette
augmentation de la vitesse de déformation transversale
¢,. Ce phénoméne permet de comprendre la générali-
sation de la rupture et 'absence de localisation.

Lorsqu'un certain volume élémentaire commence a
entrer en rupture, il se produit un gonflement transver-
sal qui tend a se transmetire aux volumes adjacents
situés en-dessous et au-dessus de lui ; ceux-ci imposent
donc au volume qui vient d’entrer en rupture une sorte
de frettage qui le renforce, mais, réciproquement, ils
subissent une traction transversale (ou une diminution
de la contrainte apportée par le confinement) qui les
affaiblit et les fait entrer a leur tour en rupture. Ce
phénomeéne est a rapprocher de celui qui a été décrit
par TEMPLIER et FINE [6]: un pilier chargé en
compression simple constitué dans sa moitié inférieure
par une roche dure et raide, dans sa moitié supérieure
par une roche déformable beaucoup moins résistante,
périt par rupture en traction horizontale dans la roche
la plus dure, traction engendrée par la déformation
fransversale de la roche la plus faible. On peut dire
aussi que ce phénom2ne est linverse de celui du
frettage par le frottement des faces d'appui d’'une éprou-
vette qui empéche la rupture de se produire dans les
cones d'extrémité (fig. 1). Un phénomeéne analogue est
celui du «boudinage », rupture en traction d’'une inclu-
sion linéaire raide dans une matrice minérale plus molle
comprimée perpendiculairement a l'axe de l'inclusion,

Enfin, pour les volumes qui sont latéralement adjacents
au domaine qui enfre en ruine, la propagation de la
rupture suit un mécanisme trés simple; la diminution
de la resistance du domaine qui se radoucit provoque
une redistribution des contraintes dans I'éprouvette, ce
qui engendre la surcharge des domaines intacts latéraux
jusqu'a leur ruine. En somme, la généralisation de la
rupture provient du fait que le début de la rupture par
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fissuration correspond a une rupture dans un élément
de volume et non sur un élément de surface, comme
cela se produit dans le cas de la rupture par glissement.

2. LES SOLS EFFONDRABLES

Les milieux pulvérulents dont la densité relative est de
lordre de D, = 20 %, lorsqu'ils sont saturés, peuvent
présenter un phénoméne d'effondrement au cours du
chargement. 1l s'agit d'une deuxiéme famille de maté-
riaux qui présentent du radoucissement et une rupture
généralisée, c'est-a-dire sans localisation.

Dans ce cas, le mécanisme de la rupture généralisée et
du radoucissement est simple. La désorganisation de la
structure lache du sable provoque un ftransfert des
contraintes intergranulaires vers la pression interstitielle.
Du fait de I'hétérogénéité de la composition de la
structure, il existe probablement un point ol cette
désorganisation est la plus grande et ou la pression
interstitielle est maximale et atteint la pression de confi-
nement ; la pression interstitielle se transmet alors par
continuité dans tout I'échantillon et la résistance inter-
granulaire s'effondre partout; en effet, si la contrainte
totale ¢, = 4, + u est constante et que u croit

jusqu'a atteindre o,, alors o, tend vers zéro, cependant
que o, = jo, tend aussi vers zéro: il y a radoucisse-
ment et la déformation est homogéne.

Les circonstances ol la densité relative est trés faible
créent une situation de fatigue statique. Le Professeur
SEED a reéalisé ainsi une expérience particulierement
élégante. Un sable lache saturé est placé dans un état
de contraintes triaxiales tel que le rapport des
coniraintes principales corresponde a un état déviato-
rique nettement inférieur a la rupture. Si, en conditions
non drainées, on exerce une sollicitation déviatorique
bréve, comme un choc, il s'initie un fluage de 'échan-
tillon, d'autant plus rapide que le rapport des
contraintes principales est proche de la rupture, fluage
qui apres un délai plus ou moins long (fonction de la
vitesse de fluage) aboutit & une perte compléte de
résistance avec augmentation de la pression intersiitielle.
Le phénoméne peut étre arrété en permettant le drai-
nage de l'éprouvette. Mais, si on reste en conditions
non drainées, la rupture est geneérale et se produit sans
formation de surface de glissement.

On peut avoir quelque chose d'analogue avec de la
neige poudreuse, le fluide interstitiel étant de l'air et
non de l'eau: c'est un des mécanismes des avalanches
de neige ol le solide se transforme partout en fluide
sans qu’il y ait de déformation localisée.

3. UACIER

Sur la courbe de comportement d'un essai de traction
d'un acier doux, on distingue classiquement deux maxi-
mums de résistance (fig. 6). Le premier qui a l'allure
d'un petit pic se situe juste avant le palier plastique et
le second se situe aprés la fin de I'écrouissage. La
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Fig. 6. — Comportement de l'acier doux en traction.
Fig. 6 Mild steel traction test.

formation des lignes de LUDERS (ou de HARTMANN,
ou de PIOBERT) est associée au premier pic de la
courbe de comportement. Mais, les lignes de LUDERS
ne sont pas des lignes de glissement ; ce sont simple-
ment des zones ol une déformation d’allongement s’est
localisée et ces zones s'élargissent par une croissance
issue de leur bordure, croissance qui les méne a envahir
toute |'éprouvette. On observe des phénomeénes ana-
logues dans l'étirement de certains films en matiere
plastique. Pour les aciers, ce n'est qu'ultérieurement,
lorsqu’on franchit le deuxiéme maximum, que peuvent
apparaitre des surfaces de glissement nettement iden-
tifiees. Il est certain que les deux maximums des courbes
de comportement sont trés nettement différents. Le
premier correspond a un petit pic sur la courbe de
comportement et le travail correspondant a l'aire exce-
dentaire est certainement insignifiant, alors que le se-
cond donne une courbe de comportement comparable
au radoucissement d'autres matériaux. Quoi qu’il en
soit, la formation d'une surface de glissement n’est ici
associee qu'a I'un de ces maximums,

4. CONCLUSION

Le cas de l'acier doux avec deux maximums extréme-
ment différenciés est évidemment tout a fait particulier.
Dans les deux autres exemples par contre, le danger
de ruine est diffus dans l'ensemble du volume de la
matrice et 'endommagement est réparti dans le maté-
riau, de sorte que le radoucissement peut se produire
partout. Dans le cas des roches, les points ol les
ruptures par traction vont se produire sont inscrits dans
la structure hétérogéne méme si nous ne savons pas
déterminer ces emplacements avec précision : il y a des
défauts un peu partout, de sorte que les irréversibilités
que constituent la création ou I'extension des fissures
se produisent dans tout le volume, et comme il ne
s'agit pas d'une rupture en cisaillement il n'y a pas de
localisation. C'est un peu la méme chose pour les
sables trés laches: la rupture locale engendre une
pression interstitielle qui s'étend a tout 'échantillon et
du méme coup leffondrement est général. Pour les
lignes de LUDERS, on peut dire que le premier pic de
résistance n’est pas non plus associé a une rupture en
cisaillement et ceci est peut-étre un dénominateur
commun a ces différents cas.
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le piézocone

ameliorations apportées a la reconnaissance des sols

the piezocone
improvement in the soil investigation

L. PAREZ
Président d’Honneur du CF.M.S.*
R. FAURIEL
Ingénieur a SOL ESSAIS™

Rev. Frang. Géotech. n° 44, p.p. 13-27 (juillet 1988)

Résumeé

Lorsqu'un capteur de pression est incorporé dans un pénétrometre statique
electrique, cet ensemble est appelé piézocone.

Les auteurs donnent I'état des connaissances de cet essai relativement récent.
lls décrivent les précautions a prendre pour faire des mesures fiables de la
pression interstitielle générée par la pénétration du céne. lls montrent |'intérét
du piézocone pour obtenir des profils stratigraphiques précis, pour connaitre
la résistance au cisaillement des argiles, pour apprécier le potentiel de
liguéfaction au séisme de couches sableuses, et pour faire des prédictions
de temps de consolidation de couches compressibles chargées in situ
(courbe K, en fonction de tg,).

Absiract

When a pressure transducer is incorporated into standard electric friction
cone, this device is called a piezocone.

The authors give the state of the art of that relatively recent test. They
describe the care to obtain trusted values of the pore pressure generated by
the penetration of the cone.

They show the ability to have accurate soil classification from piezocone
data, to obtain undrained shear strength in clayed layers, to estimate lique-
faction potential of sandy layers and to forecast the consolidation time after
an in situ loading (curve K, versus ty).

* 4, place de Mexico, 75116 Paris.
** 35, rue de la Molle, 13100 Aix-en-Provence.
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1. GENERALITES

L'installation d'un capteur de pression dans une pointe
de pénétrometre statique a été un grand progres dans
les essais in situ: elle a permis de mesurer, 3 tout
moment de la pénétration, la valeur de la pression
interstitielle générée par I'enfoncement du pénétro-
meétre.

Les premiéres mesures de <e genre ont &é publiées
par JANBU et SENNESET en 1974 a Stockholm au
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recherches étaient en cours dans le méme temps a
SOL ESSAIS. La figure 1 montre un diagramme d’essai
réalisé a Bayonne en début décembre 1974. Ces pre-
miers résultats ont été publiés par L. PAREZ,
M. BACHELIER et B. SECHET au Congrés Européen
de Vienne en 1976. Depuis cette date, et en particulier
a partir de 1981, de nombreuses publications sont
apparues en provenance des pays suivants : Norvéege,
Sueéde, Hollande, Italie, Canada, Etats-Unis, Afrique du
Sud, Japon. Rapidement, un accord est intervenu entre
anglophones et francophones pour baptiser 'appareil :

cours du Symposium Européen ESOPT. Des « piézocdne ».
~n° 2578
- BAYONNE duve 51274
. PENETFIOMETHE 45 B:veom® p=cm.
MO svec Mmesure de pression interstitiedle o
B 3 . = e
B 1T | ! 20 'MPas Thar s 1.02 kot rem' )
Exou ¢ A ] 1 - : nr
il \ 1 1 Arrachage, .,
B 3 + 3 P
_ ! 1 : -i_ l
i - 4 —— —- 4 — i
3 ! -I——T J--‘ I— {4 4 4%
11t e e _j:.:_"
A 5 i H [P 55 I R R
I ! f ol e
“ H " s 1 o1 -_-l IEE o o o o -—j—t—‘—‘
i I - % B — s e gt — 4+ — -y ————y
b ) 51 4 . ,1_".'— ' 4 4 g
- i . il o= RIS I 5 8 I (IR
G R, : B ‘ﬁhﬂ“j ,”7¢
il i e | .. e e} -;--.—1-;--}--1 ) A R b 5 1S5 L) ._L_!.__......
= 1] ] TTI-' _':.] : Ir.q.J- =4 i E '-1“—1‘%. e -t l a4+ 4 4 .4.4.,3-4-1. B e T
E & in __}:;I-L.I_J_ 1:__. I. - -4 ._L-q:_x'_"_,.:—;p-;]i . -_1_"‘_-::_3-_::_::
‘ i e A LRI I R E = - 5 ot e IR G i 8y — * ?
2 } + voq . - —_ o o S R R o fRUA Ath & et o D e o ———
g > PO Tt s I R T L S e
e e e e L b e oo
L e A owgteddd 3 4w do - 1 : 1
S Jt'ﬁ,;__i_,_,;_T;"‘ L '11_],, .1_,_J_’_,_I,_i1_.;.4 e =
L a8 4+4 It SRS EEGIESE S 1% _;.]4_.__-4]1-,-,-4---ﬂ-‘-j e e
0 e R T amee e T T R
E '.‘. ——-:|--l d + ] '-‘-j__i___ L I N I il J_,,. N 4i4_:i .i_. ——d
a . 1 e | L-A_-——-.! - 4 : 4 o i‘l :
: = EAENRENEEE oy TR g
1 T e
h R 4 — 1 P _.—..—I-.
—— - B 591 8 O By ,k‘._.;__ N 5 JE0 U0 U L A A 158 B 1 0 0
o 4
11 = + 1
| @l X 216 8 T A EENNEENEEN RN RE
12 *a 1 il.d 1111 = (B E 4
NP S AN E.
k<] w ¥ ol D 1N W -11 i E i " )
3 19 um
3 - i A W T S O A ]
= [ 4 digmbd - i B S S P Y i N NS S S P
1 - __,.Iﬁq._,..,_| i ._.‘I__‘
e LAY W
i, B 1 B s ' 1 (] ] " ' 1"
v FROTTEMENT LATERAL (whan:1ud) f

Fig. 1. — Graphique de piézocéne de 1974.

Fig. 1

Piezocone graph (1974)
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La figure 2 montre la coupe du piézocéne SOL ES-
SAIS. (diametre 36 mm ou 45 mm).

Tube prolongateur | i |

Joint deéetenchaits

Joint obturatsur
S

Joint destanchaite

Cellule de measura
frottement
fa

AN N RSSh AY

-

Manchon da
frottement

el et i e

®@ ©@ ® @O OO

Cellule de mesure
résiastance de pointa
ql:

Capteur de pressionU /

Joint d'étancheite
Joint obturateur

Joint de capteur
Filtre

COCONG)

Cone

®

|

Fig. 2. — Piézocéne PAREZ.
Fig. 2. — PAREZ Piezocone

La figure 3 montre les courbes obtenues avec un
piézocéne comportant un manchon de frottement : g,
A 24 L Au/q..

2. MESURE DE U

Dans les sols saturés, l'introduction de la pointe d'un
pénétrometre statique provoque un cisaillement qui
s'accompagne d’une variation Au de la pression inters-
titielle : Au > 0 dans les sols contractants et Au < 0
dans les sols dilatants,

Les valeurs obtenues pour Au sont influencées par un
certain nombre de facteurs dont les uns sont liés au
sol (compacité — teneur en fines — perméabilite —
rapport de surconsolidation, etc) et les autres
dépendent de 'appareil ; ce sont, principalement :

— la position du filtre de prise de pression,

— la vitesse de pénéfration,

— la vitesse de répense du capteur et de son systeme
de mesure,

— la qualité de la saturation de la chambre de mesure
(v compris le filtre).

2.1. Position du filire de prise de pression

La figure 4, due a ROBERTSON, montre les différentes
positions des bagues-filires servant a la prise de pres-
sion. Les croquis n° 1 et 2 ne correspondent pas a la
recommandation européenne car I'angle du cone n’est
pas de 60°.

Des mesures comparatives de Au ont été faites dans
des sites argileux a peu prés homogenes aux USA et
au Canada (fig. 5).

NORMALIZED EXCESS PORE PRESSURE, AUMAUgy

3 4

1
depthiit)| OCH |
o 4515 3104
& 805 2203
[=] 805 13109

test results from Baligh)
etal, 1978

Additional data from UBC
research slies

o HANEY OCA=4
4 LANGLEY =
aMcDONALD farm » =1 |—

» 0
]
T

\— PREDICTED DISTRIBUTION
BALIGH & LEVADOUX, 1986

L 1

Fig. 5. — Comparaison entre pressions interstitielles me-
surées et calculées.
Comparison between measured and predicted
pore pressures.

Fig.: &

Pour les argiles normalement consolidées les valeurs
de Au mesurées en A sont environ 35% plus fortes
que celles mesurées en B (faisceau de gauche), ce
rapport passe a 44 % pour une argile assez surconso-
lidée (OCR = 4 — courbe de droite).

De méme, au Japon, SUGAWARA et CHIKARAISHI
(fig. 6) ont trouvé une augmentation de 40 % entre les
valeurs mesurées aux mémes points (qu'ils appellent B
et C) sans indiquer de rapport de surconsolidation pour
leur site argileux.
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Fig. 3. — Exemple d'un graphique actuel.
Fig. 3. — Example of a current graphic.
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Fig. 4. — Différents piézocénes montrant différentes po-
sitions de prise de pression (selon Robertson).
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Fig. 6. — Pression interstitielle en différents points rap-
portée a celle au point D.
Fig. 6. — Pore pressure at different locations and at D.

Fig. 4. — Examples of piezocones with various pore
pressure element locations (after Robertson).

Nous avons fait une comparaison récente dans un site
d’alluvions modernes limono-argileuses et nous n'avons
pas frouvé de difféerence nettement sensible entre les
mesures avec prise de pression sur le céne ou prise de
pression juste au-dessus du cone. Seuls les t., varient
d’'une facon importante.

Dans les couches sableuses compactes, un filire situé
au-dessus du céne permet de mesurer des Au négatifs :
si le filtre se trouve sur le cone, dans cette zone ol les
confraintes normales sont trés fortes souvent la dila-
tance ne peut se produire, et alors on n'enregistre pas
de Au négatif.

La tendance actuelle est de positionner la bague-filtre
de prise de pression juste au-dessus du céne, elle est
ainsi moins sujette aux destructions, elle permet de
mesurer une large gamme de surpressions interstitielles
(depuis les négatives jusqu'aux fortement positives), elle
est au meilleur endroit pour appliquer la correction de
q. dont nous parlerons plus loin. Evidemment, cette
position ne permet pas d'obtenir les valeurs maximales
de U mais elle permet la mesure des Au faibles ou
négatives dans les limons et sables fins et des fortes
valeurs positives dans les argiles.

2.2. Vitesse de pénétration

Le standard européen pour le pénétrometre statique
est de 2 cm/seconde pour la vitesse de foncage, avec
une tolérance de + 0,5 cm/s. On admet généralement
qu’a cette vitesse on est en condition drainée dans le
sable (pas totalement, nous le verrons plus loin) et en
condition non drainée dans l'argile.

CANOU, avec le minipiézocone du Sermes, a montré,
dans un sable assez permeéable, I'influence de la vitesse
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de fongage sur la pression interstitielle générée au
foncage, (fig. 7) aussi nous avons demandé a la
Commission de Standardisation internationale de ré-
duire la fourchette de tolérance de vitesse, pour le
piézocone, a + 0,2 cm/s.

g 50 |— ¥
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© -4
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ﬁ o’ =100 kPa 7
| (4] 7
w P4
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] 0 1
“’ 0 50 100
VITESSE DE FONCAGE Vg (mm/s)
Fig. 7. — Influence de la vitesse de fongage sur la sur-
pression interstitielle,
Fig. 7. — Rate of pushing and excess of pore pressure.

2.3. Vitesse de réponse du capteur

L'ensemble du systéme de mesure de la pression in-
terstitielle comprend :

— la bague-filtre,

— les canaux et la chambre de mesure,
— le capteur de pression,

— la chaine de lecture et d’enregisirement.

['utilisation des micro-ordinateurs avec carte de saisie
ultra-rapide a permis une précision bien plus grande
que l'emploi des tables tracantes dont linertie peut
camoufler les pointes des valeurs de u et q. De plus
on obtient automatiquement le calcul de Au/q. ou
mieux de Au/(q, — ).

Les premiers capteurs de pression utilisés étaient des
capteurs a corde vibrante dont la membrane était assez
déformable ce qui offrait I'inconvénient de donner un
retard a la réponse et d’écréter les valeurs maximales
dans les sols peu perméables.

Les capteurs utilisés maintenant sont basés sur ['utili-
sation de membranes piézorésistives trées peu défor-
mables et pourtant trés précises. lls sont compensés
pour les variations de température.

Reste le probleme de la déformabilité du volume du
liquide qui transmet la pression de l'extérieur du pié-
zocOne a la membrane. Supposons que ce liquide soit
de l'eau (parfaitement désaérée, bien entendu) sa
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compressibilite sous un accroissement de pression A
(en kPa, entre 0 et 1.000 kPa) est de l'ordre de A\r)zr
= 51077 Ap. Si le volume de liquide est de 300 mm3
sa variation sous un accroissement de pression de
100 kPa sera Av = 15107 mm3. La surface latérale
extérieure du filire étant d'environ 500 mm2, I'épaisseur
de la lame d'eau qui doit y pénétrer est de 'ordre de
310°mm = 310 *m.

Si le sol au contact de la bague est de l'argile avec
une perméabilité de I'ordre de 3.107'° m/s, le gradient
étant trés fort, il faudra entre 0.3 et 1 seconde pour
que le capteur traduise en totalité cette variation Au =

100 kPa.

Si le volume de la chambre de mesure est le friple,
comme sur certains appareils, le temps sera de
3 secondes et I'appareil aura pénétré de 6 centimétres,
dans une couche peut-étre différente...

-

On voit donc tout l'intérét qu'il v a a miniaturiser au
maximum la chambre de mesure, y compris la bague
poreuse dont le diamétre extérieur doit rester néan-
moins égal au diametre de base du cone.

2.4. Qualité de la saturation de la chambre
de mesure

La saturation du piézocone consiste a éliminer toutes
les bulles dair présentes dans les éléments filtrants
(pierres poreuses) et la chambre de mesure ol aboutit
le capteur de pression interstitielle.

On congoit aisément l'importance de cette opération
puisque la présence d'air, fortement compressible, nui-
rait grandement a la qualité des mesures, anéantissant
du méme coup les efforts consentis sur le plan de la
miniaturisation de la chambre de mesure ainsi que sur
celui de la valeur du capteur proprement dit.

Afin de saturer convenablement le piézocéne SOL
ESSAIS, nous avions dans un premier temps suivi la
méthode préconisée par la Société FUGRO.

Cette technique impose de placer la pointe du piézo-
céne dans une petite cellule en plexiglas a l'intérieur
de laquelle on fait le vide durant une quarantaine de
minutes puis que l'on remplit progressivement d’eau
désaérée (figure 8).

Lorsque cette opération était terminée, au bout d’une
heure trente environ, nous pensions que la saturation
du piézocéne était correcte.

Malheureusement, lors des premiers essais «in situ »
réalisés, nous avons observé un phénomene caractéri-
sant nettement un défaut de saturation.

En effet, lors des arréls de pénétration destinés a
enregistrer la dissipation de surpression interstitielle, le
maximum de celle-ci était obtenu seulement quelques
minutes aprés l'arrét dans les sols argileux.

Ce retard, pour lequel le capteur ne pouvait étre mis
en cause, nous a conduit & metire en place une série
d’expérimentations destinées & déterminer un mode de
saturation plus efficace.
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SATURATION ELEMEMTS FILTRAMTS ET CHAMBRE

}é s

PIezocoNE SOL-ESSAIS

coupe schémaligue : disposilil de salurofion of mede de centréle

1 __  pikzechne

2 __  cellule de saluralion

3 __  chombre de mesure ol copleur de pression
Megende :

4 __  wonne

5 ___  wvanne

6 — pompe & vide

7 __  reservoir d'eau désaerée

B vose d'exponsion

B ___  vonns

10 __  venne

M1 virin

12 ___ cepleur de pression (eellule)

13 ___ toble lraocante
Fig. 8. — Dispositif de saturation et mode de contréle.

Fig. 8. — Saturation device and testing method.

Pour cela, nous avons équipé la cellule en plexiglas
avec un systeme permettant d’appliquer des variations
de pression a l'intérieur de celle-ci (remplie d’eau bien
évidemment).

Nous avons également installé un capteur de pression
interstitielle sur cette cellule afin de mesurer les varia-
tions de pression appliquées.

Enfin, nous avons enregistré, en paralléle, sur une table
tragante les courbes représentant ces sollicitations et les
réponses du piézocone, placé dans la cellule (figure 8,
en pointillés).

La figure 9-A illustre le type de graphiques obtenus
dans le cas ol le piézocoéne est saturé avec la méthode
décrite auparavant.

On remarque une assez bonne concordance entre les
sollicitations (capteur cellule) et les réponses du piézo-
cbne, autant en ce qui concerne les retards de réponse
que les amplitudes de pression : cela tendrait donc a
démontrer que ce mode de saturation est efficace.

Cependant, lorsque nous avons testé le piézocéne sans
l'avoir saturé au préalable nous avons également noté
une parfaite similitude des deux courbes.

Il fallait dont tenter de limiter les échanges d'eau entre
la chambre de mesure et le milieu environnant qui
atténuent les effets néfastes d'une mauvaise saturation
lorsqu'ils sont trés importants (ce qui était bien le cas
lors de nos expérimentations) mais qui sont trés réduits
dans les sols.

Afin de simuler au mieux ce comportement «in situ »,
nous avons disposé une membrane en caoutchouc sur
la pierre poreuse du piézocone, empéchant ainsi tout
fransfert d'eau entre lintérieur et l'extérieur de la
chambre de mesure (cas extréme).

Dans ce cas, I'absence de saturation apparait nettement
(figure 9-B). Le déphasage entre les sollicitations appli-
quées et les réponses du piézocbne est trés important
et illustre bien le danger d'une mauvaise saturation
dans le cadre des mesures de pression interstitielle.

Aprés nous étre assurés que la méthode de saturation
initialement adoptée ne convenait pas (figure 9-C), bien
que meilleure qu'une absence totale de saturation, nous
avons développé une série d’expérimentations nous
permettant de définir un mode de saturation « optimal »,
associant une excellente qualité de mesures a des
contraintes économiques réduites (matériels et temps
de saturation peu importants).

Ce mode opératoire consiste a saturer séparément
I'élément filirant (en faisant bouillir les pierres poreuses,
par exemple), et la chambre de mesure du piézocéne
au moyen de la cellule en plexiglas. La durée totale de
ces opérations, simultanées, est de l'ordre de 2 heures.

On assemble ensuite les deux parties dans un bac d’eau
désaérée avant de réaliser les essais « in situ ».

Lors du test de cette technique de saturation au moyen
de I'expérimentation précédemment décrite, nous avons
obtenu d’excellentes concordances entre les sollicitations
appliquées et les réponses du piézocdne (figure 9-D).

On remarque notamment que le délai de réponse ne
dépasse pas 5 centiemes de seconde et que les ampli-
tudes de pression ne difféerent que de 2.5 kPa, ce qui
compte tenu des imprécisions liées au type d'enregis-
trement (analogique et graphique) est parfaitement
convenable.

Nous terminerons en rappelant que, lors de cette ex-
périmentation, notre but n’était pas de définir quanti-
tativement et de fagon trés précise la qualité de la
saturation selon le mode opératoire utilisé, mais de
définir celui-ci dans le respect de criteres économiques
et techniques simples.

Dans cette optique, nous considérons avoir atteint I'ob-
jectif fixé, ainsi que l'ont d'ailleurs confirmé les essais
réalisés « in situ » par la suite.

Au probleme de la parfaite saturation préalable s'ajoute
celui du risque de désaturation pendant la mise en
place de I'appareil jusque sous le niveau de la nappe.

On peut lire sur le texte de FRANKLIN et COOPER
publié & Stockholm en 1981 que l'élément poreux
qu'ils utilisent est trés fin et «suffisamment perméable
pour donner une réponse rapide de la cellule de
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pression et pour offrir une résistance suffisante a I'entrée
de l'air durant les courtes périodes ou le céne est
exposé a lair». Ainsi, de trop nombreux expérimenta-
teurs prennent le risque de désaturation partielle de
'élément poreux en commengant la pénétration, sans
précaution particuliere, depuis la surface du sol alors
que la nappe se trouve a plusieurs metres de profon-
deur. La hauteur d'ascension capillaire n'est pas tou-
jours suffisante, et, comme l'indique ROBERTSON, des
argiles raides surconsolidées peuvent donner de la suc-
cion. Il en est de méme pour les sables au-dessus de
la densité critique. La seule méthode satisfaisante
consiste & faire un avant-trou jusqu'a quelques déci-
metres sous la nappe et a v descendre le piézocéne
protégé par une capote remplie d’eau désaérée, capote
qui se rompt dés le début de la pénétration.

3. CORRECTION DE q_: (fig. 10)

‘ joént /
@ "\ drétanchéite

Fig. 10. — Correction & appliquer & q..
Fig. 10. — Correction on tip resistance.

Sous la nappe, I'effort vrai ou total sous le cone F, est
égal a l'effort de pointe mesuré F, augmenté de I'effort
F, di a laction de la pression interstituelle u sur la
section annulaire de I'appareil :

F, = F, + F, avec F, = u(A, — A)

en divisant par A (surface de base du céne)

qTch+u(1—%>=qc+u{1—a}

@

Cette correction proposée par BALIGH en 1981 et
reprise par CAMPANELLA, peut éire importante dans
les argiles molles ol q_ est faible et U relativement fort.

Le coefficient 1 — a vaut 0,23 pour le piézocéne SOL
ESSAIS de 45 mm de diameétre et 0,31 pour celui de
36 mm. On voit ici l'intérét de la mesure de U avec
une bague située au-dessus du céne, c'est-a-dire dans
la zone ou il faut faire la correction.

Lorsque les deux extrémités du manchon de frottement
sont identiques, la correction a faire ne devrait porter
que sur la différence des pressions interstitielles regnant
aux extrémités du manchon, mais cette correction n’est
jamais faite.

4. CLASSIFICATION DES SOLS
PROFIL STRATIGRAPHIQUE

Le piézocone donne, en fonction de la profondeur
afteinte par la pointe, deux courbes : q_ (corrigé en q,)
et u. On obtient une troisieme courbe, en divisant Au
(variation de u par rapport a la pression hydrostatique
vierge) par g_ ou g, ou, mieux encore, par :

Au
qT o Gun

dy — o, soit B, =

(a,, étant la contrainte verticale totale due au poids des
terres situées au-dessus de la profondeur de mesure).

La comparaison de ces courbes et, en particulier, 'exa-
men de la troisieme indique la nature des couches
successives d'une fagon encore plus nette que ne le
faisait le Friction Ratio (voir la figure 3).

Les sables compacts ont un q_ important et un Au
faible ou négatif donc Au/q_ est pratiquement nul.

A Tinverse, les argiles ont un q_ faible et un Au fort
d'oll un Au/q, qui va de 04 a 08 ou plus si l'argile
est molle.

SENNESET et JANBU ont donné, en 1984, un dia-
gramme que nous avons complété et modifié pour tenir
compte des valeurs négatives de Au (fig. 11) ; il permet
d’avoir rapidement une bonne idée de la nature des
couches rencontrées en tenant compte aussi des temps
de dissipation de Au que nous étudierons plus loin.
Mais c'est seulement un guide qui ne prend pas en
compte les sols surconsolidés ou trés sensibles ou
cimentés, et qui ne dispense pas de réaliser, sur chaque
chantier, un forage carotté.
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Fig. 11. — Classification des sols a partir du piézocéne.
Fig. 11. — Soil classification chart from piezocone data.
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5. RESISTANCE AU CISAILLEMENT

5.1. Non drainée

Dans les sols argileux, la difficulté provient du fait que
C, dépend du type d’essai et de la vitesse de défor-
mation. On a ainsi bien du mal a rapprocher les
résultats d’expérimentateurs différents. Pour les Nor-
diques, les Canadiens et les chercheurs des Etats-Unis
C, est obtenu au scissométre.

Avec le piézocone on peut parler de résistance de
pointe effective q,, = q, — u et on peut donc écrire :

= q-ri_ .
C, N

KE

avec N, = facteur semi-empirique que SENNESET a
donné en 1982 pour N,, = 9 + 3

D'autre part, dans une couche d’argile homogene, la

relation empirique Au = N, x C, est assez bien

vérifiée et N, est a peu prés constant si les indices de
plasticité et de liquidité restent constants.

L'emploi d’'un sondage au scissométre combiné avec

des essais au piézocoéne semble le moyen idéal pour
obtenir les variations naturelles d'une couche d'argile.

DIFFERENTIAL R P

ulbor) (bar) RATIO &uiq,
0 1.2 24 3 (4] 60 180 240 300 0 0.40 0.80
o Y p——y o] (o] R |
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-9 o o —
- S 8 —
10 10 ot =)
q
15 15 15

Fig. 12. — Courbes de piézocone avant et apres
compactage dynamique.
Fig. 12. — Piezocone logging before and after dynamic
compaction.
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5.2. Drainée

Il n'est pas possible a 'heure actuelle de déterminer les
parametres de cisaillement en contraintes effectives (C’
et ¢') & partir des résultats de la pénétration d'un
piézocéne. Les quelques tentatives n'ont pas abouti
jusqu’ici.

6. RESISTANCE A LA LIQUEFACTION

La figure 12 due & CAMPANELLA et al, montre les
trois courbes d’essais au piézocéne (u, q, et Au/q,)
exécutés avant et aprés la réalisation d’un compactage
dynamique sur un site qui comportait 5m de remblai
hydraulique sableux sur 3m de remblai hydraulique
limoneux.

Avant fraitement, la variation de pression interstitielle
etait largement positive dans la couche limoneuse alors
que, aprés compactage dynamique, la pression inters-
titielle induite par la pénétration du piézocéne était
nettement inférieure a la pression hydrostatique. Dans
la partie sableuse, elle est méme devenue inférieure a
la pression atmosphérique.

Du point de vue de la résistance a la liquéfaction on
voit un important changement de caractéristique : le
limon qui était contractant devient dilatant bien que sa
résistance sous la pointe du pénétrometre (q) n'ait pas
augmenté beaucoup.

T L] T T
M=7- 3
b o6 4
~ Pourcenltage
H de fines <5%
D mm) 0,25 04 08
w 0} s0 ! o 4
3
i |
[ ®]
G o4 i
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RESISTANCE DE POINTE AU PENETROMETRE qc1tmm}

Fig. 13. — Evaluation des courbes frontiéres de la liqué-
faction a partir du pénétromeétre.
Fig. 13. — Correlation of liguefaction characteristics

with CPT data.

Le Professeur SEED, en 1983 au Symposium de Paris,
a montré l'intérét du pénétrometre statique pour I'éva-
luation du potentiel de liquéfaction au séisme d'un site
(figure 13). Il est certain que le piézocoéne apporte
encore un plus dans ce domaine et un groupe de
recherche travaille actuellement sur ce probleme.

7. CONSOLIDATION ET PERMEABILITE

Si l'on arréte la pénétration d'un piézocéne (pour
reprise de course des vérins de fongage ou pour arrét
volontaire) la pression interstitielle tend a revenir plus
ou moins vite & sa valeur originelle u_.

Chacun a eu lidée d'enregistrer ce retour a zéro de
Au: la figure 14 montre les courbes que nous avions
produites a Vienne en 1976. L'annulation d'un Au

Surpression Interstitielle en m. deau
Excess pore pressure in m. water

Au
\
s
\
10
N,
AN
\'l
P,
s o
T
ﬂh-
T Pt
12345 10 15
(=)

o R
temps aprés |I"arret min.
time after stopping min.

= I O
~
Fig. 14. — Dissipation de surpression interstitielle

(1974).
Fig. 14. — Excess Pore Pressure dissipation (1974).

négatif est bien plus rapide que celle d’'un Au positif.
La figure 15 due a JONES montre un Au qui continue
a croitre deux a trois minutes apres I'arrét du fongage :
ceci est un indice trés net d’'une saturation incomplete
de l'appareil.

La figure 16 montre un essai réalisé en chambre de
calibration a I'M.G. de Grenoble: on y voit le tracé
du t., temps nécessaire a la diminution de moitié de
Au. On a maintenant pris ['habitude de tracer ces
courbes de relaxation de Au en log t.
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Fig. 15. — Dissipation test after Jones and al. (1981).
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Sur la figure 3 les petites fleches (3 gauche) indiquent
les profondeurs o des arréts de fongage assez longs
ont été faits afin d’obtenir les valeurs de t., indiquées
dans la colonne de droite. Ces valeurs indiquent les
conditions de drainage et de perméabilité du sol. Elles
sont différentes selon la position de la bague-filtre.

Lors d'un arrét pour relaxation de Au faut-il ou non
bloquer les tiges ? Différents expérimentateurs (DE RUI-
TER, CAMPANELLA) aboutissent a la conclusion sui-
vante :

— si la prise de pression se trouve sur le cone, il est
nécessaire de bloquer les tiges sinon il se produit, des
larrét du fongage dans les argiles, une chute brutale
de la pression interstitielle, concommittante avec la
baisse de q_;

— si la prise de pression se trouve au-dessus du cone,
ce phénomeéne ne se produit pas d'une fagon sensible,
il n’est donc pas nécessaire de bloquer les tiges, ce qui
est une simplification.

Nous ne retiendrons ici que les résultats pour la-bague
située juste au-dessus du céne.

Divers auteurs ont cherché a estimer le coefficient de
consolidation du sol a partir de la vitesse de dissipation
de Au, & l'aide d'approches théoriques par expansion
de cavités.

Dissipation de la surpression

(échelle log)

Fig. 16, — Courbe de dissipation en log t.
Fig. 16. — Dissipation graph in log t.
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Différents phénomeénes viennent compliquer ces ap-
proches. Ce sont en particulier :

— leffet du remaniement du sol contre le pénétro-
metre ;

— Ilimportance relative de la consolidation horizontale
et de la verticale ;

— la répartition mal connue de la pression interstitielle
et des confraintes totales depuis I'exirémité de la pointe
du céne jusqu’a la partie cylindrique ;

— la position du filire sous ou au-dessus du céne.

Une approche simplifié¢e a été donnée par TORS-
TENSSON en 1975 résumée sur la figure 17, c'est le

25

Mais ce coefficient de consolidation, est-ce C, ou C, ?
BALIGH indique gu'au début de la consolidation c’est
C,_ qui contrdle la dissipation. Quand C, passe de C
a 0,1 C, le facteur temps a 50 % de dissipation (Tstj
augmente de 36 %. Clest donc l'erreur qu’on fait sur
C, si on néglige I'anisotropie. A 36 % prés ce n'est déja
pas si mal!

Reste le remaniement contre le pénétrometre. TAVE-
NAS et al. ont trouvé dans de nombreux essais en
place sur des argiles canadiennes que la vitesse de
dissipation de Au est principalement gouvernée par les
caractéristiques de consolidation de l'argile intacte a
distance de la sonde. Ainsi C, doit étre fonction de la
perméabilité k, et du module de déformabilité M de
l'argile intacte.

Au(t)/A
S —— CYLINORICAL CAVITY
\\Q@ "15:h —— SPHERICAL CAVITY
-]
RASIRSN
N e
[+ \Q'\.‘ b:\
n& \\N '\_N’ )
"\ ~\% - =
Q\'-.'\..: kY
M :"'N-N__ = ~ =S L
0
) . P =
Fig. 17. — Dissipation de la pression interstitielle en

fonction du facteur temps (Torstensson 1975).

Fig. 17

Pore Pressure decay vs. time factor

(Torstensson 1975),

faisceau de courbes de droite (cavité cylindrique) qui
donne le meilleur résultat pour un piézocéne a bague
au-dessus du cone. On obtient le facteur temps T pour
le degré de consolidation choisi (par exemple 50 %) en
fonction de l'indice de rigidité du sol :

elio)
==

=

La valeur de t., obtenue sur la courbe de dissipation
de Au permet “Fobtenir le coefficient de consolidation

par:

ou r est le rayon du piézocone.

CAMPANELLA et al. ont montré que le choix de 50 %
de dissipation était trés bon tout au moins pour les
limons argileux qu'ils ont étudiés.

Pour étre bien certain de tout cela, il semble nécessaire
de rassembler un maximum de corrélations entre les
mesures au piézocone et celles faites au laboratoire, ou
mieux, pour les sols suffisamment perméables, celles
provenant d’essais de pompage accompagnés de me-
sures de piézométrie.

Presque tous les auteurs font I'impasse aux sables en
disant « la pénétration & 2 cm/seconde est suffisamment
lente pour qu'on considere qu’il y a drainage total ».
Mais on s’apercoit avec les chaines de mesure modernes
a saisie trés rapide que Au n'est pas nul mais souvent
négatif si on prend les mesures au-dessus du cone et
il est courant de trouver t., = 2 & 4 secondes pour les
sables les plus propres.

Pratiquemnent t_ est voisin de zéro seulement dans les
sables et graviers,

J'ai mis sur un graphique (figure 18), en fonction de
tﬂi (en secondes) les valeurs du coefficient de perméa-
bilité horizontale k, en métre par seconde pour les
résultats que je posséde. On voit que c’est prometteur,
pour les sols normalement consolidés.
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Fig. 18. — Perméabilité horizontale en fonction du ts,.

Fig. 18. — Horizontal permeability vs. ty.

1l est donc possible avec le piézocéne (en comnbinaison
avec quelques essais de laboratoire) de mieux appro-
cher les problémes de consolidation dans le temps de
couches argileuses surchargées et de juger de l'intérét
économique d'un maillage de drains verticaux.

CONCLUSIONS

L'enthousiasme de beaucoup de chercheurs montre les
potentialités du piézocone.

En plus de l'intérét des mesures faites au pénétrometre
statique :

— courbes continues ;
— mesures indépendantes de 'opérateur ;
— essai peu coliteux et reproductible ;

le piézocbne apporte, dans les reconnaissances de sol,
les avantages suivants :

— obtention en continu de deux parametres: q_et u
qui sont fonction des principales propriétés des couches
de sol (avec sur certains appareils, la mesure du frot-
tement sur manchon) ;

— ces parametres permettent d'indiquer la stratigraphie
avec une précision bien supérieure a celle des forages
carottés et, en particulier, de détecter les minces
couches (de sable ou d'argile molle) et daider a la

REVUE FRANGAISE DE GEOTECHNIQUE

recherche des surfaces de rupture ;

— ces mesures apportent au pénétrometre statique la
possibilité d’'une analyse en contraintes effectives. Elles
doivent aider, dans les années qui viennent, a la pré-
diction du potentiel de liquéfaction ;

— les essais de dissipation de la pression interstitielle
ouvrent la voie @ une obtention rapide de profils de
perméabilité.

Pour que les résultats des recherches soient compa-
rables entre eux, il est nécessaire que les appareils et
les méthodes d’essai soient standardisés (comme I'a été
le pénétrometre statique) particulierement pour les
points suivants :

— position, hauteur, épaisseur et perméabilité du filire ;
— raideur de la membrane du capteur de pression ;
— échelle de mesure et précision du capteur ;

— meéthode de saturation du filre et de la chambre
de mesure ;

— méthode de mise en place de l'appareil sous la
nappe.
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Résumeé

Les variations des propriétés des sols le long des tracés sont une source
d’incertitude et donc de risque pour la stabilité des ouvrages. Cet article
décrit la procédure utilisée pour évaluer ce risque sur un tracé de remblai
sur sols mous. L'analyse des risques de rupture est réalisée en deux temps.
On analyse d'abord les variations des valeurs des propriétés des sols servant
au calcul, en utilisant des corrélations et la technique d'interpolation statis-
tique par krigeage développée en géostatistique. Puis on étudie, par la
méthode de Monte Carlo, la distribution des coefficients de sécurité calculés
dans |'hypothése de la rupture circulaire de blocs de longueur finie. Cette
procédure permet de déterminer la position et la longueur des zones de plus
grand risque le long du tracé.

Abstract

The spatial variations of soil properties along a project line are a source of
uncertainty, thus of risk, with respect to the stability of structures. This paper
describes a procedure for estimating this risk in the case of an embankment
on soft soils. The variations of the soil characteristics used for the design
are first analyzed, using correlations and the technique of kriging developed
in geostatistics. The Monte Carlo method is then used for determining the
distribution of the safety factors for circular failure of blocks of limited
length. By using this procedure, the location and length of the zones of
highest risk can be estimated.

* Laboratoire Central des Pounts et Chaussées, 58 boulevard Lefebure 75732 Paris Cédex 15.
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1. INTRODUCTION

L'analyse de la stabilité des remblais sur sols mous

peu de problemes méthodologiques a I'heure
actuelle (MAGNAN et al, 1984. LEROUEIL et al,
1985). L'utilisation des cohésions non drainées mesu-
rées au scissometre, corrigées en fonction de la plasticité
du sol selon la procédure popularisée par BJERRUM
(1972), dans des calculs en rupture circulaire, permet
de fixer avec précision les hauteurs de remblais que
I'on peut metire en place sans risque de rupture. Dans
la pratique francaise, des coefficients de sécurité de 1,5
sont normalement utilisés, sans que ce choix s'appuie
sur une évaluation de probabilité de rupture; on sait
seulement qu'il permet d’éviter les ruptures si les études
géotechniques sont bien menées, tandis que des valeurs
plus faibles avaient été utilisées dans les cas ou des
désordres ou des ruptures s'étaient produits,

L'idée de caractériser les risques de rupture des rem-
blais sur sols mous par une probabilité de rupture, et
non par un coefficient de sécurité a seuil empirique,
est apparue au cours des années 1970, a une époque
ou difféerents chercheurs ont tenté d’harmoniser les
valeurs des coefficients de sécurité de la mécanique des
sols en comparant les probabilités de ruine associées.
MAGNAN et BAGHERY (1982) ont passé en revue
seize articles consacrés a l'analyse probabiliste de la
stabilité des remblais et des pentes au cours de cette
décennie et testé sur I'un des remblais du site expéri-
mental de Cubzac-les-Ponts la méthode décrite par
ALONSO (1976). Dix autres publications ont été ana-
lysées par MAHDAVI (1985). Ces études ont montré
BAGHERY, 1980; BAGHERY et MAGNAN, 1983)

que la réalisation matérielle de calculs probabilistes était
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possible, a condition de disposer de nombreuses don-
nées sur les propriétés des sols, mais que les résultats
en termes de probabilitées de rupture dépendaient beau-
coup (trop) des hypothéses arbitraires qu'il faut faire
sur les distributions de probabilités des coefficients de
sécurité calculés. De plus, I'approche probabiliste était
a l'evidence incapable de corriger les effets des erreurs
systématiques dans l'estimation des parameétres de cal-
cul, comme celle qui a motivé la correction de BJER-
RUM en fonction de la plasticité. Tous ces faits nous
ont conduits & renoncer provisoirement a appliquer
cette méthode d’analyse a d'autres exemples.

[’étude présentée ici a été entreprise peu aprés la fin
des travaux précédents, pour évaluer la possibilité de
réaliser des études de risques le long de tracés de
remblais sur sols mous. lLes ingénieurs chargés de
préparer les projets de routes disposent en général
d'informations peu denses sur les propriétés des sols
le long du tracé a étudier. Quelques dizaines de métres
sont une distance minimale entre les sondages et il
leur faut imaginer les propriétés des sols entre les points
de mesure. | existe donc un risque que la portance du
sol soit plus faible entre les sondages. Nous avons tenté
d’évaluer ce risque en utilisant les outils de la géosta-
tistique. La méthode d'analyse a été appliquée aux
données recueillies lors de I'étude géotechnique de I'un
des tracés de l'autoroute A 64 dans la basse vallée de
I'Adour.

2. PROCEDURE DE CALCUL

L’analyse probabiliste des ouvrages comporte en pra-
tique deux phases successives de traitement statistique
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Fig. 1. — Phases du dimensionnement probabiliste d’un
ouvrage.
Fig. 1. — Stages of probabilistic design of a structure.
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des données puis de calcul probabiliste, suivies d’une
phase d’examen des résultats et de décision (fig. 1). Le
choix de linterface entre les deux phases d'analyse,
c'est-a-dire de la forme des données géotechniques qui
serviront au calcul de l'ouvrage, a une importance
primordiale pour la réussite de I'étude. Le champ des
valeurs moyennes estimées de chaque propriété dans
le massif de sol et le champ des emreurs d’estimation
de ces mémes propriétés en chaque point semblent
constituer une bonne base de fravail, dans I'état actuel
de nos techniques d'analyse.

2.1. Analyse statistique des variations
spatiales des propriétés des sols (Phase 1)

La procédure adoptée pour l'analyse des variations
spatiales des propriétés des sols dans un massif est
analogue dans son principe & la démarche de ['ingé-
nieur qui cherche a tirer le meilleur parti possible des
informations disponibles pour un projet : aprés la réa-
lisation des sondages, essais en place et essais de
laboratoire (fig. 2), cet ingénieur essaie de diviser le
massif en ensembles homogénes du point de vue :

— de la nature du sol (qui définit ses principes de
comportement),

— de ses propriétés physiques et mécaniques,
— de son état.

Lorsqu’il dispose d’'un nombre insuffisant de valeurs de
certains des parameétres, il peut utiliser des corrélations
pour compléter sa description du milieu naturel. C'est
souvent le cas dans les projets courants, oti I'on a
tendance a multiplier les essais en place rapides au
détriment des essais mécaniques plus lents et onéreux
et ol la densité globale des essais reste faible (MA-
GNAN et al., 1980, conseillent par exemple des densités
d'essais en place et de sondages de l'ordre de trente
au kilomeétre, dans le cas des tracés, et de vingt pour
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Fig. 2. — Résultats bruts de la reconnaissance géotech-
nigue d'un site.

Fig. 2. — Untreated results of the geotechnical reconnais-
sance of a site.

vingt-cing hectares, dans le cas de zones de sols
compressibles). L'ingénieur attribue ensuite des valeurs
aux parametres de calcul dans chacun de ces ensembles
homogeénes.

La procédure que nous avons adoptée comporte les
étapes suivantes :

1. Etablissement de cartes des valeurs mesurées de
chaque paramétre ;

2. Deéfinition de couches homogeénes du point de vue
de la géotechnique ;

3. Etude des corrélations entre parametres a I'intérieur
de chaque couche;;

4. Etablissement de la carte des points ol au moins
un parametre a été mesure ;

5. Calcul en chacun de ces points de la valeur des
parameétres non mesurés, en utilisant les corrélations ;

6. Efablissement, pour chaque parametre, d'une carte
des valeurs mesurées ou estimées et d'une carte des
incertitudes sur ces valeurs (dues aux erreurs de mesure
ou a ['utilisation des corrélations) ;

7. Etude de la distribution des incertitudes et de I'in-
fluence de la donnée d'informations complémentaires
dans les zones ou lincertitude est maximale (ce qui
permet d’orienter le choix de reconnaissances complé-
mentaires éventuelles) ;

8. Compte tenu de la méthode d’analyse probabiliste
a utiliser, génération des champs de valeurs de calcul
des parameétres géotechniques du sol pour des coupes
transversales ou longitudinales quelconques.

Sans entrer ici dans le détail des procédures de calcul,
on peut indiquer que les corrélations entre parameétres
servent uniquement a calculer les valeurs manquantes
des parametres de calcul et lincertitude associée, et
que toutes les méthodes d'analyse conduisant & un
résultat explicite (de la forme Y = f[X]) peuvent étre
utilisees. Lorsque I'on ne dispose pas de données assez
nombreuses pour établir des corrélations locales sur le
site du projet, on peut naturellement utiliser des cor-
rélations établies sur d’autres sites, mais I'erreur d’esti-
mation s'en trouve généralement augmentée.

Pour linterpolation des valeurs mesurées ou estimées
par corrélations et le calcul des parametres géotech-
niques aux points nécessaires pour le calcul, on utilise
les procédures de krigeage développées en géostatis-
tique, l'incertitude sur les valeurs estimées (et éventuel-
lement les erreurs de mesure) étant introduites dans
les termes diagonaux des matrices & inverser (voir, par
exemple, GUILLAUME, 1977, ou MAGNAN, 1982).

La représentation graphique des champs de valeurs
moyennes estimées et des incertitudes (variances ou
écarts types) est généralement complexe : pour les pa-
rametres définis dans un espace bidimensionnel (coupe
transversale ou longitudinale de l'ouvrage), on peut
adopter la représentation de la figure 3, a condition de
représenter de fagon continue les variations selon une
direction et de fagon discontinue les variations selon
d'autre direction. On peut également donner des ta-
bleaux de valeurs aux points servant au calcul, ce qui
est moins expressif.
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2.2 Analyse probabiliste de la stabilité d’un
remblai sur sol mou (Phase 2)

La procédure de calcul des ouvrages, sur la base d'un
champ de valeurs probables des parametres de calcul
en chaque point de I'espace et de leur incertitude, est
conditionnée par le schéma de calcul déterministe que
l'on choisit. Elle est de ce fait différente d'un type
d'ouvrage a l'autre et, pour un ouvrage donné, d'une
méthode de calcul a l'autre, méme si le mode de
raisonnement est le méme dans tous les cas.

Pour le probléeme que nous avons étudié, celui de
l'incertitude sur la stabilité d’'un remblai de trés grande
longueur construit sur des sols mous, nous avons
adopté un schéma de calcul trés simple : rupture par
rotation d'un cylindre de sol limité par deux surfaces
planes. Ce choix, a priori un peu simpliste, a été fait
pour plusieurs raisons :

— un des objectifs principaux de notre travail était de
chercher a quantifier le risque que I'on prend quand
on dimensionne un remblai de trés grande longueur
sur la base de données géotechniques mesurées seu-
lement en certains points du tracé. La longueur de la
zone de rupture dans les remblais sur sols mous peut
étre plus ou moins grande, mais elle est toujours limitée,
ce qui rendait nécessaire d'abandonner le modeéle de
calcul classique « en rupture circulaire » pour un modele
de calcul ot le volume de sol et de remblai concerné
par le glissement est limité ;
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— comme on ne connait pas a priori la longueur de
la zone de rupture, qui dépend de la longueur sur
laquelle la résistance du sol est plus faible et de lin-
certitude sur les valeurs estimées de cette résistance, et
comme on ne peut faire le calcul de stabilité qu'en
testant I'équilibre de cylindres d'axes et de diametres
variés, on savait par avance qu'il faudrait réaliser un
trés grand nombre de calculs sur ordinateur. Il a paru
de ce fait préférable d'adopter un schéma de calcul
simple pour limiter le colit des calculs;

— la structure spatiale des données géotechniques dis-
ponibles sur le site ot I'on souhaitait appliquer la
méthodologie développée ici a conduit d’autre part a
admettre que la résistance du sol variait en profondeur
par couches d’épaisseur constante, qu'elle ne dépendait
pas de la distance horizontale & I'axe du remblai et
gu'elle restait constante par trongons de 50 m le long
de I'axe du remblai. Ces hypothéses rendaient particu-
lierement intéressant le choix de surfaces de rupture
cylindriques a extrémités planes, car elles permettent de
séparer dans le calcul les parameétres géométriques,
supposés connus sans incertitude, et les parameétres de
résistance du sol, sur lesquels porte I'incertitude.

La démarche adoptée a donc consisté a:

— calculer les coefficients géométriques de toutes les
surfaces de rupture envisageables, que l'on stocke dans
la mémoire de l'ordinateur,

— analyser l'incertitude sur la stabilité en utilisant la
méthode de Monte Carlo: génération d'un grand
nombre de valeurs de la résistance du sol dans chaque
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Fig. 3. — Représentation des variations spatiales estimées
des proprietés d'un sol (on a supposé que les valeurs
mesurées étaient exactes, sans erreur de mesure).

Fig. 3. — Representation of the estimated spatial varia-
tions of the properties of a soil (the measured values
were assumed to be exact, without measurement errors).
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volume élémentaire (couche d'épaisseur connue, de
longueur connue et de largueur infinie), calcul de sta-
bilité pour chaque ensemble de valeurs de la résistance,
analyse statistique des valeurs calculées du coefficient
de sécurité.

2.3. Procédure de décision (Phase 3)

Une fois que I'on a calculé lincertitude sur les résultats
des calculs de dimensionnement de l'ouvrage, il faut
décider si I'on accepte le risque estimé, si I'on veut
diminuer ce risque en diminuant le niveau de sollicita-
tion du sol (d’oti un nouveau calcul, avec une nouvelle
géométrie du remblai) ou si I'on veut limiter le risque
en diminuant lincertitude sur les propriétés géotech-
niques des sols (d’oll des essais en place ou sondages
supplémentaires et la reprise des phases1 et 2 de
I'étude).

Ce processus de décision, que l'on peut formaliser en
termes de la théorie de la décision, n'a pas été abordé
dans cette étude.

3. ANALYSE DES DONNEES

Les méthodes utilisees pour 'analyse des résultats des
essais en place et en laboratoire sont simples et laissent
une place a l'intervention de l'ingénieur a certains stades
de la procédure, notamment pour la définition des
couches « homogenes » a l'intérieur desquelles on éta-
blira des corrélations. Ce mélange de calculs automa-
tiques et d’interventions humaines a été voulu dés le
lancement de cette étude ; il est rendu possible par la
structure du systeme d’'analyse développé a cette fin,
qui s'appuie sur des logiciels existants et représente sur
écran graphique les distributions des valeurs mesurées
ou estimées des paramétres a chacune des étapes de
'analyse.

Le logiciel BLUEPACK-3D, développé par le Centre
de Geéostatistique et de Morphologie Mathématique de
'Ecole Nationale Supérieure des Mines de Paris, a été
utilisé pour effectuer l'interpolation statistique par kri-
geage des données mesurées lors de la reconnaissance.
La version dont disposait le L.CP.C. a I'époque ne
permettait pas d’effectuer des analyses par cokrigeage,
en analysant simultanément les variations de deux pa-
rametres, de sorte que nous avons développé en préa-
lable au krigeage une procédure d’analyse des corréla-
tions entre les parameétres mesurés du sol, afin de
compléter par des valeurs déduites des corrélations le
champ des valeurs mesurées des parameires utilisés
pour le calcul de la stabilité du remblai.

Les procédures informatiques d'analyse des données
comportent quatre étapes :

— on constitue d'abord le fichier des données expéri-
mentales, qui comprend les informations suivantes :

¢ le nombre de sondages,

e l'abcisse de chaque sondage par rapport a l'origine
du tracé,

e le nombre de points de mesures,

e les cotes des points de mesure et la valeur de la
caractéristique mesurée,

e la position de l'axe et la profondeur maximale de
chaque sondage ;

— on lance ensuite I'exécution du programme P1, qui
a pour role la visualisation des sondages et I'établisse-
ment de la carte de la reconnaissance géotechnique.
Ce programme offre différentes options d’échelles ver-
ticales et horizontales. Il permet également de définir
de fagon interactive les limites des couches qui seront
considérées comme homogénes pour la suite de I'ana-
lyse ;

— le programme P2 étudie d’'abord les corrélations
entre les valeurs des parametres, a lintérieur des
couches définies a 'étape précédente, puis il génére les
valeurs manquantes des paramétres de calcul en se
servant des données disponibles et des corrélations
obtenues. Ensuite, il établit la carte des valeurs mesurées
ou estimées par les corrélations. Ce programme a été
établi pour analyser les corrélations de deux parametres,
compte tenu de l'application envisagée: la cohésion
non drainée et la résistance de pointe mesurée au
pénétrometre statique (en fait, on a utilisé la valeur
moyenne des résistances de pointe sur une hauteur de
8 cm, correspondant a la hauteur du moulinet du
scissometre). [l pourrait étre facilement étendu au cas
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Fig. 4. — Exemple de corrélation dans une couche: (A) —
intervalles de confiance de E[c,](q.) et (B) — intervalles
de génération des valeurs de ¢, pour différentes valeurs

de a.
Fig. 4. — Example of correlation within a layer: (A) —
confidence intervals of E[c,](q.) and (B) — intervals used
for generating c, values for various values of «

des relations de plusieurs parametres. La technique
d'analyse statistique utilisée est la régression linéaire
simple, telle que décrite dans tous les ouvrages de
référence sur les statistiques (BENJAMIN et CORNELL,
1970 ; LEBART et FENELON, 1973). Le calcul fournit
la relation linéaire entre les deux parameéires analysés,
le coefficient de corrélation, la variance des résidus et
l'intervalle de confiance de I'espérance de la cohésion
non drainée Elc,] pour une valeur donnée q_ de la
résistance de pointe (fig. 4). Pour la génération des
valeurs de la cohésion non drainée, on a déterminé la
valeur de la résistance de pointe aux points considérés,
puis on a utilisé la relation linéaire pour déterminer
lespérance de la cohésion non drainée, puis on a
estimé l'intervalle de confiance de cette valeur pour un



niveau de confiance donné, comme indiqué sur la
figure 5. Ce sont ces intervalles de confiance qui ont
eté utilisés pour décrire les erreurs d’estimation des
valeurs de la cohésion non drainée déduites des cor-
rélations ;

CORRELATIONS

Fig. 5. — Procédure de génération d'un profil de cohé-
sion non drainée ¢, & partir d’'un profil de résistance de

pointe q..
Fig. 5. — Procedure used for generating an undrained
shear strength profile (c,) from a cone resistance
profile g..

— le programmes P3 est « BLUEPACK », qui est utilisé
pour générer de fagon systématique les profils de calcul
manquants a partir des valeurs mesurées ou estimées
par corrélations. La génération des valeurs de la co-
hésion non drainée s’effectue par krigeage ponctuel, en
évaluant simultanément lincertitude correspondant a
I'estimation. Les incertitudes sont représentées en fin
de calcul sous forme de cartes. Les bases théoriques
de la géostatistique et du krigeage ont été décrites, par
exemple, par GUILLAUME (1977), JOURNEL (1977)
et DELFINER (1979). La procédure d’interpolation par
krigeage comporte trois étapes principales :

e étude de la structure spatiale des variations des
données et choix d'un modeéle de variogramme adé-
quat,

e calcul des variances de l'erreur a partir de ce modéle,

e inversion du systeme matriciel et calcul des valeurs
estimées en chaque point. Ces valeurs de la cohésion
non drainée et des écarts types correspondants sont
stockées dans un fichier de résultats, qui constitue
l'interface de la phase d’analyse des données avec la
phase d’analyse probabiliste.

4. METHODE D’ANALYSE
DE LA STABILITE D'UN REMBILAI
DE GRANDE LONGUEUR

L'analyse des risques de rupture sur un tracé de remblai
sur sols mous a été effectuée par la méthode de Monte
Carlo, qui nécessite une méthode de calcul déterministe
pour chacun des calculs élémentaires. La méthode de
calcul déterministe utilisée pour l'analyse de la stabilité
du remblai est une extension de la méthode de calcul

plan d'extrémité
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des remblais sur sols mous a court terme, en rupture
circulaire. La stabilité est analysée a court terme, en
contraintes totales. Dans le sol, la résistance au cisail-
lement est égale a la cohésion non drainée (sans
correction de plasticité, donc avec un biais qui interdit
en définitive de calculer des probabilités de rupture
absolues). Comme indiqué précédemment, on a choisi
d'étudier la stabilité de cylindres de sol et de remblai
limités par deux surfaces planes verticales (fig. 6). Ce

fissure
(plan vertical)

arc de cercle

Fig. 6. — Schéma de calcul de la stabilité du remblai.
Fig. 6. — Failure mechanism for the stability analysis of
the fill.

choix est fidele a I'expérience de la construction des
remblais sur sols mous, qui ont toujours des ruptures
d’extension limitée. Dans le remblai, on admet que le
cylindre se prolonge par une fissure verticale, sur la-
quelle la résistance au cisaillement est nulle, ce qui
simplifie les calculs. Le parameétre utilisé pour caracté-
riser la stabilité du remblai est le coefficient de sécurité
classique qui, dans le cas de la rupture circulaire, est
le rapport du moment résistant du massif au moment
moteur. Ce coefficient de sécurité est fonction de la
géomeétrie, du poids volumique, des parametres de
résistance du massif de sol et des forces extérieures (ici,
les forces de pesanteur. Le calcul et I'étude de la
variation des charges appliquées au remblai n’entrent
pas dans le cadre de cette étude).

Chacun de ces parameétres est affecté d'une incertitude
liée au processus de mesure utilisé pour le déterminer.
Les études antérieures sur la variabilité de ces para-
metres ont montré que la cohésion non drainée est le
parametre qui posséde la plus grande variabilité natu-
relle et donc la plus grande influence sur les risques
de rupture. Nous avons décidé pour cette raison de
considérer tous les autres parameétres de calcul comme
déterministes.

S'agissant d’'une étude exploratoire, nous n'avons pas
cherché a metire au point une procédure de calcul
générale et la description de la résistance au cisaillement
du sol est adaptée aux données disponibles sur I'un
des fracés de l'autoroute A 64 dans la basse vallée de
I'Adour. Pour cette étude géotechnique, la maille de
reconnaissance avait une structure multiple de 50 m le
long de l'axe du tracé, de sorte que l'on ne dispose
pas d'informations sur la variabilité des cohésions non
drainées sur de plus faibles distances. Nous avons donc
admis que la cohésion non drainée était constante a
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chaque profondeur sur chaque section de 50m de
longueur et que les cylindres dont la rupture serait
étudiée auraient des longueurs multiples de 50 m. Pour
chaque section de 50m, on dispose de la valeur
moyenne et du coefficient de variation de la cohésion
non drainée & différentes profondeurs dans le sol. Ces
valeurs ont été obtenues dans la section située au milieu
de chaque troncon, par krigeage des valeurs mesurées
dans les sondages de reconnaissance géotechnique et
des valeurs générées par corrélations, comme indiqué
précédemment. On admit que la distance d’autocorré-
lation suivant I'axe du remblai était inférieure a 50 m.
De cette facon, les valeurs obtenues par krigeage dans
deux sections successives sont indépendantes. ['analyse
de la stabilité s'effectuant a trois dimensions, on tient
compte de la participation au moment résistant de la
résistance mobilisee sur les extrémités de la surface de
rupture potentielle.

Compte tenu du trés grand nombre de calculs a réaliser,
le calcul de stabilitée a été structuré de fagon particuliére,
afin d’éviter de recalculer de nombreuses fois les coef-
ficients geometriques des valeurs de la cohésion non
drainée : pour une géométrie donnée de la surface de
rupture, on considere le moment résistant comme une
fonction linéaire de toutes les valeurs de la cohésion
non drainée sur la surface de rupture. Les coefficients
de cette fonction linéaire dépendent uniquement de la
géomeétrie et sont calculés une seule fois avant le début
des séries de calculs de la méthode de Monte Carlo.
Cette méthode d’analyse limite beaucoup la durée des
calculs, mais elle demande des capacités de stockage
en mémoire frés importantes.

Pour l'analyse probabiliste par la méthode de Monte
Carlo, on procede de la fagon suivante :

— on se donne une loi de distribution du parametre
aléatoire (c ). Pour I'exemple présenté plus loin, une
loi béta a été utilisée ;

— on génere des ensembles de valeurs aléatoires du

parametres de calcul, conformément a la loi de distri-
bution choisie ;

— on calcule, pour chaque ensemble de valeurs de la
cohésion non drainée dans les différentes sous-couches
du sol, le coefficient de sécurité F ;

— on analyse la distribution des valeurs minimales de
F dans les différents calculs réalisés.

Toutes ces opérations sont réalisées par le programme
P4, qui gere les opérations élémentaires d'un grand
nombre de sous-programmes. Le programme P5 ana-
lyse les résultats des calculs réalisés par le programme
P4 et les représente graphiquement, sur I'ecran et sur
table tracante.

Le résultat final de I'analyse probabiliste est une série
de figures du type de la figure 7, qui donne la valeur
de la probabilité que le coefficient de sécurité F soit
inférieur & un certain seuil B, pour toutes les combi-
naisons testées de la position et de la longueur de la
zone de rupture. Chaque zone de rupture potentielle
(de longueur multiple de 50 m) est décrite par I'abcisse
x_de son début par rapport a 'origine du fracé et par
sa longueur L.

P(F{B)
A

Lo 2 J)—' >-.

YA

0

Fig. 7. — Résultat de I'analyse : probabilité que F < £ en
fonction de la position et de la longueur de la zone de
rupture.

Fig. 7. — Result of the analysis : probability of F < @ as
a function of the location and length of the failed fill
section

5. APPLICATION A L’ETUDE
D’'UN TRACE DANS LES BARTHES
DE L’ADOUR

5.1. Le site

La section « Bayonne-Peyrehorade » du projet de I'Au-
toroute A 64 « La Pyrénéenne » étudiée en 1978 (fig. &)
est longue de plus de 28 km et présente des difficultes
exceptionnelles sur prés de 24 km. Les problemes ren
contrés proviennent d'une part de la traversée sur plus
de 20 km de sols compressibles dont I'épaisseur varie
de 25 & 40 m, et d’autre part de la traversée de versants
instables sur 4 km. Pour étudier les problemes posés
par la réalisation de cette section d’autoroute, une vaste
campagne de reconnaissance géotechnique a été raali-
sée par le Laboratoire Régional des Ponts et Chaussées
de Bordeaux, avec I'appui du Laboratoire Central des
Ponts et Chaussées et des Laboratoires Régionaux
d'Angers, Rouen, Saint-Brieuc et Toulouse. Cette cam-
pagne de reconnaissance a comporte :

— la construction de trois remblais expérimentaux (MA
GNAN et al., 1987),

— la reconnaissance systématique de l'ensemble du
tracé au moyen d’essais en place et d’essais de labo-
ratoire, de facon a permettre le calcul de la stabilité et
du tassement des remblais, et le choix des dispositions
particulieres & prévoir pour la construction.

La section analysée ici est située sur la rive gauche de
I'Adour, entre les pk 18,80 et 20,70. On peut y distin-
guer quatre grandes couches de sols compressibles
(fig. 9) :
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Fig. 8. — Position du tracé étudié dans la basse vallée de
I"Adour.
Fig. 8. — Location of the studied embankment in the
lower Adour Valley.
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Fig. 9. — Coupe géotechnique longitudinale de la section
étudiée.

Fig. 8. — Longitudinal geotechnical profile of the studied
section.

— des argiles trés plastiques surconsolidées en surface
(1 2 2 m d'épaisseur),

— des limons tourbeux, localement remplacés par des
sols organiques trés plastiques sur 2 & 5 m d’épaisseur,
— des tourbes marron foncé d'épaisseur comprise
entre 0,3 et 2 m,

— des sols organiques trés plastiques peu consistants,
sur 5 a 18 m d'épaisseur, suivant les endroits. Ces
alluvions fines trés compressibles, d’épaisseur totale voi-
sine de 20 m, reposent sur des terrains frottants (argiles
sableuses, sables ou graves), lesquels surmontent le
substraturmn marneux.”

La reconnaissance geotechnique a été organisee selon
un maillage répétitif (fig. 10) comportant des préleve-
ments d'échantillons intacts au carottier a piston sta-
tionnaire sur toute I'épaisseur de la couche
compressible, des essais au scissoméire de chantier et
des sondages au pénétrometre statique & pointe élec-
trique. On dispose donc d'un frés grand nombre de
données sur les propriétés des sols sur ce tracé, ce qui
nous a permis de tester la méthode d’analyse statistique
et probabiliste décrite dans ce qui précede.
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Fig. 10. — Structure de la reconnaissance géotechnique.
Fig. 10. — Structure of the geotechnical reconnaissance.

5.2. Application de la procédure d’analyse
statistique

Comme les résultats des essais au scissomeétre de chan-
tier et les sondages pénétrométriques n’étaient dispo-
nibles que sous forme écrite, la premiére étape de
'analyse statistique a consisté a enregistrer les résultats
de 17 sondages pénétrométriques (P22 & P40) et de
13 sondages scissométriques (pour les sondages symé-
triques par rapport a l'axe du tracé, on a calculé la
valeur moyenne des cohésions mesurées a chaque
profondeur, ce qui réduit le nombre total des sondages
analysés a 9), ce qui est un fravail assez laborieux,
notamment pour les sondages au pénétrometre,

On a ensuite procédé de la fagon suivante :

— on a représenté les sondages sur I'écran du terminal
graphique a une échelle de réduction convenable et on
a obtenu une carte de reconnaissance géotechnique.
La figure 11 montre I'apparence de I'écran (en réalité,
tous les sondages sont représentés sur la méme figure).
On a distingué deux couches d'aprés les valeurs me-
surées de la cohésion drainée et de la résistance de
pointe, compte tenu aussi de la nature des sols (fig. 9) :
une couche de surface de 5m d'épaisseur, assez hé-
térogéne, et une couche sous-jacente de sols organiques
plus homogeénes ;

— pour chacune des couches, on a déterminé la
corrélation entre la cohésion non drainée c, et la
résistance de pointe q,, et I'on a représenté sur I'écran
la relation linéaire obtenue, l'intervalle de confiance de
Elc,] pour un niveau de confiance de « = 5% et
lintervalle de géneération des valeurs de c, (qui tient
compte de la variance des résidus et de lintervalle de
confiance sur E[c ]). Ces courbes sont représentées sur
la figure 12 ;

— a lintérieur de chaque couche, on a utilisé ces
corrélations pour compléter la description du site en
générant des profils de cohésion non drainée, tous les
50 cm de profondeur, au droit des sections ou l'on
disposait des mesures pénétrometriques, et on a estimé
l'incertitude correspondante. On a établi ainsi la carte
?ffs x{asljeurs de ¢, mesurées ou estimées par corrélation

g. ;

— l'étape suivante a consisté & générer les profils de
cohésion non drainée pour toutes les sections de calcul,
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Fig. 11. — Carte des résultats de la reconnaissance géo-
technique (scissométre, pénétrométre statique).

Fig. 11. — Representation of the results of the geatechni-
cal reconnaissance (vane test, static penetration test).

espacées de 50 m. Les valeurs de la cohésion non
drainée tous les 50 cm de profondeur ont été obtenues
par krigeage ponctuel, comme indiqué plus haut.

5.3. Analyse de la stabilité

L’analyse statistique des propriétés des sols ayant per-
mis d’établir une carte des valeurs de la cohésion non
drainée mesurées ou estimées, on a pu étudier 'incer-
titude sur la stabilité calculée du remblai sur une section
de 550 m de longueur du tracé, en utilisant la procé-
dure décrite précédemment. La longueur étudiée a été
limitée a 550 m pour limiter 'occupation de la mémoire
de l'ordinateur. On a d'autre part modifié légerement
la structure spatiale des données, afin de restreindre le
volume des calculs, tout en testant tous les aspects de
la méthode d’analyse.

Dans la zone du fracé étudiée, le projet prévoyait la
construction en deux phases d'un remblai de 8 m de
hauteur, avec des banquettes latérales. Nous avons
choisi pour simplifier d'étudier un remblai de 6 m de
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hauteur, sans banquettes latérales, construit en une
seule phase sur une couche de sols mous d'épaisseur
limitée ]5 8 m. Ce remblai a les caractéristiques suivantes
(fig. 14).

s largeur en téte 25 m,

¢ largeur en pied 49 m,

e pente des talus 1/2,

e poids volumique 20 kN/m",
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Fiy. 14. — Geumétrnie du remblai et découpage pour le
calcul.

Fig. 14, Geometry of the fill and sections used in the
analysis.

lLe wongon de remblai analysé a été découpé en
11 sections de 50 m de longueur (fig. 14). Les valeurs
de la cohésion non drainée tous les 50 cm de profon-
deur dans chacune de ces sections sont représentées
sur la figure 15. Ces profils de cohésion non drainée
ont été estimes par krigeage. Dans les sections 1, 6 et
10, on dispesait de valeurs mesurées de la cohésion
non drainée tous les métres de profondeur. On observe
que le krigeage a permis de retrouver ces points de
mesure et de générer les valeurs intermédiaires, ainsi
yue leurs variances (la figure 15 représente les valeurs
mwoyennes et les écarts types). Cependant, dans la
crolite superficielle, on ne disposait pas d'informations
sur les valeurs de la cohésion non drainée et I'on a
fait I'hypothése que cette couche avait les mémes pro-
prietes qu'a un meétre de profondeur. D'autre part,
compte tenu de la méthode de calcul utilisée, qui
considere des couches de 50 cm d’épaisseur ot la
résistance et son écart type sont constants, on a suppose
le remblai construit aprés I'excavation d'une couche de
25 ¢m d'épaisseur, ce qui permet de ramener les me-
sUres leffectuées tous les metres au milieu des couches
du sol.
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Fig. 16. — Histogrammes des coefficients de sécurité cal-
culés.

Fig 16 Histograms of the computed safety factors.

Pour I'analyse probabiliste de la stabilité du remblai, on
a effectué 150 analyses de stabilite completes de la
zone étudiée, pour 150 ensembles de valeurs de la
cohésion non drainée générées sur la base des valeurs
movennes et écarts types estimés par krigeage, pour
une loi de distribution béta de parametres « = 1, {
= b, avec un niveau de confiance de 95%. Pour
limiter I'occupation de la mémoire de I'ordinateur, on
a décide de limiter le balayage des trongons et d'ana-
lyser la stabilité du remblai par zones constituées de
cing trongons au plus. Malgré ces limitations, on a
calcule 1 745 750 coefficients de sécurité, pour toutes
les surfaces de rupture envisageables (axe du cylindre,
rayon du cercle limitant le cylindre, longueur du cy-
lindre). Ce chiffre élevé justifie a postériori les simplifi-
cations faites dans cette eétude. Les valeurs minimales
des coefficients de sécurité de chacun des 150 calculs
ont été représentées sous forme d’histogrammes, pour
les différentes longueurs et positions de la zone de
rupture étudiées (figure 16).
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Fig. 15. — Données du calcul obtenues par krigeage.

Fig. 18, —

On a analysé ensuite les probabilités que le coefficient
de sécurité calculé soit inférieur & quatre seuils
g =14 — 15 — 16 — 1,7, pour chaque section
ou combinaison de sections du remblai. Les résultats
sont représentés sur la figure 17, pour 3 = 15. Cette
figure fait ressortir des zones de rupture préférentielle,
avec plusieurs maxima locaux. Néanmoins, il est im-
possible de tirer des conclusions plus précises sur la
stabilité réelle de ce remblai car la méthode de calcul
tridimensionnel utilisée n'a pas été testée sur des rup-
tures de remblais réels et I'on ne connait pas la valeur
réelle du coefficient de sécurité a la rupture pour des
cohésions non drainées mesurées au scissometre sans
correction en fonction de la plasticité du sol.

Design values obtained by kriging.

6. COMMENTAIRES

L'étude statistique et probabiliste décrite dans cet article
a laissé a ses auteurs des impressions ambigués, car
elle montre a la fois que la détection des zones de
plus grands risques le long d’'un tracé de remblais sur
sols mous est possible (ou qu’en tous cas il sera possible
d’'améliorer suffisamment les méthodes d'analyse pour
pouvoir effectuer des analyses de risques sur une base
statistique et probabiliste satisfaisante), mais aussi qu'il
faut tant de données sur les propriétés mécaniques des
sols du site, avec une structure spatiale adaptée, qu’il
est peu probable que de telles données soient jamais
disponibles en pratique.
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Fig. 17. — Résultats de I'étude : Prob [F < 1,5].
Fig. 17. — Results of the analysis® Prob [F < 1.5].

Au plan des méthodes d'analyse statistique, la deé-
marche adoptée est trés simple, puisque I'on n'a utilisé
que des régressions linéaires et du krigeage ponctuel.
Il est possible que des techniques telles que le cokri-
geage puissent améliorer la qualité de linterpolation
des parametres de calcul entre les points de mesure,
lidéal étant que l'on puisse traiter simultanément les
variations dans l'espace de toutes les caractéristiques
mesurées du sol le long du tracé étudié.. A notre
connaissance, ces travaux restent a entreprendre. En
fait, I'efficacité des analyses statistiques n’est pas uni-
quement liée aux méthodes d'analyse utilisées: les
données disponibles doivent étre adaptées a un traite-
ment statistique des variations spatiales, ce qui n’était
pas vraiment le cas sur le tracé étudie, malgré les

apparences. Sur le tracé de l'autoroute A 64 dans les
Barthes de I'Adour étudié en 1978, la reconnaissance
avait été structurée de facon traditionnelle, en répartis-
sant les sondages au scissometre de fagon réguliere,
pour avoir une idée des variations de la cohésion non
drainée sur l'axe du tracé et sous les bords du remblai,
les sondages au pénétromefre venant confirmer ['ho-
mogénéité des sols entre les sondages au scissomaétre,
Cette implantation des sondages a géné |'établissement
des corrélations car il a fallu considérer comme voisins
des sondages distants de 10 a 20m; la mauvaise
qualité des corrélations provient sans doute pour partie
de l'espacement des mesures corrélées. La réalisation
d'un certain nombre de sondages voisins pour établir
les corrélations enire parametres peut étre conseillée si
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'on veut appliquer efficacement cette méthode d’ana-
lyse sur d’autres sites. D’autre part, il serait intéressant
d’étudier également les variations des propriétés des
sols perpendiculairement a I'axe du tracé, puisque les
remblais autoroutiers ont couramment des largeurs a la
base de l'ordre de 50 m.

Un autre aspect important de cette analyse statistique
est le volume considérable des données qu'il faut ma-
nipuler et stocker simultanément dans la mémoire de
'ordinateur. Cette étude a été réalisée sur I'ordinateur
DPS8 du Centre Informatique Recherche d'Arcueil,
commun a I'INRETS et au LCPC, et les seules
contraintes subies étaient liges aux procédures d’exploi-
tations courantes de l'ordinateur, mais les besoins de
cette etude pouvaient dépasser ces limites, pour peu
que l'on ait décidé de traiter une zone plus longue du
tracé. Le relevé manuel des enregistrements des son-
dages pénétrométriques est pour sa part une téache
fastidieuse, qu’il faudrait pouvoir supprimer si cette
procédure d’analyse devait se répandre.

Au plus de l'analyse probabiliste, I'utilisation de la mé-
thode de Monte Carlo nécessite un trés grand nombre
de calculs, compte tenu de la méthode classiquement
utilisée pour analyser la stabilité des remblais sur sols
mous. Une autre difficulté est celle du biais de cette
méthode d’analyse, qui est mal connu dans le cas de
zones de rupture de longueur finie. Le schéma de
calcul utilisé est trés simple et il mériterait certaines
améliorations, par exemple pour la géométrie de la
surface de rupture. Néanmoins, il faut garder a I'esprit
que cette forme de cylindre & extrémités planes a permis
de réaliser une analyse discréte du tracé et que, si une
autre géométrie de rupture est adoptée, il faudra adap-
ter la description du sol et le balayage du tracé a cette
nouvelle méthode d'analyse. Tout cela demande un
travail important, dont ['utilité pratique n’est pas assurée.

On peut penser qu'une approche différente, qui consi-
dérerait le calcul du moment résistant sur un cylindre
de rupture comme un processus d’homogénéisation
des valeurs de la cohésion non drainée sur cette surface
de rupture, avec une valeur moyenne et un écart type
dépendant du volume de sol concerné, serait d’utilisa-
tion plus simple. Clest ainsi qu'avait raisonné VAN-
MARCKE (1977) pour lanalyse de la rupture d'un
remblai @ New Liskeard. Il a calculé une longueur
critique de rupture de ce remblai en utilisant une surface
de rupture cylindrique & exirémités planes semblables
a celle de la présente étude, mais son étude suppose
que le sol du site analysé est statistiquement homogéne,
en ce sens que la position des points de mesure n'a
pas d'influence sur la probabilité des valeurs mesurées.
Une telle approche reste insuffisante pour traiter des
problemes réels et il faudrait définir des propriétés
statistiques des moyennes variables en fonction de la
position de la surface de rupture dans l'espace. De
telles recherches mériteraient d’étre entreprises.

7. CONCLUSION

La procédure d'évaluation de la probabilité de rupture
des remblais de grande longueur édifiés sur des sols

mous qui a été présentée dans cet article comporte
deux phases successives :

— on commence par analyser |'information fournie par
la reconnaissance géotechnique du site, en utilisant les
corrélations locales (a I'echelle du site) existant entre
les paramétres pour compléter la carte des valeurs
mesurées des parameétres directement utilisés pour les
calculs. Puis, compte tenu de la méthode de calcul que
'on a prévu dutiliser, on interpole les valeurs connues
des parametres pour obtenir les valeurs de ces para-
metres aux points ol I'on en a besoin pour les calculs.
Cette interpolation entre des valeurs connues avec une
certaine marge d’incertitude est effectuée par krigeage.
Cette premiére phase de I'analyse produit un tableau
de valeurs de la moyenne et de I'écart type des para-
metres du calcul en tous les points utiles ;

— la seconde phase de l'analyse consiste a évaluer la
probabilité de rupture du remblai sur la base des valeurs
des parameétres de calcul déduites de la premiere partie
de l'étude. En faisant varier la position de la surface
de rupture potentielle le long du tracé, on peut déter-
miner la zone ol la stabilité du remblai est la plus
critique et réagir en conséquence.

Les résultats présentés ici ne constituent qu'une pre-
miére étape vers une procédure d'analyse des risques
éventuellement utilisable en pratique. Parmi les amélio-
rations qui pourraient lui étre apportées, on peut citer
l'utilisation des techniques de cokrigeage ou des cor-
rélations multiples pour l'analyse des propriétés géo-
techniques des sols, la prise en compte de variations
transversales des propriétés des sols par rapport a I'axe
du tracé et une meilleure description des surfaces de
rupture potentielles. Mais ['utilisation éventuelle d’une
telle méthode d'analyse des risques dans des projets
réels nécessite une réeflexion approfondie sur la consis-
tance et la structure spatiale des reconnaissances géo-
techniques pour les études de tracés, en tenant compte
des contraintes budgétaires inévitables.
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Résumeé

L'article présente un modeéle de comportement des sols non cohérents bien
adapté, en particulier, au cas de sollicitations complexes (cycliques, avec
rotation des directions principales). Aprés avoir défini le cadre thermody-
namique général (élasto-plasticité, matériaux standard généralisés), les mé-
canismes de déformations plastiques isotropes et déviatoires sont présentés.
le couplage entre ces deux mécanismes est décrit par une condition ciné-
matique. La technique d'identification du modéle est ensuite présentée, enfin
la derniére partie est consacrée a la présentation de prévisions et a leur
comparaison avec les résultats expérimentaux pour la plupart inconnus lors
de la prévision théorique.

Abstract

compared with experimental results.

* 36 avenue Guy de Collonge, BP 163, 69131 Ecully Cedex
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This work presents a modelisation of granular materials behavior well adap-
ted to complex loadings (cyclic, with rotation of principal axes). After
defining the general thermodynamic framework, the isotropic and deviatoric
yielding mechanisms are developed. The coupling between these two me-
chanisms is described by a kinematic condition. Then the calibration of the
model is defined and at last theoretical predictions are presented and
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1. INTRODUCTION b 1

1.1. Type du modele proposé

[’apparition de la méthode des éléments finis ainsi que
d'ordinateurs de plus en plus puissants et rapides a
permis le développement de codes de calcul de plus
en plus élaborés. Toutefois l'efficacité de ces codes est
en grande partie liée a la validité de la loi de compor-
tement utilisée. Ces derniéres années de nombreux
modeles ont été proposés dans la littérature et |'ufili-
sateur peut parfois étre dérouté par cette multiplicite.
Cette diversité s’explique car aprés avoir révé au modele
universel donnant réponse a ftout, les spécialistes
semblent actuellement s'accorder sur la définition de
grandes classes de modeles chacune étant bien adaptée
a la résolution de certains types de problemes. Il ap- _
parait donc fondamental de définir de fagon claire le
domaine de validité de chaque modéle, ainsi que le £
degré de complexité de son identification.

Le modele que nous présentons est bien adapté a la Fig. 1. — Essai triaxial isotrope.
desq-‘ipﬁon du comportement des matéﬁaux non co- ng T, — HVerSIS”C Jlloadfﬂg and Unf‘Oad}.ﬂg.
hérents soumis a des sollicitations complexes: avec

rotation des directions principales, cycliques (avec un

faible nombre de cycles, la qualité des prévisions n'a

pas été analysée au-dela).

L'identification expérimentale du modéle nécessite la 0, = 04
détermination de 12 parametres : parmi ceux-ci 8 sont
faciles a déterminer, les 4 derniers sont de détermina-
tion plus délicate. Cette identification se fait a partir
d'essais triaxiaux classiques et isotropes.

1.2. La réalité expérimentale
et le cadre général de la modélisation

Les résultats expérimentaux observés sur les sables
montrent :

e l'existence de déformations réversibles et irréversibles
sous sollicitations isotropes et déviatoires (fig. 1, 2);

e que ces déformations (réversibles et irréversibles) évo-
luent de )fa(;on non linéaire en fonction de la sollicitation
(fig. 1, 2) ;

e que sous une sollicitation déviatoire il apparait des
variations de volume (domaine de contractance et do-
maine de dilatance séparés par une surface d’état
caractéristique (LUONG 1980) (fig. 2);

e que le critere de rupture dépend du troisieme inva-
riant du tenseur des contraintes (fig. 3) ;

e que toute sollicitation déviatoire fait apparaitre une
trés forte anisotropie induite (fig. 4) ;

e que pour un nombre de cycles limité on observe
toujours une évolution des déformations irréversibles, il
n'y a pas accommodation des cycles.

Pour décrire cette réalité expérimentale nous avons
choisi une modélisation élasto-plastique en nous plagant
quand cela était possible dans le cadre thermodyna-
mique des matériaux standard généralisés.

Fig. 2. — Essai triaxial axisymétrique.
Dans ce cadre général nous avons développé les élé- Fig. 2. — Axisymetric triaxial test (loading and unloa-
ments de modelisation suivants : ding).
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Fig. 3. — Forme du critére de plasticité dans le plan dé-

viatoire.
Fig. 3. — Shape of the plasticity criterion in the deviatoric
plane.
s éme
II 1ére 2
t } charge
charge
(s;)

Fig. 4. — Mise en évidence a l'appareil triaxial véritable
de I'anisotropie induite (d'aprés des essais réalisés par
J. Lanier, I.M.G. Grenoble).

Fig. 4. — Thrue lriaxial test results showing an important
induced anisotropy (from results obtained by J. Lanier
IMG Grenoble).

e une élasticité non linéaire pour la description des
déformations réversibles ;

e un mécanisme de déformation plastique (<) lié a la

variation de la partie isotrope du tenseur des contraintes
(I,) dont Pévolution est définie par un écrouissage
isotrope ;

e un mécanisme de déformation plastique (¢**) lié &
la variation du déviateur rapporte & la contrainte
moyenne (s,/I) dont lévolution est définie par
2 écrouissages, Pun isotrope, l'autre cinématique ;

e une condition cinématique permettant une modéli-
sation correcte des variations de volume.

Nous présenterons donc chacun de ces éléments de
modélisation, puis la technique d'identification du mo-
déle ainsi que des résultats de simulations dont la
plupart ont été réalisées sans avoir connaissance des
résultats expérimentaux.

Les principales notations utilisées dans cet article sont

définies ci-dessous :

a,: Tenseur des contraintes

s, : Partie déviatoire du tenseur des confraintes

I, : Premier invariant de o,

s, : Deuxieme invariant de s,

¢, : Tenseur des déformations

¢’ : Partie élastique de ¢,

e”. : Partie plastique de ¢,

£7: Déformation plastique volumique liée a la variation
de la partie isotrope des contraintes I,.

E‘“’H: Déformation plastique lice a la variation du dévia-

teur des contraintes rapporté a la contrainte moyenne

(s,/1,)

e®, : Partie déviatoire de *,

® : Déformation volumique dans % = &%,

2. QUELQUES NOTIONS SUR
LE FORMALISME DES MATERIAUX
STANDARD GENERALISES

Les matériaux standards généralisés (MSG) ont été
introduits par HALPHEN et NGUYEN (HALPHEN et
NGUYEN 1975). Ce formalisme a été développé dans
le cadre thermodynamique des processus irréversibles.
La dissipation est définie a partir de !'inégalité de
CLAUSIUS - DUHEM

g = 6. — W 2 0

w est I'énergie stockée qui dépend des variables d’état
(mesurables ¢ ou cachées ¢, x):

w =

[[fes!

€ + wx) (1)

avec :

c=c- ¢ 2)

1
Ilm

x, représentent tous les parameétres d'écrouissage sca-
laires ou tensoriels.

La dissipation peut alors s’écrire :

Q
mﬂ .

) ( 4 Y1 g oo
=: lg: — —}t g
= aiz =



La déformation élastique n’introduisant aucune dissi-
pation le premier terme doit s'annuler donc:

ow

g = a—i‘, = 2 EE (4)
o = g: iz_lp == Xk Xu 2 0 (5]
avec X, = ;T& définissant la force thermodynamique

associée a X,
L'équation (5) permet de définir les lois d’évolution des
variables flux thermodynamiques (¢, x,) en dérivant la

fonction de charge f par rapport aux forces thermody-
namiques associées :

g=a2 ©
: 7
’-‘n = = X — (7}

Ce formalisme permet ainsi de définir les variables
d’écrouissage dans un cadre thermodynamique cohé-
rent.

3. ELASTICITE

Lors de sollicitations monotones les déformations élas-
tiques sont souvent négligeables par rapport aux défor-
mations plastiques. Cependant lors de sollicitations
cycliques les deux tupes de déformations peuvent éfre
du méme ordre de grandeur, dans ce cas une modé-
lisation réaliste des déformations élastiques s’avére tout
a fait essentielle.

Les résultats expérimentaux montrent la nécessité d’une
modélisation de type non linéaire.

Une approche de type incrémental a été choisie, ce
qui se traduit par I'expression suivante :

o= 4 2y (8)

G et K sont les modules volumique et de cisaillement
que nous proposons d’exprimer par les relations sui-

vantes :
I n
= .--1—
arafs]  m

L)
K = K (ﬁ) All, s,) (10)

G, et K*, dépendent de I'état initial, Pa est la pression
atmospherique.
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Nous faisons I'hypothése que I'énergie de déformation
élastique dépend uniquement de I, et s, et donc:

. . ow ow .
W= e s gkt s

|
avec nécessairement :
0w w

1 08y Os, al,

a (12)

Les relations (9) a (12) permettent de définir la fonction
A qui doit de plus satisfaire a la condition A (I, o) = 1
1

9n k& si
(1 4G, P )

All,s) = (13)

Finalement :

K = ——— (14)

Cette approche peut ne pas satisfaire les principes de
la thermodynamique pour certains chemins de
contraintes (LORET, 1981), ce qui est tout a fait
classique pour les modeéles de type hypoélastique. Pour
remédier a ce probleme il faudrait utiliser un modéle
élastique compléetement cohérent sur le plan thermo-
dynamique et défini a partir de la relation (4).

Cependant dans la plupart des cas usuels, le modéle
présenté ici est plus simple a mettre en ceuvre et s'avere
suffisant.

4. PLASTICITE

Dans ce modéle deux types (ou mécanismes) de dé-
formations plastiques ont été pris en compte :

— les déformations <" dépendant de la variation de
contrainte moyenne (I,/3) ;

— les déformations ¥ dépendant de la variation de
s/1,.

La déformation plastique totale s’écrit alors :

1
€, =yt gL
c® est une déformation isofrope qui sera calculée en
utilisant un mécanisme d'écrouissage isotrope dépen-
dant de la variable scalaire q (voir 4.1)

¢" comprend deux parties : la partie déviatoire e, et
la partie isotrope £, cette déformation est calculée en
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prenant en compte un mécanisme d’écrouissage iso-
trope (variable p) et un mécanisme d’écrouissage ciné-

matique (variable o).

Dans ce cas I'énergie libre et la dissipation s’écrivent :
W=W + W, =W, ()
+ W) + W/(pa) (16)

6 =0 + 0, =crc— W

= (g — f}W} € e WP a_wll ﬁ_wl_d -
2 agv = g & 3q q ('qp P
cW
6.0 >0 (17)
85 =
avec :
) =
@ = o! geP — {_\JEI q = o (18)
e = ‘qq
" W, . aw,
— dp eid) — i >
2y gl e 2 P e g o (19)

4.1. Mécanisme isotrope <",

Les hypotheses suivantes ont été prises en compte :
e la surface de charge

f=1/3-Q=o0 (20)

e l'évolution de la surface de charge est due a I'évo-
lution de la force thermodynamique Q associée a la
variable d’écrouissage isotrope q.

[’équation (18) peut alors étre écrite sous la forme:

oW

' P 1 :
0|=GHE'DIJ—EC|=:§IEPP
- Qg = o (21)
=
avec Q = oo
aq
Les lois d’évolution s’écrivent alors :
of, .
e“’u=Ag==~e = ¥ (22)
‘ . of L
qm—;\ﬁ=ﬁq—.« (23)

Les relations (22) et (23) permettent de définir le
parameire d’écrouissage q :

Pour définir complétement ce mécanisme il faut choisir
une forme analytique représentative de la fonction

Qlg):
Q =Q q (24)

Sous forme incrémentale cette relation s'écrit :

Q =K q (25)

_ o (Q)
K, = K (Fﬂ) (26)

ou KP et n peuvent étre aisément déterminés a partir
de résultats expérimentaux.

avec ;

4.2. Mécanisme déviatoire =*,

Par soucis de simplification nous présentons tout
d’abord (4.2.1) le calcul de e“"l sans prendre en compte
le couplage entre sa partie isotrope (%) et sa partie
déviatoire (e*”). Dans une deuxieme partie (4.2.2) nous
présenterons le couplage sous la forme d'une condition
cinématique qui conduit & une expression modifiée
pour ¢, Cette condition a été introduite pour prendre
en compte correctement les variations de volume qui
apparaissent lors de sollicitations déviatoires.

4.2.1. Calcul de s"" sans prendre en compte le
couplage < /",

Les hypothéses suivantes ont été prises en compte
(JAFARI, CAMBOU, 1987)

Surface de charge :

fls, X, R) = q, h(6) — R [,
f, (q) — RI, (27)

hie) = (1 — v cos36)'” (28)

avec 0 défini (fig. 5) par:

detq

cos3f = 212 32 —= (29)

H
q. =8 = LX

qn = \:ql_i qn

3

Qy = Jdet g

L'expression de la surface de charge (27) peut aussi
étre exprimée en fonction des invariants de q, sous la
forme :

f = {qﬂu — Yz!;z 332 qa w)w.‘a — R]l (30)



L'introduction du parameétre vy permet de décrire la
dissymétrie du comportement des sols en compression
et extension (fig. 3).

Les paramétres R et X sont les forces thermodyna-
miques associés aux parametres d’écrouissages dans le
formalisme des matériaux standard généralisés. Ils
mesurent d'une part le gonflement (écrouissage iso-
trope), d'autre part la translation (écrouissage cinéma-
tique) de la surface de charge (fig. 5).

101

a

Surface
de
Surface & charge
enveloppe 1

de rupture

Fig. 5. — Définition de la surface de charge et de la
surface enveloppe de rupture.
Fig. 5. — Definition of the yield surface and of the failure
surface.

[La prise en compte d'un mécanisme d'écrouissage
cinématique permet de décrire de fagon réaliste le
comportement sous sollicitation cyclique ainsi que I'ani-
sotropie induite.

['évolution de l'état du matériau est décrite par les
variables décrouissage p et «,. L'analyse des résultats
expérimentaux obtenus lors d'essais triaxiaux cycliques
nous a conduit a conclure a la nécessité de prendre
en compte un écrouissage cinématique non linéaire
(Pécrouissage linéaire conduisant a une modélisation
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peu réaliste). De plus ce type d'écrouissage permet de
définir la rupture du matériau de facon simple sans
introduire la notion de surface de rupture.

La rupture se produit lorsque les parametres d’écrouis-
sage atteignent leurs valeurs limites.

Les deux mécanismes d'écrouissage seront définis par
les fonctions R(p) et X, («,).

Nous avons considéré ces fonctions sous la forme
suivante :

R = gp) p (31)
avec
A
glp) = 1 + Bof (32)
X = aa« (33)

[ i

La relation (33) semblerait indiquer la prise en compte
d’'un écrouissage cinématique linéaire, contrairement a
ce qui a été annoncé plus haut. En fait la non linéarité
va apparaitre dans I'écriture de la loi d’évolution de «
(relation 36). Cete formulation a été proposée par
CHABOCHE (LEMAITRE et CHABOCHE, 1985).

Les lois d’évolution s’écrivent alors :

; of
dp — Py
o J\a% (34)
; of
pl = = IETQ (35)
: _of
@ = = Mo + 1,8 X) (36)

i

Si l'on définit Q, par:

of 1 q, cos 36 g
=== 37
QL' aqg hz (0} (C[” ¥ 3 qH q ] { )

f, a été défini dans (27) et q| signifie : partie déviatoire
e (g,)”"
On peut alors exprimer :
of ot

®-x - L (38)

Les lois d'évolution (34) a (36) s’expriment alors par :

P = xﬁ? (39)
p = 2, (40)
o =1, (Q — o X) (41)
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b E [aQ: (Q — oX) + glp)] e

avec : ﬁ _
do

La rupture se produit pour % infini, donc pour g{p) = o
et Q — ¢X = o. Les valeurs que prennent alors X et

R sont les valeurs limites X, eR,_

L’enveloppe limite de rupture est la surface enveloppe
de toutes les surfaces de charge définies par X, et
Rﬂm'

Nous avons supposé que cette surface limite avait une
forme semblable a la forme des surfaces de charge. Si
nous supposons de plus que lors de la rupture s, et
X ont les mémes directions principales, il suffit de
definir » par la relation suivante :

o = ohld) Q, (43)

fim

avec |

QLI' - ‘IQU Qu

Si @, est supposé constant le critere de rupture est un
cdne et dans le plan de Mohr une droite. La courbure
du caitere de rupture (fig. 6) peut étre prise en compte
en considérant que ¢ dépend du premier invariant du
tenseur des contraintes |, :

I
8, = afﬁi + o, (44)

IT

Fig. 6. — Forme de la surface de charge dans le plan s,
."].
Fig. 6. — Shape of the yield surface in the axes s;.

4.2.2. Calcul de *, en prenant en compte
kcmmﬂqmsﬁ,éﬁ

Dans les matériaux granulaires, une variation de volume
significative peut se produire pour un chargement pu-
rement déviatoire. Cette variation de volume est lige a
'aspect discontinu du matériau et aux conditions ciné-
matiques qui en résultent lors du chargement.

Cette « physique » particuliere ne permet pas de définir
les déformations a partir de la seule relation de nor-
malité (39).

Pour avoir une modélisation correcte des variations de
volume nous proposons donc une condition cinéma-
tique sous la forme suivante :

- 5 (EIL - 1) s édp| (45)

SJI

f est une constante a déterminer expérimentalement.

8= = N&%, 8

est I'état de confrainte associé a s, par un chemin
rachal (fig. 7) sur la surface caractensthue

La surface caractéristique qui est une généralisation de
la notion de ligne caractéristique qui a été introduite
par LUONG (LUONG, 1980) est définie par:

f = s, h(o) — R, (46)

<

La fonction h(f) est identique a celle définie pour la
surface de charge (28) et (29).

Cette surface caractéristique sépare |'espace des
contraintes en un domaine oli se produira une contrac-
tance et un domaine ou se produira une dilatance
(fig. 7), elle est indépendante de la densité initiale du
matériau.

contractance
dilatance
Fig. 7. — Définition de la surface caractéristique.

Fig. 7. — Definition of the characteristic surface.

La relation (44) peut aussi se metire sous la forme :

Jdp
& — g S 1 Is; €7yl
’ Spe Sy
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avec
B’ ? == Si}
I‘]u = ‘2[': (48)
g% + 3

g = signe de (s, * ) st — 1)
Spe

La relation (47) impose que =* | soit normal a n,. Donc

pour satisfaire la condition cinématique (44) il suffit de
prendre dans l'espace des incréments de déformations
la projection de «* sur I'hypersurface de normale n

(KANATANI, 1982)"

L]

. = h(fj—f _ B n,n.) (49)
' do, @GH !
avec :
of
a g
A = b (50)

I, [a

(®]

:(Q — oX) + g (p)]

On notera que lintroduction de la condition cinéma-
tique (44) qui se traduit par la relation (49) n'est pas
compatible avec le formalisme des matériaux standard
généralisés. Cependant dans un article précédent nous
avons montré (JAFARI et CAMBOU, 1987) qu'un chan-
gement de variable sur les contraintes peut permetire
de se replacer dans le cadre de ce formalisme. Ce
changement de variable n’entrainant aucune modifica-
tion sur les résultats nous garderons la présentation ci-
dessus qui est plus simple.

5. RESUME DU MODELE
DE COMPORTEMENT

Le modele proposé peut étre résumé par les relations
suivantes ;

a) Partie élastique:

e, = L + L3 (51)

L)
G = G, (ﬁ) (52)

K = 53
9n K §*, 59)

4G I,

avec :
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K¢, G, et n sont des parametres a déterminer expéri-
mentalement.

b) Déformation plastique liée & la partie isotrope du
tenseur des contraintes.

Critere :
f = L Q <o (54)
3
Lois d'évolution :
P = q (55)
Q=K gq (56)

avec : i
_w (9
von( e

K? est un parametre a déterminer expérimentalement.

c) Déformation plastique liée a la partie déviatoire du
tenseur des contraintes.
Critere :

fls, X, R} = g, h(6) — RI, (58)

Lois d’évolution :

of of
dp e S -
p = A, (60)
R = gp p (61)
o = A (Q — X)) (62)
, = an, (63)
avec : 5
3 °
"TFRQ @ - X + gpl
¢ = @, 3_1115 + @, (65)
A
alp) = m (66)
a‘:—: = &
. TR 67
n, 13 (67)
g = signe de s, é""a B(:—“ — 1) (68)

1%

A B, a o, ¢, B sont des parameires a déterminer
expérimentalement.
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Surface caractéristique :
f =5 hio) = R 1 (69)

< c

R, est un parameétre a déterminer expérimentalement.

6. Procédure d’identification des parametres

Pour déterminer les 12 parameétres de ce modéle, il
faut disposer des trois types d'essais suivants :

e un essai de chargement déchargement isotrope ;

e un essai triaxial en compression avec des décharge-
ment a différents niveaux ;

e un essai triaxial en extension.

Ces essais vont permettre de définir les parametres du
modeéle selon la procédure suivante :

6.1. Essai isotrope
La courbe de déchargement permet de déterminer les
parametres élastiques K® et n a partir d'une méthode
d’ajustement de courbe.

Le parameétre plastique k”_ peut étre déterminé de facon
analogue a partir de la courbe de charge.

6.2. Essai triaxial en extension

Cet essai est utilisé pour déterminer le parametre y qui
apparait dans le critere déviatoire.

Pour un chargement triaxial en compression ce critére
s'écrit :

J3/2 s, 1 — vy — R, = o

Pour un essai triaxial en compression le critere s'ecrit :

\'Iﬁ |51|| I:]- + T}IB o R-Il = 0

et donc:
1/3
1 = . (o —
1L+ ¥ (s,

6%, est la valeur limite obtenue en compression et 5°
en extension.

'5',11} (‘7C|1 -+ 2‘533)

2oy,) (65, — @)

6.3. Essai triaxial en compression

— Détermination des parametres R et # a partir de la
courbe de variation de volume. Si la valeur de la
contrainte axiale correspondant a une variation de vo-
lume nulle est notée &° . (fig. 8), la définition de la
surface caractéristique (68) conduit a:

R = 6"y ~ Oy 1 — )
£ 3 (ﬁ?l 4+ 20'33} ( Y

La condition cinématique écrite sous la forme (44)
permet de déterminer { lors de cet essai :

i
33™%3

° —
°117%33

\ ]

Fig. 8. — Définition de =%, pour la détermination de § et
A..
Fig. 8. — Definition of &%, for the calculation of parame-
ters 5 and R..

“dp o o =
B = —v2 g E_.u,__:’g;
édp“ %1 By

— Identification des parametres A, B, @,, @,, a définis-
sant les 2 mécanismes d'écrouissage caractérisant s“"u.

Les essais triaxiaux sont menés avec des décharges a
différents niveaux (fig. 9).

77

Fig. 9. — Définition de %y, et ¢, pour la détermination
de A B, 9y, 9, a.
Fig. 9. — Definition of &%, and o, for the calculation of
parameters A, B. @,, @, a.
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Les limites du « domaine élastique » sont notées o',
(chargement) et ¢" , (déchargement), ces valeurs satis-
font le critere (57) donc :

I X, (1 — y® — R, = o

1

3
\/5 ', — X, 01+ -RP, =0

Pour chaque niveau de déchargement les 2 relations
précédentes permettent de définir les valeurs de X,, et

De plus la loi d’évolution du parameétre p peut s'écrire :

p = 4,

La valeur de 2 étant définie par la relation 63 il sera
donc possible de déterminer pour chaque niveau de
déchargement les valeurs de R, X, et p et donc d'avoir
une représentation approchée des fonctions R(p) et

X(p).

Nous avons supposé que la fonction R(p) était de la
forme :

Ap

Rlp) = —P2
® =T B

A et B peuvent alors étre aisément calculés (fig. 10).

Pour les autres parameétres on a:

X, = a&“ = ajd] (Qn o Gx“)

11

donc :
511 = a (Q, - ¢X)
)
[
A R
B e e e e
A

Fig. 10. — Détermination de A et B.
Fig. 10. — Calculation of A and B.
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(X,,/p) est la pente de la courbe X(p) (fig. 11) que I'on

peut donc déterminer et tracer en fonction de X,
fig. 12). @ et a sont alors facilement déterminés. Si cette
évaluation est obtenue pour différentes valeurs de o,
on pourra donc déterminer les valeurs de @, et g,
apparaissant dans 'expression (64).

p [ —
Fig. 11. — Courbe Xy (p) utilisée dans la détermination
de a et 0.
Fig. 11. Curve Xy, (p) used for the calculation of a
and @.
X
11
.
P
ente = -a
aQ,, P ¢

11

Fig. 12. — Détermination de a et 1.
Fig. 12. — Calculation of a and 3.

La procédure qui vient d'étre décrite peut paraitre
complexe, on notera cependant :

a) que lexpérience acquise aprés plusieurs identifica-
tions permet de traiter une procédure sans trop de
difficulté et assez rapidement.

b) que l'expérience acquise aprés plusieurs indentifica-
tions permet de définir un ordre de grandeur acceptable
pour certains parametres difficiles a identifier si 'on ne
dispose pas de toutes les données nécessaires (dé-
charges a plusieurs niveaux par exemple).

¢) qu'une procédure d’identification automatique est
en cours d'élaboration.
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7. EXEMPLE D’IDENTIFICATION
ET DE VALIDATION SUR CHEMINS
DE SOLLICITATION HOMOGENE

Pour analyser la validité d'un modéle de comportement,
il existe deux types de validations :

a) des prévisions réalisées alors que l'on connait les
résultats expérimentaux ;

b) des prévisions réalisées alors que l'on ne connait
pas les résultats expérimentaux.

Les simulations de types a) sont trés utiles lors de la
mise au point du modele mais seules les simulations
de types b) peuvent permetire de tester réellement sa
validite.

Quelques simulations du type a) ont été proposées
dans un précédent article (JAFARI, CAMBOU, 1987).
Nous présenterons ici des simulations du type b).

Ces simulations sont extraites des prévisions demandées
pour le Workshop qui a eu lieu & Cleveland (USA) en

$s11/Ty

0.34 CH?2

- 500 KPa
0.24
compression

Simulation

—— - —— Expérience

Fig. 13. — Essai triaxial axisymétrique utilisé pour ['identi-
fication des paramétres du modele pour le sable d’Hostun
R.F.

Fig. 13. — Axisymetric triaxal test used to calculate the
model parameters for the Hostun sand.

Juillet 1987 (International Workshop on constitutive
equations for granular non cohesive soils).

La figure 13 présente I'un des essais utilisé pour la
détermination des parameétres du modele.

Les parameétres du modéle obtenu pour le sable d’Hos-
tun ont été les suivants :
n= 0600
49 000
65 000
30 000
0,25
— 0,98
0,450
0,015
0,100
0,015
0,05
44

kR Yol

sew

La premiére simulation (fig. 14) correspond a un essai
de compression torsion réalisé sur un échantillon ayant
la forme d'un cylindre creux. L'essai est caractérisé par
un chemin de contrainte radial dans le plan déviatoire,

défini parb = (o, — o)/lo, — o) = 0,286 (es.
sai note HH1).
chemin
prédiction
b = 0,286 ,°1
\ chemin

\ de calage

- \
chenu;r\‘~ x

de calage

2 S5

Fig. 14. — Chemin de sollicitation pour la premiére prévi-
sion présentée.
Fig. 14, — Loading path for the first prediction.

La prévision présentée sur la figure 15 apparait tout a
fait correcte tant pour la courbe ¢ — = que pour la
courbe de variation de volume.

On notera cependant que cette prévision peut étre
qualifiée de relativement facile car elle correspond a un
chemin de sollicitation relativement proche des chemins
de calage du modele (fig. 14).

La deuxieme simulation (fig. 16) correspond & un che-
min ftriaxal axisymeétrique puis une torsion alternée de
5 cycles et enfin un essai triaxial axisymétrique jusqu’a
rupture. Cette prévision peut étre qualifiee de difficile
car le chemin suivi lors de la torsion est trés différent
des chemins de calage. Les résultats obtenus (fig. 17)
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500
400
300
Expérience
200 e e—.- Prédiction
100
J
0 —rd " I g g 3
0 02 04 .06 08 1 12
E .02 ..02 & -
v 74 /’

u-%

~

~N

-.02 L-.02

Fig. 15. — Comparaison entre la prévision obtenue par le
modéle et les résultats expérimentaux pour la sollicitation
définie sur la fig. 14.

Fig. 15. — Comparison between the model prediction and
test results for the loading defined on fig. 14.

%11
A
5 cycles
de torsion
Sz = =

a
12

.
=

Fig. 16. — Chemin de sollicitation pour la deuxiéme pré-
vision présentée.
Fig. 16. — Loading path for the second prediction
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100
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Triaxial axisymétrique
aprés les cycles de torsion

Fig. 17. — Comparaison entre la prévision obtenue par le
modeéle et les résultats expérimentaux pour la sollicitation
définie sur la fig. 16.

Fig. 17. — Comparison between the model prediction and
test results for the loading defined on fig. 16.
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sont frés satisfaisants. On notera que lors du Workshop
un nombre trés faible de modeéles a fourni une prévision
acceptable pour cette simulation.

Pour étre complet on notera que sur I'ensemble des
12 prédictions demandées notre modele a fourni deux
prédictions assez éloignées des résultats expérimentaux
pour la simulation d’'un chemin cyclique circulaire dans
Pespace déviatoire. Cette prédiction difficile n'a été
satisfaisante que pour un seul modele (F. Darve). Pour
améliorer ce type de simulation il faudrait affiner les
lois caractérisant I'évolution de la surface de charge au
cours des sollicitations.

C’est ce a quoi nous nous employons actuellement sur
la base des résultats expérimentaux développés dans le
cadre du GRECO-CNRS : rhéologie des géomatériaux.

8. CONCLUSIONS

— Le modéle de comportement que nous avons pré-
senté est bien adapté pour les matériaux granulaires
sans cohésion.

— Il est construit dans un cadre thermodynamique
cohérent.

— La condition cinématique introduite dans le modéle
permet de décrire de fagon simple et réaliste les varia-
tions de volume.

— La prise en compte de 3 mécanismes d’écrouissages
dont un, cinématique non linéaire permet de décrire
de fagon satisfaisante I'évolution de I'état du matériau
lors de chargements complexes.

— Les simulations réalisées a ce jour permettent d’as-
surer que ce modele présente une plage de validité
tout a fait intéressante.
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amélioration des sols par inclusions rigides verticales
application a I'edification de remblais sur sols médiocres

amelioration of soils by vertical rigid piles
application to construction of embankments on soft soils

0. COMBARIEU
Laboratoire régional des Ponts-et-Chaussées de Rouen *

Rev. Frang. Géotech. n° 44, p.p. 57-79 (juillet 1988)

Résumé

Ce rapport examine les conditions de mise en ceuvre d'un réseau d’inclusions
verticales rigides, destiné & améliorer un sol compressible chargé par un
remblai d'apport. 1l est développé une méthode de calcul de dimensionne-
ment du réseau qui est confrontée aux données ou méthodes expérimentales
existantes.

Abstract

This report looks into the state of use of vertical rigid piles network, to
improve a compressible soil under fill. A design method of this network is
developed, which is compared with existing experimental results or methods.

* BP. 245, 76120 Grand-Quevilly.
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1. INTRODUCTION

['éventail des méthodes d’amélioration des sols de
fondations est, & I'heure actuelle, largement diversifié,
depuis les anciens procédés de consolidation des sols
mous par pilotis, jusqu'aux techniques les plus mo-
dernes, telles que pilonnage intensif ou congélation,
entre aufres.

Ces techniques modernes, de développement récent,
ont fait 'objet d’'une publication (QUEYRQI et al., 1985)
sous forme d’une note d'information technique, préci-
sant les procédés, leurs performances et leurs limites
d'emploi ; cette note a fait largement appel a l'expé-
rience de ses auteurs, et aux expérimentations spéci-
fiques auxquelles le réseau des Laboratoires des Ponts
et Chaussées a été appelé a connaifre ou a participer.

Un procédé ancien, trés largement millénaire, et évoqué
ci-dessus est la consolidation par « pilotis ». Cette tech-
nique beaucoup utilisée autrefois, aux justifications em-
piriques résultant de la constatation qu'elle s'avérait
efficace, puis oubliée, du moins dans les pays les plus
développés, fait actuellement une réapparition timide.
Quelques rares publications récentes font état de son
utilisation avec encore, pour la plupart, une justification
technique empirique mais économiquement fondée, ou
au contraire pour d'autres avec une justification étayée
par des moyens de calcul sophistiqués, tels les éléments
finis.

L'étude qui suit a pour but d'examiner les aspects sous
lesquels on peut envisager d’améliorer un sol par inclu-
sions rigides et quels problemes on peut imaginer de
résoudre par un tel procedé. On propose, pour une
certaine configuration, une méthode de calcul relative-
ment simple, qui est confrontée a des applications
réelles puisées dans les quelques données de la litte-
rature technique.

2. REFLEXIONS SUR L’AMELIORATION
PAR INCLUSIONS VERTICALES RIGIDES

Plus généralement, 'amélioration par inclusions rigides
s'étend aux inclusions inclinées, dont l'essor a vu le
jour en ltalie (pali-radice, ou pieux racines). On se limite
volontairement ici aux éléments verticaux, a I'évidence,
plus simples a justifier.

Le renforcement consiste en un réseau d'inclusions, de
maillage donné et intéressant tout ou fraction de I'épais-
seur des sols médiocres. On peut d’ailleurs ramener la
schématisation des sols a un simple bicouche, compor-
tant un sol de mauvaise qualité surmontant un sol
résistant, ce dernier n'ayant nullement besoin d’étre
amélioré. Ce schéma simple conserve toute sa généra-
lité aux réflexions qui suivent.

Le sol médiocre d'épaisseur H (fig. 1) est donc « cloué »
par un réseau d’inclusions rigides, dont la longueur, a
priori, peut étre inférieure @ H ; ce réseau est caractérisé
par le diameétre 2R des inclusions, et 'espacement
moyen 2b, parametres géomeétriques auxquels on
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H Sols mediocres

Sols resistants

Fig. 1. — Coupe simplifiée des sols,
Fig. 1. — Schematic diagram of soils.

pourra toujours ramener le réseau, de maillage géné-
ralement quasi-carré, ou triangulaire (fig. 2).

<2y

2R ik
H Sols mediocres
Sols resistants
Fig. 2. — Schéma du réseau d'inclusions.
Fig. 2. — Diagram of piles network.

Le sol médiocre ainsi renforcé regoit en surface (fig. 3)
des charges de typologie variable, pouvant consister,
sans que cette énumeération soit exhaustive, en :

— remblai de grande dimension,

— dallage ou radier, de grande dimension, souple en
général,
— semelle, éventuellement radier, rigide.

Dans les deux derniers cas, dallage ou semelle, ne sont
pas solidaires des réseaux d'inclusions ; ils reposent sur
le sol amélioré par lintermédiaire d’'un matelas inter-
calaire d’épaisseur limitée, en matériau de bonne qua-
lité, qui donne une certaine souplesse a I'ensemble. Le
cas d'une semelle ou d'un radier solidaire des inclusions
rigides constitue une méthode de fondation de principe
et de justification différents, puisqu’il s'agit de fondations
mixtes ou de radier-pieux. Une conception de dallage
ou radier souple qui serait solidaire du réseau rigide
releverait, quant a elle, de l'erreur de conception, le
bon sens impliquant de prévoir une couche intermé-
diaire « souple », évoquée ci-dessus.

Le schéma suivant résume donc les trois situations qui
viennent d'étre décrites (fig. 3).

Le réle du réseau est bien siir d'améliorer globalement
la qualité du sol de fondation; il se traduira par la
possibilité, dans le cas 1, de construire un remblai avec
des tassements réduits (et donc d’économiser des ma-
tériaux), dans le cas 2, de pouvoir édifier une structure
souple (un réservoir par exemple) avec des déformées
restant admissibles, et dans le cas 3 de réduire les
tassements a des valeurs trés faibles.
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]scmc@lc ri
emb!

Sols
mediocres|

sols resistants

Fig. 3. — Type de constructions sur sols renforcés.
Fig. 3. — Constructions on reinforced soils.

2.1. Principe de fonctionnement
de l'inclusion isolée

Il est qualitativement aisé de comprendre le mécanisme
de fonctionnement des inclusions. La méthode de calcul
proposée plus loin concernant le cas 1 (édification de
remblai), nous raisonnerons & partir de ce schéma, le

raisonnement restant le méme, légérement plus
complexe, pour les situations 2 et 3.

Considérons une épaisseur H de sol compressible,
chargé par un remblai qui transmet la contraine g_; en
situation finale, il s'est produit un tassement W, (o) a
la surface, et le sol en place, en profondeur, accuse un
tassement W_ (z) illustré en 2 bis (fig. 4).

Ws(o) fassemen I
/, Wg (z)

Sols Sols
mediocres

Y

mediocres /

Sols resistants

Sols resistants

2 bis

Fig. 4. — Sols médiocres chargés.
Fig. 4. — Loaded soft soils.



Plagons maintenant une inclusion rigide, seule, noyée
dans le sol mou, et examinons ses conditions d’aéqui-
libre, aprés stabilisation compleéte (fin de consolidation)
(fig. 5 et 6).

Loin de l'inclusion isolée, le comportement du sol est
identique a A. Par contre, dans |'environnement im-
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meédiat de celle-ci, il v a modification des champs de
contrainte et déformation. L'inclusion subit un tasse-
ment W (z) auquel s'ajoute une légére compression,
car elle n'est pas infiniment rigide ; ce tassement est
évidemment plus élevé dans le cas B que dans le cas
C, ot linclusion repose sur le sol dur. Dans la partie
inférieure, le tassement du sol est inférieur a celui de

Wp (0)  wg (o) w(z)
b . I 7 1 >
| 7/
| 7 he
L /
- ot
H /
/|
v iJd vy B / _ll
- e
wp (L) I wp (L)
Sol resistant
1 2 + 2 bis
F4
Fig. 5. — Inclusion arrétée dans le sol médiocre.
Fig. 5. Rigid pile in soft soils.
Ws (o) WF}
' //
HiL Sol mediocre
¥
fwp (L) wp (L)
1 2 2 bis
|
Fig. 6. — Inclusion arrétée dans le sol résistant.

Fig. 6. — Rigid pile in hard soil.
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l'inclusion, la configuration inverse apparaissant dans la
partie supérieure (le tassement du sol, est bien entendu
le tassement « libre », c'est-a-dire sans inclusion).

En téte de l'inclusion, celle-cn émerge du sol médiocre
de la quantité W_(s) — W_ (p) et poingonne le remblai.
A ce niveau, le comportement de la face supeneure
que nous supposerons horizontale, est identique a celui
d'une plaque d'ancrage, noyée a la profondeur h
(épaisseur du remblai), et sollicitée par traction vers le
haut. Il y a donc mobilisation d’'un effort, dépendant
de h, et de la qualité du matériau constituant le remblai.

En définitive, & I'équilibre, les efforts mobilisés tout le
long de linclusion ont quatre composantes (fig. 7) :

|

T

Rp

Fig. 7. — Efforts agissant sur l'inclusion.
Fig. 7. Loads acting on pile.

efforts moteurs: ce sont la charge verticale Q sur la
téte, assimilable & un ancrage, et la résultante F des
frottements de type négatif, agissant sur une longueur
h, de l'inclusion, inférieure a la longueur totale de celle-
ci;

efforts résistants : ce sont la résultante F, des frotte-
ments de fype positif, mobilisés en partie basse,
sur la longueur L — h, et l'effort de pointe Q_ a la
base de linclusion. On a bien sfir egalite Q + EF =

F, + Q,

De ce schéma de fonctionnement, on peut déduire la
condition optimale d’efficacité de l'inclusion, qui est de
lui transmettre les efforts moteurs maximaux, pour, de
la sorte, décharger le terrain immédiatement environ-
nant. Si I'on imagine une inclusion trés lisse ne per-
mettant pas de frottement (F, = F = 0), oy, si I'on
fait I'hypothése approximative F ,alors Q = Q5

la possibilité de mobiliser Q, effort dancrage indit
donc la nécessité de pouvoir mobiliser le méme effort,
de signe opposé, en pointe. Cette potentialité est donc

lige & la qualité du sol en pointe; on a donc tout
intérét & prévoir d'arréter cette pointe sur un niveau
suffisamment porteur. L'effort Q  en pointe sera dail-
leurs limité a la charge limite Q. Dans ces conditions,
linclusion constitue un point aur presque fixe, qui
permet effectivenent une mobilisation d'un effort d’an-
crage optimal en téte. Bien entendu, si linclusion est
arrétée dans les sols médiocres, la valeur de Q, mo-
bilisable est faible, et linclusion se déformant alors
fortement, la déformée relative solinclusion en téte,
obligatoirement faible, ne permet qu'un faible effort
d’ancrage.

D'ailleurs, a l'extréme, toujours dans l'hypothése de
frottements nuls, si 'on imagine un effort de pointe
nul, la téte de l'inclusion suit exactement le mouvement
du sol chargé par le remblai, et aucun effort ne peut
lui étre transmis.

De méme, imaginons une inclusion dont la longueur L
tend vers zéro: c'est, a la limite, un disque noyé a
l'interface sol-remblai, tassant comme le sol, n’encaissant
aucun effort, hormis le poids des terres le surmontant,
lequel est retransmis immédiatement au sol par la face
inférieure du disque. Si I'on bloque le mouvement de
disque, en intercalant entre la face inférieure et le sol
dur un élément indéformable, on recrée une inclusion
intéressante, remplissant son role, puisqu’elle canalise
effet d’ancrage se manifestant alors en téte. Cette
inclusion differe géoméfriquement d'une inclusion de
diamefre constant (mini pieu, pilot, pieu..); c'est, en
résumé, un mini pieu F pilot, ou pleu} capable
d'encaisser les efforts que lui transmet une platine de
plus grand diametre qui la coiffe en téte. Un tel dis-
positif est facilement et effectivement concevable.

En conclusion, une inclusion rigide sera d'autant plus
efficace que sa capacité portante en pointe sera élevée ;
on recherchera donc un niveau porteur suffisant, sans
lequel il est illusoire de compter sur une sérieuse
efficacite.

2.2. Principe de fonctionnement d’un réseau
d’inclusions (fig. 8)

La mise en place d'une inclusion ne modifie que
localement le champ de déformation du sol compres-
sible ; celui-ci, aux alentours immeédiats de !'inclusion,
se déforme moins. Un grand nombre d’inclusions rap-
prochées, par accumulation des modifications locales
du champ des déformations libres du sol, permet par
confre une réduction généralisée de la déformation du
sol, réduction d’autant plus importante que le maillage
du réseau est serré. Parallelement, bien siir, et cette
réduction de tassement en résulte, les contraites dans
le sol compressible sont fortement diminuées, puisque
des efforts se transmettent aux inclusions.

Les mécanismes de transmission de la charge q_ ap-
portée par le remblai sont identiques au cas de l'inclu-
sion isolée. Les intensités en sont seulement modifiées
du fait de l'effet de groupe créé par le réseau.

Pour bien saisir I'effet de groupe, on remarquera que
Iefficacité maximale du réseau peut éire définie comme
celle qui conduirait a un tassement nul du sol compres-
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Sols
mediocres
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|
I
I
I
I

inclusion 2 inclusions densification
1solee du reseau
Fig. 8. — Principe de fonctionnement d’'un réseau.

Fig 8. — Working principle of a piles network.

sible aprés mise en place du réseau et du remblai. Ce
serait un réseau d'inclusions infiniment rapprochées
reprenant la totalité de la charge du remblai. Chaque
inclusion (arrétée sur le sol dur) serait finalement peu
chargée, ne reprenant que le poids de la colonne de
remblai la surmontant.

Nous avons vu qu'une inclusion isolée était susceptible
de reprendre en téte I'effort mobilisé par I'effort d’an-
crage, dont on sait qu'il est trés largement supérieur au
poids de la colonne de remblai le surmontant. 1l ap-
parait donc immédiatement que l'effet de groupe pré-
sente a la fois avantage et inconvénient; avantage
puisque le groupe réduit les tassements, ce qui est
précisément ce que l'on cherche, et inconvénient car
leffort que peut supporter une inclusion au sein du
réseau est largement inférieur a celui que linclusion,
isolée, peut reprendre.

Un compromis sera donc a chercher pour optimiser le
maillage et le dimensionnement des inclusions. On verra
d’ailleurs que cette optimisation pourra conduire a pré-
voir une augmentation du diametre de la téte de celles-
ci.

3. METHODE DE CALCUL
D’UN RESEAU D’INCLUSIONS RIGIDES
EN SOL COMPRESSIBLE

La méthode proposée procéde de la démarche sui-
vante :

Un remblai est a édifier sur un sol compressible ; il en
résulte un tassement que I'on cherche a réduire par un
réseau d'inclusions. Il sera pratiquement indispensable
d’arréter celles-ci dans un niveau porteur, sans lequel
l'efficacité est trés compromise.

Pour dimensionner le réseau, on imposera que le
maillage conduise, & la surface des sols médiocres, a

une confrainte « résiduelle », que l'on se fixe, et qui est
une fraction de la contrainte induite par le remblai. On
calcule pour une inclusion du réseau l'effort qui lui est
transmis en téte, en tenant compte de I'effet de groupe.
La contrainte résiduelle a I'interface remblai-sol en place
agit elle-méme au niveau du fiit des inclusions, qu’elle
surcharge par frottement négatif. De ce fait, et par I'effet
de groupe, ce frottement négatif réduit en profondeur
les contraintes induites dans le sol médiocre ; on tient
compte de cette réduction pour le calcul du tassement
final du sol compressible.

La connaissance de l'effort moteur total transmis a
inclusion permet le dimensionnement final optimal du
fiit de linclusion ; cest de la sorte que l'on est tout
naturellement amené, pour des raisons économiques,
a prévoir des inclusions surmontées d’'une platine beau-
coup plus large que leur fiit.

3.1. Comportement en téte d’inclusion
Contribution de I'effet de groupe
« d’ancrage »

Nous ne développerons pas ici les méthodes de calcul
d'un ancrage isolé, auquel est assimilable la téte de
Pinclusion. Ces méthodes sont variées et ont été passées
en revue récemment par MORBOIS et NGUYEN
THANH LONG (1984); on doit dailleurs y ajouter
celle préconisée par MENARD (1969), conduisant a
des expressions de la capacité d'ancrage identiques a
celles introduites par cet auteur pour les pointes de
pieux, dans la théorie pressiomeétrique.

Il n'existe pas de formulation en ce qui concerne 'effet
de groupe. Aussi proposons nous de le modéliser
comme suit, ce qui, aprés examen approfondi des
méthodes rappelées ci-dessus et de certaines conditions
aux limites concernant l'effet de groupe en question,
nous a paru assez réaliste et du cété de la sécurité vis-
a-vis du probleme a résoudre : on fait 'hypothese que
I'effet de groupe des tétes d'inclusions est équivalent a
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I'effet de groupe correspondant a des éléments fictifs,
avant la méme section droite que les inclusions et

?urche):rgés, sur la hauteur h, par frottement négatif
fig. 9).
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Fig. 8. — Géométrie sol renforcé-rembla.
Fig. 9. — Geometry of reinforced soil and fill.
b)R_
mM’E IKh;ﬁ
'y
09-
0B+ /
074 //7
o
T Ll L) L] ) L} I’
1 154

Abaque 1. — Détermination de m (J\, --)

On se reportera aux études de COMBARIEU (1974,
1985) sur le frottement négatif, qui définissent tous les
parametres utilisés pour la justification de la méthode
exposée et a laquelle il est fait trés largement appel.

Dans les conditions posées, la contrainte verticale q' (z')
qui régne a la cote z' dans le remblai, entre les
inclusions fictives, est donnée par

qE) = =1 - e™) (1)
m

T

% b - :
ou » et m ()., ﬁ sont successivement déterminés

comme suit :

Le remblai a un angle de frottement ¢ ; le long des
inclusions fictives, le contact est caracterisé par Kigd
(avec 3 = g,), que l'on se fixe.

Le coefficient d'accrochage 2 est donné par I'une des
expressions suivantes :

1

A= m pour Kitgd < 0,15
» = 0385 — Ktg8 pour 0,15 < Ktgd < 0385
A =0 pour Kitgd > 0,385
b, R
025
? A | b /
2 /
2,
02 / / p. /
v 574 /
" /
0 /] / / /
/ o /b / /
hv)
01 .-/ o /
"V /7
0p5. ‘0"?", V4
-/ lq\,’
A¢)
/ L.
0 0/ 02 03 04 05X

Graph 1. Determination of m (a. E)



b
Le coefficient m (J\, ﬁ)' est déterminé en utilisant

b
I'abaque 1, connaissant R R, Kigs. Pour le remblai, ot

'on aura généralement 3. = 0, on obtient :

b 2R Ktgd
4 (FO' ﬁ) T - R

Si le maillage est carré, avec une maille d, on a

b1 4
R_ﬁ\/ndd

Au niveau z° = h_de la base du remblai, (o1 z = 0
pour le sol naturel), la contrainte résiduelle vaut donc :

s'il est rectangulaire, alors

q(h) = —

REVUE FRANCAISE DE GEOTECHNIQUE

Finalement, au niveau z = o, on a I'égalité :

by h = ={® — R?) q'(h)
+ “RZY. hr o Fn.; (2)

ol F_ est le frottement négatif transmis & I'inclusion,
laquelle est chargée par Q = F  + = R®yh,

(2 bis), valeur que 'on cherchera a rendre la plus forte
possible, de sorte que la contrainte g’ (h) soit, elle, la
plus petite possible.

En pratique, on se fixera comme objectif de ramener
sur le sol médiocre la contrainte v, h,_sans renforcement
a une valeur g’ (h), aprés renforcement, acceptable vis-
a-vis des tassements ultérieurs qu’elle engendrera.

On pose donc q' (h) = a«y h (3), définissant le pa-

rametre « < 1, et la liberté de choix est laissée quant

ézla valeur du diamétre 2R de l'inclusion ; on en déduira

e donc le maillage. Daprés (1) et (3), on a
Y = mrhi

h = =L 1 —_

“Rh = o ( e )

soite ™" = 1 — « m_h_(4) qui déterminera m,

h (x) pour « donné (abaque 2).

03 A e
\.gﬁk
0198
02 - 0166
— O
01 4
o mp (4, 1—2- yhr
T T T T T T 1
0 1 2 3 4 5 6 7

b
Abague 2. — Calcul de m, (}v _Ff)

b
Graph 2. — Calecul of m, (}.. f—?) h
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Le maillage est donné par (abaque 3):

2
b= 1 - K%, o)

Tl

Ce résultat méne aux constatations suivantes, conformes
aux conclusions auxquelles on peut aboutir par un
raisonnement qualitatif :

1. a qualité croissante de remblai, 'intensité du maillage
nécessaire décroit. L'effet de volite entre tétes d'inclu-
sion est effectivement meilleur ;

2. plus « est faible, plus le maillage est serré ;

3. pour une valeur R du rayon de l1nc|u510n, le mail-
lage augmente (4 « donné) avec h, q (h) augmentant
plus vite que v, h,.

Une maniére différente de poser le probleme consiste
a raisonner a partir de la charge transmise. C'est ainsi
que les Scandinaves, adeptes de ce procédé, imposent
qu'une fraction ¢ donnée de la charge totale du remblai
soit fransmise a la surface du sol entre les inclusions,
soit gxb’y h = =(b* — R%) q' (h):

2

b Q=
—; pbour § fixé, en

on peut ainsi déterminer le maillage R

b2 A
R2 104
94

fonction de —: dans ce cas,

R’
h

—L
™, B, ({" R)

est donné par

(6)
b
=] ih
h {1 + h
2 Ki’gtp
et
b* 2 Kitgy h
L —— 1 - T et
R ) R (7)
m x = h
et on monire sans difficulté que, lorsque - tend vers

b2

h,
0O, — tend vers ou, au contraire, si —* tend

1
R? 1= R

vers I'infini, la relation {6} se reduit a

1

0 10

I

20 hr

2Kig er —

Abaque 3. — Maillage en fonction d'un critére de
contrainte (x) ou de charge ()
Graph 3. — Spacing of piles with stress (xz) or load (8)
criterion.
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e
e ("'R)h’ =1—-gm h

analogue a (4). L'abaque 3 donne, suivant le
critere choisi (« ou B) le maillage en fonction de

2Ktgg, . ﬁ'

3.2. Comportement dans le sol médiocre
sous q' (h).

Contribution des effets de groupe

et d’accrochage

L'effet de voiite entre les tétes d'inclusions amene en
définitive au niveau z = o du sol en place la contrainte
a la valeur résiduelle g’ (h) (fig. 10), chacgue inclusion
étant soumise en téte & l'effort F. i v, h, défini
par (2) et (2 bis).

Fnr- + T R2 a’rhl'
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des tassements, q (zx) est, dans I'expression ci-dessus,
remplacé par une valeur moyenne uniforme q (z) a la
cote z, telle que

2= f glzx)xax = =b? — R® qlz)

R

qui conduit finalement a

qlz) = q’(h,} + ylF =

b
m\ o, o
{q'(hr) + ol — q(z.R)} ————

ou » est le coefficient d'accrochage du sol autour du
fit, donné par le tableau 1 en fonction de Ktgd (lie¢ au

‘ qthr)=oe ¥rhp
o " ARARR bbby —
x r
2R Krgs
H
o
Fig. 10. — Effort en téte de pieu et contrainte résiduelle
sur le sol.
Fig. 10. — Load at pile top and residual stress on soil.

Le réle bénéfique des inclusions ne s'arréte pas a ce
simple transfert en téte. Le sol médiocre, soumis a q’
(h), va en effet surcharger les fiits d'inclusions par
frottement négatif, lequel par effet de groupe va dé-
charger le sol en profondeur.

Au niveau z, on a l'égalité :

F, + 2= f qlzx)xadx =
R

n (b* — R? {q' (h) + y'z}

oli F_ (z) est le frottement négatif induit par q (h), et
q (zx) la contrainte effective verticale, variable horizon-
talement et verticalement. Afin de permettre le calcul

type de pieu et a la nature du sol); m l% et

b
m (o, ﬁ) sont fournis par I'abaque 1; glz, R) est la

confrainte verticale le long de linclusion, dans le sol
mediocre, a la cote z, valant

qlz, R)
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La connaissance de q(z) permet le calcul du tassement
a tout niveau.

On distingue deux cas, nécessitant le calcul préalable
de la hauteur maximale h_d’action du frottement né-
gatif F_ ., définie en écrivant que la contrainte q(h, R)
calculée par (9) est égale au « poids déjaugé des terres »
¥ h.

L'abaque 4 permet directement cette détermination, a

m (a g).q’ (h)

; , donnant
Y

partir des termes

b
m(i\, ﬁ) .h,, puis h.

I* cas: h. < H; le frottement négatif F, se manifeste

jusqu’a h, profondeur du « point neutre ». Jusqu'a cette
cote, q(z) est donné par (8). A la cote h, on a

)
m o,R

g(h) = vh. + q'(h) {1 = 7} (10)
n(n5)

— Si, par exemple, par simplification pour le calcul
des tassements et dans la mesure ot cette simplification
est justifiee on choisit une contrainte moyenne sur la
hauteur h,

1 he
soit g = — f qlz) dz

0

on monire que

m{d,-%'-'hc //
il - /
|
] A
05
1
1 A
R >
0o o 1 | N P {3

Abaque 4. — Détermination de la hauteur critique h,
dans un sol homogéne chargé uniformément.
Graph 4. — Calcul of critical length h. in uniformly loa-
ded homogeneous soil.
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2

m(o E)
i) R )
{"' L q’(h,]} 3 aih)

Le tassement est alors donné (sol homogéne norma-
lement consolidé) par

A h, 29
h - 1+e %

[ o

Cc
-+

c

— L’épaisseur inférieure H — h_de sol médiocre est
sollicité par g(h) donné en (10§ ; son tassement est,

toujours en supposant la simplification justifiee :
A(H — h) (¢}
H — h

= ]
1+eﬂog

b
I = m(o, ﬁ)
L 4 2 dlh)
YH + h) -~ b
1. — Ml & =
(-3)

2 cas: h, > H: il n'y a donc pas de point neutre ;
dans ce cas, avec la méme simplification qu'en (11),
ona:

)

m|o =

. ( R/ [, . ath) _aH R
! ¥ H

et le tassement de la couche H vaut

AH C. 2 q
— = log
H 1+ e v H

Il v a évidemment, dans le cas de sols variés, possibilité
de tenir compte de la stratigraphie dans les calculs des

N° 44
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coniraintes et tassements. En sol homogéne, on peut
découper le terrain en couches médiocres au sein
desquelles on pourra procéder a des calculs de tasse-
ment plus précis que la méthode approximative présen-
tée. Ce sera absolument nécessaire dans le cas de forte
épaisseur H, pour éviter des erreurs importantes sur
Pamplitude des déformations (voir annexe).

Remarque : A T'hypothése d'un accrochage maximum
le long des pieux (» = o), donc d'un frottement négatif
lui-méme maximum, correspond la contrainte q(z) mi-
nimale calculée, et en conséquence les tassements mi-
nimaux. L'accrochage » > (0 manifeste donc des effets
dans le sens de la sécurité vis-a-vis du probleme que
I'on cherche & traiter, il est donc nécessaire de le
prendre en compte. Quantitativement, son effet apparait

s

3.3. Effort total Q, dans une inclusion

Le frottement négatif induit le long de l'inclusion dans
le sol mou est donné par

par le terme , dans les expressions (8) et

suivantes.

g = gﬁ.lﬁtgs. {Y’H + q'th) — q(H, R}}

n.s m(‘ E)
YR

s'il n'y a pas de point neutre, et par

2 = R Kigs
o= S2E q'(h)

ns e -b- T
o

sl vy a un point neutre.

Donc, globalement, linclusion doit étre dimensionnée
pour reprendre I'effort total

Ql - T Rz TI’ hT + F“.T + F

s écrivant
Qt = nbz'nh‘_ = Tl:{b2 = Rz) q' (hr]
(13)

2= RKt
b {T' H + g'(h) — qlH, R)}

)
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ou bien

Q, ;r:bz’yr h. — =b* — R? q'(h)

2 = R Ktgs
Titg.qf{hr}
%, 2

MR

ou q(H, R) est défini en (9).

Comme on l'a postulé en début de cette étude. les
termes F_ et F_ ne se développent que si le déplace-
ment relatif solinclusion est suffisant, ce qui nécessite
donc un sol suffisamment compressible. Pour le type
d’applications examiné ici, ce sera toujours le cas: il y
a egalement nécessité, d'un sol assez peu déformable
sous la pointe de pieu.

(14)

On dimensionnera donc les inclusions pour la valeur
Q calculée ci-dessus, ce qui implique en pratique la
présence d'un horizon de portance suffisante a distance
modérée.

On pourra bien entendu choisir, vis-a-vis de la charge
limite Q, en pointe de linclusion, un coefficient de
sécurité relatwement faible, menant & une charge ne
restant que légérement inférieure a la charge de fluage

Q]:-

En effet, imaginons que I'on dimensionne l'inclusion de
sorte que la charge Q approche Q . La pointe va de
ce fait tasser et les conditions d’'une mobilisation opti-
male du frottement négatif le long du fiit n'étant pas
respectées (point fixe), le terme F_ réel sera plus faible
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que celui calculé, tout en avant en téte un déplacement
relatif suffisant pour mobiliser F . En définitive, dans
de telles conditions, chaque 1nc1us1on n'encaisserait en
réalité, aprés redistribution, qu'un effort inférieur a Q
prévu ; la différence bien entendu serait retransmise au
sol médiocre. 1l y a dailleurs possibilité de chiffrer ce
transfert par application des méthodes générales déja
citees (COMBARIEU 1985), qui prennent en compte
une  hauteur réduite daction h', < h
de frottement négatif.

Dans le cas ol les inclusions seraient arrétées au sein
méme du sol médiocre, on pourra procéder comme
suit pour chiffrer leur capacité d’amélioration.

1. On fait toujours I'hypothése qu'il y a un déplacement
relatif sol-pieu suffisant en téte d'inclusion pour mobi-
liser F,, par effet d'ancrage. On en deduit le maillage.
On estime, pour les inclusions, la hauteur d’action
réduite h'c, et l'on procéde au calcul des tassements
des épaisseurs h’_ et H — h', comme précédemment.
Chaque inclusion est alors soumise, a la pmfondeur
h’_ & un effort qui a pour intensité Q = =b* vy h +

F + F, .. Cet effort, le pieu étant arrété dans le sol
mediocre, est refransmis intégralement a celui-ci par
frottement latéral positif et en pointe de l'inclusion.

Il contribue donc de ce fait @ un tassement supplémen-
taire de la couche H — h’c, que I'on pourra apprécier
par la méthode de TERZAGHI, par exemple, en sup-

posant que ['effort Q, est reporte sur une semelle fictive
située a la profondeur h', + (L — h’), (L, longueur

de pieu < H) (fig. 11).

Frr Fnr
* q(hp) +
RRRRRRAR. I RARERIR |
" ‘ ‘ 3
‘ ‘Fns hI(;
'
\
o ¢
o D I
H - tFp - basedela A
: ) kemelle fictive
t ¢
\ t ¢
tHitt _
Sols compressibles
\
Sols resistants
Fig. 11. — Inclusions arrétées dans un sol médiocre.

Fig. 11.

— Piles tip in soft soil
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Finalement, avec un réseau d'inclusions arrétées dans
le sol médiocre, toute la charge v, h, du remblai de téte
est transmise au sol médiocre lui méme. Il y a simple-
ment une modification relativement complexe de cette
transmission, qui conduit cependant & une réduction
des tassements qui se produiraient sans le réseau.

Dans ce cas, dailleurs, la charge limite de la pointe de
Iinclusion est mobilisée et il va de soi que la capacité
de reprise en téte F_ est directement lice a la valeur
de Q,, charge limite en pointe de Pinclusion (voir 2.1.).

[l faut remarquer que, dans le cas du réseau arrété sur
le sol dur, une légere fraction de la charge en téte
peut également, aprés transmission a l'inclusion (pour
z < h), étre refransmise au sol meédiocre, par frotte-
ment positif, sur la hauteur H — h. Ce mécanisme a
été volontairement négligé quant & sa contribution a
un léger tassement supplémentaire, lequel est trés faible.

3.4. Adaptation de la géomeétrie
des inclusions

Partant d'une valeur R du rayon de l'inclusion en téte,
on aboutit @ un effort Q, que l'inclusion doit supporter.
On cherchera donc une dimension économique de
celle-ci, pouvant amener a choisir un diamétre de la
Ff?rﬁQZ?OWame largement inférieur & R, soit R < R
ig. 12).

On est donc ramené a la géometrie schematisée ci-
dessous (fig. 12).

REVUE FRANCAISE DE GEOTECHNIQUE

Cette adaptation de la géométrie modifie néanmoins
les conditions d'apparition du frottement négatif F_ sur

b
le fiit des inclusions. En effet, le rapport R augmente

sensiblement, limportance de leffet de groupe
diminue, la surface du sol compressible, représenté par
= (b® — R™), augmentant devant une charge constante
=(b®> — R?) g'(h) qui lui est transmise. Il est donc
nécessaire de vérifier quelles répercussions sur le tas-
sement du sol, et sur la charge transmise aux inclusions,
ce changement de géomeétrie entraine.

On calculera donc le frottement négatif induit sur le

b
réseau défini par g Sous l'effet d’une contrainte
movenne en téte du sol médiocre définie par

b2 — R?

q(h) = b2 — RZ q

"(h)

on a donc

g (h) < qh)

Il y a donc, puisque R’ < R, une réduction de l'effet
de groupe au sein du sol ; le terme F__ diminue, ce qui
justifie a fortiori le passage de R a R”. Par contre, bien
siir, les tassements sont en régle générale légérement
plus élevés, puisque l'efficacité du dispositif est moins

bonne.

D’un point de vue pratique, sur chantier, on sera le
plus souvent amené a prévoir, avant tout fravaux, la
mise en ceuwre d'un remblai technique de fravail
d’épaisseur h,, les inclusions étant mises en place

+T Rz ¥rhr

2 R q'(hr)
SN v SR S TR SRR R ,__L__,___ o
‘r [ ¥ ' |
2R’
L 2b 3
H| ¥ r !
Fig. 12. — Inclusions surmontées d’une semelle.

Fig. 12. — Piles with cap.
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ultérieurement. On se frouve avec la géométrie repré-
sentée ci-dessous, aprés achévement de l'ensemble du
remblai & édifier, de hauteur totale h + h, (fig. 13).

3
hr2
— —
hr ]
A
Fig. 13. — Réalisation pratique des inclusions.
Fig. 13. — Pratical carrying out of piles.

Au niveau du calcul, cette disposition ne présente pas
de difficulté particuliere, puisque l'on peut distinguer

deux couches de remblai h,, et h .

4. EXEMPLE D’APPLICATION

[La méthode précédente est appliquée au cas de la
figure 14.

T remblai
¥r =20 kN /m3

h=3m Ktg #r = 0,8

nappe

sol compressible
¥'= 7kN /m3
Cc.—_0,2

1+Co

KI‘gJ;—.Dﬁ

H=5m

sol résisl‘cnr}grove
Pl =800 kPa

Fig. 14. — Exemple numérique.
Fig 14. Numerical example.

Le remblai étant construit directement, le tassement
calculé est, par méthode simplifiée :

Le tassement prévisible (voir annexe) est de 77 cm. On
cherchera a réduire la contrainte sur le sol compressible
a une valeur résiduelle q' (h) = 12 kPa.

Notons que cette contrainte, q’ (h), seule, raméne le
tassement a 33 cm.

4.1. Calcul du réseau d’inclusions

On choisira a priori R = 0,15 m, ¢’ (h) =
« = 0,2 donnant (abaque 2 et 3),

b b , . d
{mr(o, §>.h,}. et o = 74 d'ou = 24

(maillage carré).

x v, h, avec
r

Dans le sol compressible, le coefficient d'accrochage

» vaut 0,185 et % = 272; pour ce couple

oo s by B ol
A B m(z‘, R)'K’rgs = 036 (abaque 3), dou
m(:«, g) = 0498: puis m(:«, t—)) x 3 LY

= 0,854, et (abaque 4), h. = 190 m.

Il y a donc un point neutre & 1,90 m, ot la contrainte
verticale dans le sol vaut

q(h,R) = yh =7 x 195 = 13, 28kPa

La contrainte movenne q (h) dans le plan horizontal

. "‘(“ ;)}

vaut done, en vertu de (10):
qth) = yh, + q'(h) {1 —
. b
m\ & g

2 = R Kigs
avec m (o, b) T —— 0,417
d'ott
o 0417 _
q(h)=1328 + 12 (1 0,498) = 15,23 kPa
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et, sur la hauteur h, la contrainte moyenne est, en
vertu de (11): g = 13,65 kPa.

Les tassements calculés pour ces états de contraintes
sont finalement de 13 cm pour I'épaisseur h, et de
22cm pour la fraction restante H — h_; soit un
tassement total de 15 cm environ.

En conclusion, pour un tassement prévisible de 77 cm
sans dispositions particulieres, la seule prise en compte
du développement de leffet de volite en téte des
inclusions améne cette valeur & 33 cm. Ce premier effet
réducteur, complété par l'apparition du frottement né-
gatif sur le réseau d'inclusions, conduit en définitive a
un tassement de 15cm environ. Le tassement obtenu
est donc cing fois plus faible.

4.2. Efforts dans les inclusions
L'effort transmis en téte. vaut

Fn‘r + =R? Y, h' = nR? T h

T

bE
FFU - a) — ap = 259kN

Par frottement négatif, apparait le long du fiit un effort

2 = R Ktgd
F= S2BEB ey~ sy
b
|, b
Ay R
d'ol
Q=F. +F, + =Ry h = 304kN

Donc, pour un pilot de type battu posé au toit de la
grave, de pression limite P, — P, = 800 kPa, avec un
facteur de portance de 4, la capacité portante en pointe
Q, vaut (0,15)* x 4 x 800 = 225kN; ce pilot peut
donc encaisser, sans déformation appréciable, 120 kN,
bien supérieurs aux 30,4 kN a reprendre. La section
peut donc étre réduite, dans la mesure ol les
contraintes de compression sont admissibles. En ad-
mettant 3000 kPa, on peut envisager de réduire de
moiﬁé5 le rayon R initial du pilot et de le ramener a R’
= 7.5cm.

Examinons la répercussion de cet abaissement de R a
R’ sur le tassement. On a en effet :

b -
R,—ER—J,M

Dans ces conditions, on frouve successivement

b b} -
m(o, ﬁ) = 0,186, m(n, R) = 0312, h, = 253 m,

G(h) = 2254 kPa et q = 17,47 kPa.
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Le tassement final calculé est de 21 cm avec 17,3 cm
pour I'épaisseur h_et 3,7 cm pour la partie inférieure
Cette valeur est donc supérieure a celle obtenue avec
les inclusions de rayon R initialement choisi.

Quant aux efforts dans le pilot, ils sont réduits
dans des proportions minimes, sachant qu’en téte il
n'v a pas de modification : F  est donné par

F, = ERRBR R = 0075m
-
A, R

au lieu de R = 0,15m, et m().. %) = 0312 au

lieu de 0,498 précedemment, d'ott F, = 3,6 kN, soit
Q, = 295KkN.

Remarque. — Si l'on s'avisait d’arréter les pilots avant
le toit de grave, a 4m par exemple, on peut voir
rapidement, sans calculs approfondis, que [Iefficacité
d’une telle disposition serait extrémement faible et, bien
stir, sans aucun intérét.

5. DONNEES EXPERIMENTALES

L’examen détaillé de la littérature technique n’a porté
que sur la construction de remblais sur sol amélioré
par inclusions,

5.1. Etude expeérimentale
de KORFIATIS (1984)

Une premiére expérimentation intéressante, car elle per-
met une confrontation avec la méthode proposée, est
celle décrite par KORFIATIS (1984).

On a instrumenté trois aires d’essai, comportant cha-
cune un remblai de 3,70 m de hauteur reposant sur
390 m de sols compressibles tourbeux, organiques, sa-
turés. Deux zones comportant des minipieux de bois
de diameétre 0,35 m, disposés selon des mailles carrées
de 1,22 m et 1,52 m de c6té (2 d) respectivement, et
une zone sans minipieux, ont été suivies pendant plu-
sieurs mois, au niveau des tassements de surface. Un
géotextile Mirafi 500 X garnissait la base du remblai.

La figure 15 donne quelques détails sur I'expérimen-
tation.

Au niveau des tassements, les valeurs mesurées sont
données dans le tableau 1. Au bout de 190 jours,
I'évolution est beaucoup plus lente pour le maillage le
plus semré (0.9 mm/jour, 0,5 mm/jour et 0,2 mm/jour,
respectivernent).
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melres plaquede  ploque de tassernent
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Fig. 15. — Expérimentation d'un remblai aux U.S.A.
(d'aprés Korfiatis).
Fig. 16, — Fill experimentation in USA (after Korfiatis).
Tableau 1. — Tassements mesures.
Table 1. — Measured settlements
Remblai Référence Maille de 1,22 x 1,22 m | Maille de 1,62 x 1,52 m
Tassement
primaire 39,6 cm 18,3 cm 30,5 cm
(60 a 80 jours)
Tassement
a 190 jours 61 cm 21,3 cm 39,6 cm

Afin d'interpréter ces résultats, certaines hypotheses ont
dii étre faites pour remplacer les données manquantes.
On a choisi pour le remblai un poids volumique v, de
20 kN/m® et des coefficients Ktgg, de 0,8 et 1, succes-
sivement. Pour le sol compressible, on a adopté un
poids volumique déjaugé ' de 6 kN/m®, et des coeffi-
cients Kigd de 0,15 (coefficient d'accrochage » =
0,235) et Ktgs = 0,25 (» = 0,135).

Les maillages (2d = 1,22 et 1,52 m, ce qui correspond

-

a — = 3,93 et 490), sont donc relativement laches.

R

Ne connaissant pas les caractéristiques de compressi-
bilité des sols, on a assimilé la couche de 390 m
d’épaisseur a un matériau homogene.

Pour le remblai test (sans minipieux) les 61 cm de
tassement observés en 190 jours (tassements primaire
et secondaire) ont permis de calculer un coefficient

C(
1 + e,

tassement primaire, (39,6 cm), on obtient une valeur de

—*— de 0,10.
1 e,

équivalent de 0,157 ; si l'on se limite au

Sur la base de ces données, on a calculé par la
méthode exposée les tassements avec inclusions, (ta-
bleau 2).
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Tableau 2. — Tassements calculés (cm)
Table 2. — Calculated settlements

Ktge, 08 1
v Sol compressible 6 kN/m?
Ktgs Sol compressible 0,15 0,25 0,15 0.25
b/R 3.83 4,90 3.93 4,90 3.93 4,90 3:93 4,90
W calculé avec
1 +° T 0,157 34,2 42,3 29,56 39,8 30,7 391 27 37
W calcul avec
3 : = = 0,10 2272 27,5 19,2 25,9 20 254 17,6 241

La comparaison des calculs et des mesures ne permet
pas de choisir la bonne valeur des parameétres. Mais les
calculs, comme les mesures, montrent une réduction
appréciable des tassements du sol compressible du fait
du réseau d'inclusions, avec des ordres de grandeur
raisonnable compte tenu de toutes les incertitudes.

1l faut noter que les pointes des pieux ont poingonné
les marmes sous-jacentes, puisque les pieux ont tassé
de 3 et 4,5 cm, respectivement. Ces tassements sont
tout a fait logiques puisque dans le cas du réseau le

R

plus lache 490 | et pour Kigey,

Ktgs = 0,25, la charge Q, transmise @ un minipieu
atteint 119 kN : la charge limite en pointe est de l'ordre
de 90 kN, d’aprés les caractéristiques géotechniques du
sol. Il y a donc bien poingonnement des pointes et, de
ce fait, réduction du frottement négatif F_; I'efficacité
du groupe est donc moins bonne que si les pieux
reposaient sur un sol plus résistant.

D’autre part, la présence d'un géotextile au dessus des
tétes de pieux donne globalement au remblai une
cohésion équivalente, ici probablement faible, mais dont
Iinfluence est bénéfique pour les tassements et croit
rapidement avec le resserrement du maillage (voir an-
nexe II).

5.2. Chantiers en Ecosse
(REID et BUCHANAN, 1983)

Plusieurs remblais d’acces, & des ouvrages d’art, sur sols
compressibles ont été édifiés sur des réseaux de pieux
portant des semelles circulaires préfabriquées. Deux lits
de TERRAM (membrane géotextile) renforcé de la-
niéres, ont été disposés au-dessus de ces semelles pour
favoriser l'effet de voiite.

Les pieux sont analogues a ceux utilisés pour I'ouvrage
d’art ; leur espacement est modulé avec la distance a
la culée, de méme que leur longueur, de sorte qu'on

ameénage une zone de ftransition progressive, ol les
tassements passent d'une valeur faible prés de la culée
a la valeur plus forte du tassement du sol sous le
remblai en 'absence d'inclusions.

La capacité portante des pieux est aménagée de sorte
qu'une sécurité de 2, prés de la culée, conduise a une
efficacité maximale des inclusions ; ioin de la culée, la
sécurité est plus faible.

La figure 16 montre clairement le dispositif mis en
ceuvre pour l'un des ouvrages d’'art ainsi congus.

»B

culée dy pont — pred du remblal

|
[ limite dextension de'lo membrore céolexdile |

H— alluyions Fines SECTION B.B

des inclusions

|
| zone de Iransition
|
|

zone courante des inclusions

Fig. 16. — Principe des remblais d’accés a des ouvrages
d‘art en Ecosse (Reid et Buchanan).
Fig. 16. — Conception of embankments near bridges in
scotland
(after Heid and Buchanan).
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Une instrumentation poussée a permis de suivre les
tassements, les pressions interstitielles, la charge en téte
des inclusions et les déplacements horizontaux, a la fois
dans la zone améliorée et hors de celle-ci.

Il apparait sans aucune ambiguité que, dans la zone
traitée, un pourcentage trés important de la charge de
remblai passe dans l'inclusion (environ 80 %) ; les pres-
sions interstitielles développées restent extrémement
faibles (quelques pourcents) et les déplacements hori-
zontaux du sol sont réduits dans des proportions consi-
dérables (environ 1 cm contre 14 cm).

A partir des quelques données de la publication, la
méthode proposée en 3 a été appliquée.

On a retenu les chiffres suivants pour la zone ou le
réseau des pieux est le plus serré, prés de la culée:

b2
R 7,70;

R =06 m;vh = 130 kPa; v, = 13 kN/m’.

et 'on a choisi Kigg, = 0.8 et 1, respectivement.

Dans ces conditions, on a respectivement :
m (3, IF—:;) = 04 et 05 etq (h) = 319 et 258 kPa;

Ce qui conduit, en téte des inclusions, a des efforts de
860 et 905 kN, a comparer aux 900 kN mesurés sur
le site.

5.3. Techniques utilisées en Suede
(BROMS, 1979)

BROMS (1979) décrit les procédés utilisés en Suede
pour consitruire sur pieux cerfains remblais d'acces a
des culées d’ouvrages d'art. Les pieux reposent sur un
sol suffisamment résistant et sont coiffés d’'une semelle
individuelle (« pile cap ») assurant un taux de couverture
variable.

En particulier, le code routier suédois propose pour le
dimensionnement |'abaque de la figure 17, qui donne
le maillage nécessaire pour reprendre 80 % du poids
du remblai (8 = 0,2). La méthode suédoise étant
d'origine expérimentale, la courbe est comparée a celles
données par la méthode proposée dans cet article,
pour Kigg, = 05 — 0,75 et L.

5.4. Techniques utilisées en Finlande
(RATHMAYER, 1975)

RATHMAYER (1975) décrit trois remblais instrumentés,
ot la hauteur, la nature du matériau et le taux de
couverture des semelles sur pieux varient, el pour
lesquels plus de 80 % des charges sont fransmises aux
inclusions. La méthode utilisée, comme en Suede, per-
met d’édifier les remblais immédiatement aprés la mise
en ceuvre des inclusions.

1 1 1

0 2 4 5 8 10

h/a 17b

Fig. 17. — Abaque de dimensionnement des réseaux de
pieux (d'aprés Broms).
Fig. 17 — Graph for piles network design (after Broms)

Dans les pays scandinaves le bois est un materiau bon
marché et cette tehnique s’avéere économiquement in-
téeressante. Le code router finnois donne une méthode
de dimensionnement d'origine expérimentale.

RATHMAYER (1975) donne par ailleurs le tableau 3
ci-dessous, qui fait bien apparaitre, quand la hauteur
du remblai croit, un maillage de plus en plus lache des
tetes d'inclusions, qui doivent reprendre un pourcentage
trés élevé des charges de remblai (80 % au minimum).

Tableau 3 — Taux de couverture en % des inclusions
Table 3. — Covering ratio of piles

Hauteur Remblai \
du remblai de roche ;emgfﬁé
(métres) concassee 9

1.5 — 2 50 — 70 > 70
2 —25 40 — 50 55 — 70
25 — 3 30 — 40 45 — 55
3 _ =35 30 — 40 40 — 45
356 — 4 > 30 > 40
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Fig. 18. — Coupe de l'aire de stockage sur pieux (Souto
et al.).

Fig. 18.

5.5. Aires de stockage de minerai au Brésil
(SOUTO et al., 1983)

La conception d'aires de stockage de minerai de fer
trés lourd a Sao Paulo, Brésil. décrite par SOUTO et
al. (1983), releve du méme principe.

Le stockage de prés de 10 mefres de ce matériau se
fait sur 25 metres d'argile marine (fig. 18) ; les solutions
rigides traditionnelles ont été abandonnées au profit de
solutions souples, mettant en jeu les effets de volite
dans le matériau et consistant a transmettre les efforts
dans des pieux par lintermédiaire d'un remblai trés
frottant et de semelles indépendantes coiffant la téte
des pieux. Le calcul par la méthode des éléments finis
prévoyait la reprise par les pieux de 85 % de la charge.
avec des tassements de 3 cmn.

Les mesures réalisees ont donné des déformations
verticales de 34 cm, avec 80 % de la charge passant
dans les fondations. Il faut signaler que le tassement
prévu (sans amélioration du sol) par les mémes mé-
thodes de calcul aux éléments finis dépassait 2 metres.

Cette solution a conduit &2 40% d'économie, par
comparaison a une meéthode plus traditionnelle.

Iron stockage on piles (after Souto and al.).

5.6. Etudes sur modeles réduits
(TING et al., 1983)

Enfin, nous citerons les études sur modeles réduits de
TING et al. (1983), en Malaisie, qui ont fait varier les
hauteurs et densités des charges de remblai et I'espa-
cement des inclusions de 38 mm de diametre. Les
résultats des mesures sont comparés a des calculs en
éléments finis (fig. 19).

Les auteurs concluent que la charge transmise aux
inclusions équivaut au poids d'un prisme de remblai,
appelé «zone de rupture » et dont le diametre est 3 a
4 fois celui des inclusions (fig. 19) ; le résultat de ces
essais montre bien qu’il y a une fransmission importante
des efforts dans les inclusions.

6. CONCLUSION

La construction des remblais sur sols compressibles
conduit trés souvent a une surconsommation impor-
tante de matériau par suite des tassements importants
dont les sols médiocres sont le sigge. Des problémes
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Prisme agissant sur le sol
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L Zonesde ruplure

Zores de rupture

SECTION A-A

Fig. 19. — Essais sur modéles réduits (Ting et al.).
Fig. 18. — Tests with laboratory model (after Ting and
al.).

de délais d'exécution s'ajoutent généralement aux pré-
cédents, liés a la stabilité.

Une méthode d'amélioration des sols compressibles
consiste a les renforcer par des inclusions verticales
rigides. Une méthode de dimensionnement de ces ré-
seaux est décrite dans ce rapport.

Comme le montre I'expérience accumulée a ['étranger,
le renforcement par pieux des sols compressibles sous
les remblais permet :

— de diminuer les tassements dans des proportions
considérables ;

— de construire immédiatement les remblais,
— de limiter les mouvements latéraux,
— et d'assurer la stabilité des remblais a court terme.

Cette étude et la méthode proposée ont été limitées
au seul domaine de la construction de remblais.

Les cas des radiers et des semelles seront traités ulté-
rieurerment.

Annexe 1: remarque sur le calcul du tassement
d’une épaisseur de sol compressible

Cette annexe examine les répercussions entrainées sur
les valeurs de tassement calculées par les méthodes
simplificatrices couramment utilisées. Quoique connues,
il nous a paru utile de les rappeler. On raisonne ici en
sol homogéne, normalement consolidé, et répondant
au modele de TERZAGHI.

On considere une couche d'épaisseur H. A la cote
z = o, la contraite effective initiale, avant chargement
sous q, est ¢’ _; le sol a un poids volumique déjaugé
bt

o Gyo Containte effective

dz

Le tassement de la couche élémentaire dz est égal a:

dw C: qQ+ o, _ + ¥z
dz 0,455 1 == L " A
C
0O 0,435 ey
" pose 1+ 10

On en déduit la compression de la couche d’épaisseur
H:

+(H+G—‘f“)ln(l+,+)
Nl' D'vﬂ + YH
— 2w n (1 - ?)

b7 % v

Cette valeur est a comparer a la valeur simplifice
couramment employée :

w 2q + 25, + yH
oy n

k " 27+ yH

qui considéere la valeur de la contrainte effective au
milieu de la couche H.
En particulier, si o', = o, le tassement W en téte est

égal a:
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Fig. 20. — Rapport des tassements réels et simplifiés
(cas ou =, = 0).
Fig. 20. — Ratio of exact and simplified calculated sett-
lements.
W _ G | ) yH accrochage » = o, frés intense) et un déplacement de
k  vH " q sol suffisant, que
[ q r
4= 1) 1 z) = -
St o

W .
Le rapport — varie avec

smpl

vH'

suivant le graphe ci-

dessus (fig. 20). Pour u —% trés grand, ce rapport

1 + Inu ‘

In 2u
(1 — Inu).

2

vaut ; quant u tend vers O, il tend vers

On tiendra compte de cette remarque importante, dans
les calculs auxquels il est procédé dans cette étude.

Annexe 2 : influence de la cohésion du remblai

Si l'on caractérise le remblai par ¢, et C, on montre
sans difficulté en admettant entre les inclusions, au sein
du remblai, une contrainte q' (z) uniforme (du fait d'un

_1
moP-
"R

b

RC'

fait donc apparaitre une

{-

Ktge,
cohésion critique dépendant du maillage et telle que,
pour cette valeur, q'(z) = o; pour C, > C,__ il ne
passe donc pas deffort dans le sol compressible, tout
l'effort passant dans les inclusions ; pour C. < C

T oerh?
comme

Le terme vy, —
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on montre que

g - 2= RKigg v, h = q'(h)}

nr mOE TT
R

qui peut s’écrire

Fn.l - Fl’l! [CPY] + ML
b
m\ o ¢
b
{1 - B_ m(c. :) h,}
ot F (g,) est le terme comrespondant a C. = o; la

cohésion C, ajoute a leffort F_, dii au frottement g,
un terme complémentaire, directement lié au maillage.

En particulier, on peut, dans le cas d'un remblai ren-
force (géotextiles ou tout autre procédé), introduire une
cohésion équivalente, qui sera identifiee a un terme C.
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