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Retrait-gonflement des argiles, proposition de méthodologie

Shrinkage and swelling of clayey soils, proposal for methodology
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Résumé

La sécheresse de I'été 1990 a conduit en France & de trés nombreux sinistres
affectant les constructions légéres et montrant I'importance que revét |'étude
des sols dits gonflants,

Des procédures d’essais sont d’abord présentées afin d’appréhender d'une facon
simple mais quantitative les phénoménes de retrait et gonflement. Ensuite une
approche de la prévision des amplitudes de mouvements de sol dus & ces phé-
nomeénes est tentée.

Enfin des méthodes de calcul sont proposées par la prise en compte des effets
parasites sur les fondations profondes et semi-profondes. En annexe figure une
méthode générale de calcul aux états limites des fondations semi-profondes
(puits coulés a pleine fouille).

Abstract

The drought which occured during the 1990 summer created many disasters
affecting light buildings and showed the necessity of studying the expansive
soils.

Procedures for tests are described with the object of doing a simply but quan-
titative estimation of the shrinkage and swelling of soils. Then an approach of
predictions of the shrinkage or swelling amplitude is made. Last, computation
methods are propounded to take in account the secondary forces applied to
deep and semi-deep foundations. A general method for limites states calcula-
tion of semi-deep foundations is also given.

* 5, rue Vincent-Chevard, BP 169, 28003 Chartres Cedex.



INTRODUCTION

Aprés 1976, les années séches successives de 1989
et 1990 sont lourdement ressenties par les assureurs.

Les sinistres dus aux phénoménes de refrait et gon-
flement notamment sur les pavillons et constructions
légéres sont de plus en plus nombreux ou tout du
moins mieux identifiés par les experts.

Nous avions attiré |'attention, il v a déja un certain
temps (PHILIPPONNAT, 1978), sur l'importance de
ces problémes et proposé un moyen simple pour
identifier les sols gonflants, alors que dans les décen-
nies précédentes, on avait tendance & penser qu'il
s'agissait de problémes frappant les pays & climat semi-
aride ou aride.

De son c6té la Grande-Bretagne, également affectée,
menait des recherches trés instructives (DRISCOLL,
1983).

Parallelement 'ISSMFE a créé un comité technique
sur les sols expansifs (groupe TC6).

En dehors de l'organisation de congrés internationaux
périodiques sur le sujet, le comité TC6 a publié un
projet de norme pour « I'évaluation de la pression de
gonflement des sols expansifs en laboratoire »

(ISSMFE, 1990).

Il est encore également intéressant de citer un ouvrage
majeur sur le sujet (F.H. CHEN, 1988). L’auteur s'est
consacré depuis de trés nombreuses années a I'étude
des argiles gonflantes. Cependant, la lecture de cet
ouvrage montre que, bien qu’il soit signalé que le
retrait est un phénoméne indissociable du gonflement
et que celui-ci peut provoquer des désordres aussi
importants, le seul sujet faisant I'objet d’'un examen
approfondi est celui du gonflement.

Sous le climat métropolitain et notamment dans la
moitié nord, les argiles situées a faible profondeur sont
souvent déconsolidées, humidifiées et ont épuisé leur
potentiel de gonflement & I'état naturel. Mais elles sont
dans un état éloigné de leur limite de retrait et peu-
vent se rétracter si leur teneur en eau diminue de fa-
con notable.

Par contre en profondeur, ces mémes argiles sont
souvent surconsolidées et donc susceptibles de gon-
fler si elles sont déchargées ou si elles voient leur te-
neur en eau augmenter (argile verte, argile plastique).

On voit donc que des sinistres peuvent survenir tant
par retrait que par gonflement. Personnellement, nous
avons constaté de trés nombreux désordres dus au
retrait mais également un nombre non négligeable di
au gonflement.

Les points suivants vont étre abordés :

1. proposition d'une méthodologie d’essais de labo-
ratoire en vue d'une normalisation. Ces essais per-
mettent de quantifier les deux phénoménes de retrait
et de gonflement ;

2. présentation d’'une méthode d’interprétation ayant
pour but la prévision de I'amplitude des phénomenes
tout au moins dans certains cas simples ;
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3. méthodes de calcul pour la prise en compte des
effets de retrait-gonflement dans le dimensionnement
des fondations.

1. ESSAIS DE LABORATOIRE

1.1. Identification des argiles gonflantes

Plusieurs types d'approche sont décrits par différents
auteurs. Cependant les spécialistes s'accordent sur la
fiabilité trés limitée des méthodes indirectes, par exem-
ple a partir des caractéristiques d’identification, et sur
l'intérét de la mesure directe & l'aide de I'cedomaétre.

Comme nous l'avons montré (G. PHILIPPONNAT,
1985), le parameétre le plus significatif permettant
d’identifier les sols expansifs est la pente de la courbe
de déchargement de I'cedométre (Cg).

La pression de gonflement (g,) n'est pas une carac-
téristique intrinséque du sol mais est fonction de son
état d’humidité au moment de I'essai. La mesure de
la pression de gonflement n'a de sens que si le sol
testé est a 'état naturel dans un état de succion élevé
et ne peut en aucun cas avertir des risques liés au
retrait.

1.2. Mesure du potentiel de gonflement.
Détermination de la pression de gonflement

L’essai proposé correspond préﬁquement au projet de
normalisation du comité TC6 de la société interna-
tionale de mécanique des sols (voir annexe 1).

Il consiste a placer plusieurs éprouvettes, découpées
dans le méme échantillon, dans des béatis cedométri-
ques sous des pressions normales faibles et croissan-
tes, puis a alimenter chaque éprouvette en eau et a
mesurer le gonflement linéaire aprés stabilisation.

L’objectif de cet essai n’est pas seulement de mesu-
rer la pression de gonflement o, mais consiste a
déterminer la loi entre I’amp]ituae de gonflement
0H/H et la pression normale appliquée o, =< o,

La figure 1 montre le gonflement linéaire relatif 6H/H
(%) qui se produit lorsque le sol supportant une con-
trainte totale o, inférieure & o, est soumis & une ali-
mentation en eau libre, c'est-a-dire lorsque la succion
devient nulle.

Il est admis par le projet de norme précité que la rela-
tion entre 6h/h et log (0,) est linéaire. Dans les assez
nombreux essais que nous avons réalisés, les résul-
tats peuvent étre souvent assimilés a ce cas (fig. 1),
il arrive également que la courbe éh/h = f(log a) ait
l'allure indiquée sur la figure 2 (courbe en trait plein).

Si on admet une relation linéaire, l'intersection de
cette droite avec l'axe des o, fournit la valeur de la
pression de gonflement. Il est cependant préférable de
poursuivre les essais jusqu’a une pression telle qu'un
tassement soit observé a la mise en eau ; la pression
de gonflement est alors obtenue par l'intersection de
la courbe 6h/h = f (log o) avec 'axe des abscisses
que cette courbe soit une droite ou non (fig. 2).
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LHyd Fig. 1. — Essai de gonflement
sur de 'argile de Provins.
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Fig. 1. — Swelling test on Provins’ Clay.
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1.2.1. Définition du rapport de gonflement
Toujours avec I'hypothése d'une relation linéaire, la

loi de gonflement dans une plage de pression verti-
cale o, allant de 1 kPa & g, s'écrit :

oH
—— = - RG.log(o,/0,) (1)
avec : RG = rapport de gonflement.

1.2.2. Expression mathématique du gonflement
non linéaire

Dans le cas plus général ou la relation n’est pas
linéaire, on peut exprimer le gonflement par la for-
mule suivante (courbe hyperbolique) :

éh a

——  + dhg
h log o, — Iy

(1 bis)

Les coefficients a, ly et dhy étant calés sur trois
points de la courbe expérimentale.

Nota :

— [l a été adopté un symbole différent (RG) du coef-
ficient de gonflement afin de ne pas entrainer de con-
fusion avec le coefficient c; mesuré a l'cedométre
(pente de la courbe de retour).

— On pourrait également s’orienter vers un essai réa-
lisé sur une éprouvette unique, par exemple méthode
A de la norme ASTM D 4546 (1986) ou essais pro-
posés par G. DIDIER (G. DIDIER et al., 1987).

L’essai ASTM consiste & provoquer le gonflement de
'éprouvette sous la surcharge la plus faible (5 kPa par
exemple) puis & recharger I'éprouvette par paliers
comme pour un cedomeétre classique jusqu'a ce que
le volume initial de I'échantillon soit atteint & nouveau,
ce qui correspond a la pression de gonflement.
Cependant les essais comparatifs auxquels nous nous
sommes livrés semblent montrer que si les pressions
de gonflement obtenues par les deux méthodes sont
assez voisines, par contre l'allure des courbes 8h/h
= f (log o) est trés différente (fig. 2). Ce dernier essai
ne permet pas de faire une prévision des amplitudes
de gonflement pour des études de cas.

— Certains auteurs proposent de reconsolider 'éprou-
vette sous le poids des terres o, avant de commen-
cer |'essai.

Pour les problémes de fondations, la contrainte dans
le massif sous la semelle est différente de o, lors-
qu'un gonflement consécutif & une arrivée d’eau se
produit. Cette opération qui alourdit la procédure de
|'essai parait superfétatoire pour les études courantes.

1.3. Essai de retrait

1.3.1. Description de I'essai de retrait au mercure
Dans le méme esprit, I'essai de retrait n’a pas seule-
ment pour objet de déterminer la limite de retrait mais
aussi de quantifier les variations dimensionnelles du
sol entre 'état de teneur en eau naturelle initial et un
état de dessiccation donné.

Une série d'essais a été réalisée de la fagon suivante :

— mesure du poids et du volume initial d’'un petit
échantillon intact ou reconstitué de sol de forme cylin-
drique (mesure du volume par immersion dans un
bain de mercure) ;

— on laisse I'échantillon se dessécher & l'air et on
mesure a différents intervalles de temps son poids et
son volume par le méme procédé ;

— dessiccation totale de I'éprouvette a l'étude et
mesure de son poids et de son volume final.

Les éprouvettes avaient un diameétre initial de 36 mm
et une hauteur de 20 mm.

Le matériel nécessaire a cet essai est trés simple et
identique a celui utilisé pour la mesure de la limite
de retrait classique (R. PELTIER, 1959).

A partir de cet essai, il est possible de tracer, entre
autres, deux courbes qui ont l'allure de la figure 3.
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Fig. 3.3. — Essai de retrait au mercure.

Fig. 3.3. — Shrinkage test by mercury method.

Ou :
w, est la teneur en eau initiale de I'échantillon ;
8H/H, est le retrait linéaire tel que :

B - (-

Vo

Y% )1x3 @

H et V = hauteur et volume de I'échantillon pour
une teneur en eau w ;
H, et v, = hauteur et volume initiaux de I'échan-

tillon.

Sur cette figure sont représentés :

— la courbe du retrait linéaire mesuré qui traduit les
variations de 8H/H, en fonction de w ;

— la courbe du degré de saturation calculé qui tra-
duit les variations du degré de saturation en fonction
de w

— la valeur w, de la limite de retrait mesurée selon
le mode opératoire des limites d'Atterberg ;

—la valeur de la limite de retfrait déduite du présent
essai et définie ci-aprés par « limite de retrait effec-
tive » wy,.

Les essais réalisés montrent que la courbe de retrait
linéaire comporte deux branches quasi-rectilignes. La
branche fortement inclinée correspond au retrait du

sol avant qu'une désaturation importante ne se pro-

duise et la courbe peu inclinée au retrait résiduel du

sol éloigné de la saturation. La pente de la premiére

ll?s:anche est appelée coefficient de retrait linéaire :
1.

Nous proposons de considérer comme limite de retrait
effective wy,, la teneur en eau correspondant & l'in-
tersection de ces deux branches.

Bien entendu, on peut définir de la méme fagon un
retrait volumique unitaire liant év/v @ éw mais ce coef-
ficient apparait moins utile pratiquement.

1.3.2. Exemples de résultats

Les figures 3.1. a 3.3. présentent les résultats de trois
essais réalisés sur une argile verte du Sannoisien dans
un site ol une construction est affectée par de gra-
ves désordres suite a la sécheresse de 1990.

Les trois essais correspondent & des prélévements
effectués a des profondeurs différentes et a deux em-
placements différents.

On constate :

— la concordance des résultats des trois essais ;

— limportance des variations dimensionnelles dues
au retrait, c’est ainsi qu'une perte de teneur en eau
de 5 points sur une épaisseur de 2 m conduit en gros
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a un tassement de 4 a 5 cm, toutes choses égales
par ailleurs.

Les figures 4.1. a 4.3. fournissent les résultats de trois
essais réalisés dans un limon argileux puis une argile
limoneuse situés au contact des limons des plateaux
et de l'argile & meuliere (Marne-la-Vallée).

La encore, aux dispersions des mesures prés, on
obtient une assez bonne concordance entre la limite
de retrait mesurée selon le mode opératoire d'Atter-
berg et la limite de retrait effective.

Les essais réalisés & 1,0 ; 1,5 m et 2,0 ; 2,5 m mon-
trent des sols peu sensibles au refrait, ce qui n’est plus
le cas pour l'argile limoneuse plus profonde.

1.3.3. Vérification de la validité de la formule (2)

Plusieurs essais de retrait ont été réalisés avec un
mode opératoire similaire mais en mesurant séparé-
ment les variations de diamétre et de hauteur au pied
a coulisse,

Ceci a permis de mesurer directement 6H/H et de
le comparer a §V/V.

Les points expérimentaux présentent une certaine dis-
persion car la mesure au pied a coulisse n'est pas
aisée a faire sans abimer I'échantillon.
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La figure 5 présente des résultats obtenus sur huit
essais provenant de deux sites différents.

On observe un assez bon agrément avec la relation
théorique de la formule 2, celle-ci semblant avoir une
tendance a fournir une valeur légérement surestimée
de 6H/H. Compte tenu des objectifs recherchés, cette
formule peu étre considérée comme valable.

1.3.4. Propositions pour un essai normalisé

L’essai au mercure tel qu'il a été pratiqué, présente
des inconvénients, ceci malgré les bons résultats ob-
tenus :

— la manipulation du mercure est & éviter pour des
raisons d’hygiéne et de sécurité ;

— les manipulations répétées des éprouvettes pour
chaque opération de mesure de volume par immer-
sion dans le mercure et de pesée sont délicates et
peuvent conduire & une détérioration de ces derniéres.

Il est préférable de s'orienter vers une mesure directe
de 6H/H avec un dispositif tel que celui représenté
sur la figure 6.

Ce systéme permettrait d'éviter toute manipulation
directe de I'éprouvette qui resterait & demeure sur son
support.

Un prototype est en cours d'étude.
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Fig. 4.1. — Essai de retrait au mercure sur du limon.

Fig. 4.1. — Shrinkage test by mercury method on silt.



Fig. 4.2. — Essai de retrait au mercure sur du limon argileux.
Fig. 4.2. — Shrinkage test by mercury method on clayed silt.
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Fig. 4.3. — Essai de retrait au mercure sur de l'argile limoneuse.

Fig. 4.3. — Shrinkage test by mercury method on silty clay.
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Fig. 6. — Principe d'un essai de retrait linéaire.
Fig. 6. — Principle of a linear shinkage test.

2. PREVISION DES MOUVEMENTS
DE RETRAIT ET GONFLEMENT

2.1. Préambule
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La méthodologie qui suit est basée sur le principe
suivant :

— au moment de I'étude d'un cas, le sol posséde un
profil hydrique donné PHj et relativement facile a
mesurer ;

— si l'on estime que les conditions d’évapo-
transpiration ou de modification de régime de la
nappe sont telles que I'on peut atteindre un nouveau
profil PHy, il est possible de prévoir 'amplitude des
mouvements correspondant au passage de PH, a
PH; en supposant que I'état des contraintes totales
est constant.

Si le passage de PHj, & PH; correspondant & une
réduction de teneur en eau, le phénoméne sera un
retrait, et dans le cas contraire un gonflement.

Notons en particulier qu’a partir des essais présentés
dans la premiére partie, il est possible de prévoir
I'amplitude des mouvements maximaux qui peuvent
se produire.

Ces mouvements maximaux correspondent :

— & une chute totale de la succion du sol dans le
cas du gonflement par mise en contact avec une arri-
vée d'eau libre ;

— & une diminution de la teneur en eau telle que
la limite effective de retrait soit atteinte.

Compte tenu de l'incertitude sur les variations réelles
qui peuvent se produire pendant la durée de vie de
I'ouvrage, la connaissance de I'amplitude des refraits
et gonflements maximaux présente un intérét tout
particulier.

Notons que l'estimation des tassements a partir des
essais cedométriques, en supposant classiquement
I’échantillon saturé et en contact avec de l'eau libre,
releve de la méme démarche.

2.2. Prévision des gonflements

2.2.1. Amplitude maximale de gonflement
sous un dallage (fig. 7).

Il s'agit du cas le plus simple.

4

Le géotechnicien n'a pas de boule de cristal pour
deviner les variations futures de teneur en eau du sol
sur un site donné ; a défaut, il a parfois du bon sens.

Fig. 7. — Distribution des contraintes sous un dallage
uniformément chargé.
Fig. 7. — Stress distribution under a slab with uniform loading.
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On suppose ici le dallage soumis & une charge (poids
propre, fondation) et surcharge constante Sy.

Remarquons que dans le cas du gonflement, S, doit
étre la surcharge la plus faible dont la pérennité est
assurée et non la surcharge nominale, soit en prati-
que: Sp = 0.

La figure 7 présente la distribution des contraintes en
profondeur sous un dallage reposant sur une couche
d’argile gonflante supposée ici homogéne pour la sim-
plicité du raisonnement.

zg définit la profondeur de la zone susceptible de
gonfler.

Sur cette épaisseur, 'amplitude de gonflement d'une
tranche dz soumise & une contrainte verticale ¢,(z)
est donnée selon le cas par les formules (1) ou (1
bis) :

a. Hypothése de la linéarité :

Og

8H = — RG.log [ } dz (3)

o,(z)

Dans le cas d'un sol homogéne (RG = constante),
le soulévement final maximal en cas de saturation
est :

H, = - RG . Szglog[og/a @] . dz (3 bis)

0

Pour un sol hétérogéne il est aisé de faire une inté-
gration par tranches.

b. Loi non linéaire

On procéde de la méme maniére que précédemment
avec une intégration par tranches ; le gonflement de
chaque tranche étant déduit de la formule (1 bis) dans
le cas d'une loi hyperbolique ou directement des résul-
tats de I'essai de gonflement.

2.2.2. Estimation du gonflement maximal
sous une semelle

Nous supposons, toujours par simplicité de I'exposé,
le sol homogéne. La méthode peut étre étendue faci-
lement aux sols hétérogénes.

La figure 8 représente la distribution des contraintes
sous une semelle continue selon la théorie de BOUS-
SINESQ.

La courbe | en trait plein représente la distribution
dans l'axe.

La courbe Il en pointillé, la distribution a la verticale
du bord.

La courbe en trait mixte, la distribution & I'extérieur
a une distance du bord de la semelle égale a 0,5 fois
la largeur.

Si le sol est mis au contact d’eau libre, toutes choses
égales par ailleurs, il va gonfler dans toutes les tran-
ches ol les contraintes sont inférieures & oy, entrai-
nant la semelle.
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Directement sous la semelle, les contraintes ne sont
pas uniformes comme nous l'avons supposé, mais il
semnble malgré tout optimiste de considérer que le
soulévement est di a la seule zone 1 hachurée hori-
zontalement,

Une estimation plus réaliste semble pouvoir étre rete-
nue en considérant la zone comprise entre o, et la
courbe en pointillé (zones 1 + 2) ou une répartition
intermédiaire entre les courbes [ et I

Le soulévement total est calculé & l'aide des formu-
les 1 ou 1 bis avec une intégration par tranche.

2.3. Prévision des amplitudes de retrait

A partir des essais décrits précédemment, il est aisé
de déterminer I'amplitude de I'affaissement du sol cor-
rélatif au passage d'un état de teneur en eau wi(z)
a un état de teneur en eau wp (z) avec wy < wy,
quel que soit z.

Si wy = max(ws, w,,) avec wre = limite de retrait
effective, on aura en effet :
Zmax
6H = g — R1 [wi(z) — wy(z)] . dz 4)
0

R; = coefficient de retrait linéaire (voir § 1.3.1).

3. PRISE EN COMPTE

DES EFFORTS PARASITES

SUR LES FONDATIONS PROFONDES
ET SEMI-PROFONDES

3.1. Notion de point neutre

On appelle point neutre, la profondeur Hy du point
situé dans I'axe de la fondation au-dela duquel les sols
ne sont plus soumis & retrait, ni gonflement.

La détermination de ce point ne peut que relever
d'une étude détaillée du site et d’observations liées au
comportement des sols gonflants.

Dans le cas d'un assechement général d’'un site par
suite, par exemple, de la disparition d’'une nappe, il
peut correspondre & la base de la couche d’argile gon-
flante. Dans le cas de phénoménes saisonniers, on
sait que I'épaisseur affectée en terrain vierge et hori-
zontal est sous notre climat de I'ordre de 1,5 m mais
peut atteindre plusieurs métres & proximité des cer-
tains arbres (BIDDLE, 1983) ou par exemple dans les
terrains en pente lorsque ces phénoménes entrainent
le développement de la solifluxion.

3.2. Prise en compte de l'action directe
du gonflement sur la fondation elle-méme
(fig. 9)

La valeur maximale Fy de la force de soulévement
due au gonflement de la couche supérieure est :

Fg = Hy+p = aq (5)
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H'ess{on ae aonriement
Pression_de gonflement

0 50 100 | 150 kPa

-

@ CONTRAINTE TOTALE DANS
L'AXE DE LA SEMELLE
CONTRAINTE TOTALE AU
BORD DE LA SEMELLE
CONTRAINTE TOTALE
b 0.5xB

; ® :
—t— ]

[

5+ m

Fig. 8. — Semelle continue de 0,60 m de large encastrée a 0,80 m. Répartition des contraintes dans ['axe,
au bord et a I'extérieur.
Fig. 8. — Shallow foundation with & width of 0.60 m, imbedded of 0.80 m. Stress distribution at the axe,
border and outward of the foundation.
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Fig. 9. — Répartition des efforts dans une fondation profonde
soumise au gonflement.
Fig. 9. — Distribution of forces in a deep foundation
subjected to swelling.

avec :

p = périmétre de la fondation ;

q. = frottement latéral unitaire limite du sol gonflant.

Appelons (fig. 9) :

Qmin = charge de service minimale que I'on est stir
de mobiliser sur la fondation ;

W = poids du puits ;

Q.max = charge maximale de service (ELS) ;

Qu = charge mobilisable en frottement latéral
sous ELS au-dessous de N ;

Q,n = charge mobilisable en pointe sous ELS.

Condition de non-soulévement :

La condition suivante doit étre vérifiée (outre les jus-
tifications habituelles) :

W + Qmin + Qun > Fg (6)

Condition de résistance a la traction :

Si Q.min —

compression.

F; > 0, la fondation est totalement en

Dans le cas contraire, il faut vérifier que la contrainte
de traction oy = (F; — Qmin)/S est admissible pour
le matériau constitutif de la fondation ou prendre des
mesures nécessaires (armatures).

Nota :

On peut se poser la question de savoir s'il faut consi-
dérer le gonflement comme une sollicitation exception-
nelle et remplacer Quy par Q; mobilisable sous ELU.

3.3. Cas particulier des reprises en sous-ceuvre
Gonflement empéché : action du gonflement
sur les anciennes fondations (fig. 10 et 11)

Lorsque d’anciennes fondations superficielles reposant

sur une argile gonflante est reprise en sous-ceuvre,
il faut :

15
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Fig. 10. — Action de gonflement sous les anciennes semelles.
Fig. 10. — Action of swelling under ancient shallow foundations.
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Fig. 11. — Comportement d‘une semelle
sous gonflement empéché.
Fig. 11. — Behaviour of a foundation with impered swelling.

— soit désolidariser la fondation ancienne du sol
d’assise (mais cela n’est généralement pas possible, ni
recommandable) ;

— soit rajouter & F,, la poussée F, résultant de la
contrainte de soulévement S0 qui peut s'exercer sur
la sous-face de I'ancienne semelle (fig. 10).

Sur la figure 11, o, est la pression de gonflement.
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o, est la contrainte de service sous la semelle.

8, est 'augmentation moyenne des contraintes dues
au gonflement.

Si on suppose la semelle bloquée par les pieux, la
valeur de d¢ s’établit de facon & ce que la compres-
sibilité supplémentaire dans les tranches telles que 1
et 2 oll la contrainte finale est supérieure a o, équi-
libre le gonflement des tranches telles que 3 a 5 ol
la contrainte finale est inférieure a o,.

On constate sur ce graphique qu'en cas de non-
soulévement de la semelle, la pression exercée sur
celle-ci peut étre supérieure a la pression de gonfle-
ment. Dans des cas extrémes, elle peut théoriquement
atteindre la pression limite du sol (écoulement du sol
de part et d'autre de la semelle).

Il est relativement aisé de pratiquer une intégration
par tranches. Les tassements des tranches comprimées
sont calculés classiquement, par exemple a partir du
module cedométrique et les gonflements des tranches
gonflantes sont calculés par les formules 1 ou 1 bis.

On procéde par approximations successives pour défi-
nir la contrainte sous la semelle conduisant & une
déformation globale nulle (équilibre des tassements et
gonflements).

La difficulté réside dans le fait que l'on ne peut se
contenter de raisonner dans l'axe de la semelle,
comme nous l'avons vu précédemment.

3.4. Remarques diverses

a. Certains auteurs préconisent de chemiser les puits
sur la hauteur sensible. Si le sol sous le niveau d'assise
des reprises en sous-ceuvre est toujours gonflant, nous
estimons au contraire qu'il faut couler a pleine fouille
tout au moins sous nos climats pour éviter de créer
un chemin préférentiel d'infiltration des eaux vers le
niveau d'assise de la fondation.

Par contre, si le sol d’assise est insensible a I'eau, il
est effectivement intéressant d’éliminer le frottement
latéral.

b. En ce qui concerne les fondations semi-profondes,
on peut utiliser la méthode de calcul préconisée dans
lannexe 2 ci-jointe, en intégrant l'effort parasite Fg
di au gonflement.

3.5. Prise en compte du retrait

L’opération est plus facile car le retrait au droit des
anciennes fondations (reprise en sous-ceuvre) conduit
4 un décollement et n’entraine pas d’efforts parasites.

L’action directe sur la fondation conduit & un effort
parasite Fg selon un processus identique a celui du
frottement négatif.

Comme précédemment, on peut en premiére approxi-
mation admettre que la valeur maximale de F, peut
atteindre :

Fr = HN-qs'p [7)
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Cette charge F, doit étre ajoutée aux autres sollicita-
tions de la fondation.

Bien entendu, la résistance de la fondation est calcu-
lée en ne considérant que le frottement positif au-dela
de HN-

3.6. Reprises en sous-ceuvre.
Autres efforts parasites

Lorsque une reprise en sous-ceuvre est réalisée, les
nouvelles fondations ne sont pas toujours centrées sur
les anciennes. De plus dans le cas de pieux, ceux-ci
sont parfois inclinés pour des nécessités matérielles de
réalisation.

Notamment lorsque les reprises en sous-ceuvre sont
faites avec des micropieux de faible inertie, il est
nécessaire de justifier les fondations en prenant en
compte les efforts parasites dus a 'excentrement et
l'inclinaison, lorsqu'il n'est pas possible de les com-
battre en entrecroisant les pieux.

a. Excentrement

V étant ['effort vertical & reprendre, I'excentrement con-
duit & un moment en téte M = V.e,

b. Inclinaison

L'inclinaison 8 conduit & un effort transversal :
T = V. sinB.

La répartition des moments dans le micropieu doit
étre calculée, par exemple par une méthode élasto-
plastique, et le micropieu congu en conséquence.

Remarquons & cet effet que la présence d'un massif
ou de longrines enterrées a forte inertie (Is), dans les-
quels le micropieu a faible inertie (Ip) est encastré,
réduit considérablement les efforts parasites dans le
micropieu, méme s'il est enterré dans des terrains
médiocres. Le massif doit étre pris en compte dans
les calculs (fig. 12).
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ANNEXE 1
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1. OBJECTIF des expérimentales quantitatives de terrain et de labo-
ratoire aient été adoptées par plusieurs pays.

En génie civil, les caractéristiques de gonflement des Les spécifications ci-dessous donnent le détail de la

sols expansifs, in situ ou remaniés lorsqu'ils sont uti- m?thOde pour définir la pression de gonflement en

lisés comme matériaux de construction, doivent étre utilisant la méthode de l'cedometre.

traités séparément.

Actuellement, il n’existe pas de consensus sur la défi- 2. TERMINOLOGIE
nition du potentiel de gonflement (aussi bien varia-
tion de volume que pression), bien que des métho- Les définitions suivantes sont utilisées :
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2.1. Pression de gonflement

Clest la pression que le sol expansif exerce lorsque
son gonflement est empéché.

La notion de la pression de gonflement est purement
expérimentale et peut ne pas avoir la méme signifi-
cation que celle des forces répulsives entre les molé-
cules, nommée pression de gonflement par les phy-
siciens.

2.2. Chargement

Le chargement fait référence & une contrainte totale
et non a une contrainte effective.

3. APPAREILLAGE

3.1. (Edométre

Un appareil permettant de maintenir I'échantillon dans
une bague fixe ou mobile avec des pierres poreuses
(ou disques en céramique) sur chaque face de I'é-
chantillon.

Un cedométre doit permetire en ouire la possibilité
de submerger I'échantillon, d'appliquer une charge
verticale et de mesurer la variation de |'épaisseur de
'échantillon et sa pression de gonflement.

Le systéme de fixation du capteur doit étre rigide et
permettre une mesure précise de I'expansion verticale
de l'échantillon,

3.1.1. Diamétre et épaisseur de I'échantillon

[’échantillon a un diameétre de 75 mm et une épais-
seur de 20 mm.

3.1.2. Bague

La bague doit étre faite d’un matériau non corrosif
et doit avoir un cété tranchant de facon & ce que
I’échantillon soit introduit avec le moins de remanie-
ment possible.

La bague doit étre placée de maniére a ce que la par-
tie tranchante soit dirigée vers le haut et logée de
fagon a ne pas endommager cette partie, Elle doit étre
munie d’une rehausse de méme diamétre et de hau-
teur effective de 20 mm. Cette rehausse repose sur
la bague de I'échantillon.

3.1.3. Pierres poreuses

Ces pierres doivent avoir une grande perméabilité en
comparaison de celle de I'échantillon de sol.

Le diamétre de la pierre poreuse supérieure doit étre
de 0,2 a 0,5 mm inférieur au diamétre intérieur de
la bague. Son épaisseur est au minimum de 15 mm.

La pierre poreuse supérieure doit étre maintenue par
une plaque perforée rigide d’au moins 10 mm d’épais-
seur, pour éviter la rupture de la pierre et pour per-
metire le libre drainage de l'eau.

3.1.4. Réservoir d’eau

Une burette de volume suffisant pour alimenter I'é-
chantillon en eau.
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3.1.5. Autres équipements de laboratoire

Des outils pour la découpe de I'échantillon, scie a fil
fin, couteau, spatule, etc. pour tailler 'échantillon au
diametre intérieur de la bague de I'cedomeétre avec le
minimum de remaniement, une étuve, un dessicca-
teur, des balances, etc.

4. PREPARATION
DE L’ECHANTILLON D’ESSAI

4.1. Préparation de I'échantillon
a partir de sol remanié

Dans le cas de sol remanié, celui-ci doit étre com-
pacté a la densité et a la teneur en eau désirée (in
situ) dans un moule de compactage standard Proc-
tor, I'échantillon est alors prélevé en enfoncant la
bague de I'cedométre. L'échantillon doit ensuite étre
lissé et arasé aux niveaux supérieur et inférieur de la
bague et les vides éventuels doivent étre comblés. La
bague comprenant I'échantillon est pesée. La perte
d’eau de I'échantillon doit étre la plus faible possible
pendant la préparation.

Notes

a. Dans le cas d'échantillons de sol remanié, la teneur
en eau initiale doit &tre égale a la limite de retrait ou
a la teneur en eau in situ, durant la saison séche,
ainsi la pression de gonflement obtenue sera maxi-
male.

b. L’essai Proctor se fait sur des échantillons séchés
a l'air dans le cas ot le séchage a I'étude peut influer
sur le comportement,

c. Si les conditions de mise en place in situ sont infé-
rieures & la teneur en eau de l'optimum Proctor,
'essai Proctor est nécessaire pour des échantillons
séchés a lair.

d. Des corrections de densité et de teneur en eau
sont effectuées si des restrictions doivent étre impo-
sées sur la dimension maximale des grains (une di-
mension max. des grains de 1/10 de 20 mm est
convenable).

4.2. Préparation a I'échantillon
a partir de sol non remanié

Notes

a. La procédure recommandée par TC24 de
'ISSMFE sera adoptée.

b. La teneur en eau in situ la plus faible enregistrée
sur une longueur période est préférable.

5. PROCEDURE DE L’ESSAI

5.1. Montage

5.1.1. La bague contenant 'échantillon doit étre pla-
cée entre deux pierres poreuses désaérées avec un
papier filtre entre I'échantillon de sol et les pierres
poreuses. Le piston de chargement doit alors étre cen-
tré sur le dessus de la pierre poreuse.
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5.1.2. Ce montage doit étre placé sur le bati de char-
gement. La charge est appliquée sur I'échantillon sans
excentrement. Un systéme direct de mesure de défor-
mation est adapté sur la cellule. L'échantillon est
inondé d'eau distillée en permettant son gonflement
sous une charge spécifique.

5.2. Chargement

L’essai doit étre conduit pour au moins trois charge-
ments (couvrant une gamme allant du gonflement
libre @ 100 kPa, mais pour des conditions extrémes
la charge la plus élevée peut varier selon les condi-
tions spécifiques et une autre séquence de chargement
peut étre adoptée) en saturant I'échantillon jusqu’a ce
que l'équilibre soit atteint.

5.3. Résultats d’essai

Pour chaque charge, les lectures du comparateur doi-
vent étre relevées jusqu’a ce que I'équilibre soit atteint.
Ceci est vérifié en tracant les points de mesures de

10 1
GONFLEMENT LIBRE
FREE SWELL

GONFLEMENT/ SWELL %

0
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gonflement en fonction du temps sur un graphe semi-
log. Le point devenant asymptotique avec I'abscisse
(échelle de temps) donne la pression de gonflement
a l'équilibre.

6. PRESENTATION DES RESULTATS

Des études sur les variations de volume de plusieurs
sols remaniés et non remaniés a I'cedométre ont mon-
tré qu’il existait une relation linéaire entre le pourcen-
tage de gonflement et le logarithme naturel de la
charge appliquée.

Des résultats typiques d’essai sont indiqués sur la fi-
gure Al.

Le pourcentage de gonflement sous une charge quel-
conque peut par conséquent étre estimé aprés avoir
déterminé le gonflement libre et la pression de gon-
flement du sol.

1kPqo SkPo

PRESSION DE GONFLEMENT /

15kPo 30kPo  60kPo T SWELLING PRESSURE 112 kPa

CONTRAINTE APPLIQUEE/ APPLIED STRESS (kPq)

Fig. A1. — Pourcentage de gonflement/Pression appliquée.
Fig. AT. — Swell percentage vs applied stress.
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ANNEXE 2

Fondations semi-profondes : méthode de calcul

Références :

— Méthode pressiométrique - DTU 13-12 de mars

1988 ;

— Fondations et ouvrages en terre - Gérard PHILIP-
PONNAT, Eyrolles 1979 - Chapitre VIl « Méthode de
calcul des fondations semi-profondes » ;

— Calcul d'une fondation mixte semelle-pieux sous
charge verticale centrée. Note d’information technique
- O. COMBARIEUX, LCPC, 1988 ;

— Estimation par les paramétres pressiométriques de
I'enfoncement sous charges axiales de pieux forés
dans les sols fins - FRANK et ZHAO, Bulletin de liai-
son des LPC n® 119 (1982).

1. METHODE DE CALCUL

1.1. Détermination de la contrainte ultime qu

1.1.1. Contrainte ultime q,, due a la résistance
d la base du puits

La contrainte ultime est donnée par la formule :

AQpu = 1";p : ple‘ + ‘YD (1)
avec :

P,.» = pression limite nette équivalente de la couche
d'ancrage ;

k, = facteur de portance fonction de D/B, D étant
pris égal & I'encastrement équivalent selon L.
MENARD ;

vD = poids des terres sur la hauteur minimale d'en-

castrement de la fondation.

1.1.2. Calcul du frottement latéral limite Qy
Le frottement latéral Qf ne peut &tre pris en compte

-~

que si le puits est coulé a pleine fouille.

En I'absence de frottements parasites (frottement néga-
tif, actions du retrait ou du gonflement, ...), il est cal-
culé en négligeant le frottement sur une hauteur du
fit du puits de 1 m & partir de la surface du sol, les
terrains de surface étant généralement remaniés et
déconsolidés lors des travaux :

Qf]:Pe-Eqsi-hi [2}
avec :
Pe = périmétre du puits ;
qq = frottement latéral unitaire de la couche i ;
h; = épaisseur traversée par le puits dans la couche i.

1.1.3. Valeur globale
La charge limite des puits est donnée par la formule :

Qu=qu-A+Qﬂ (3}

avec : A = section droite du puits.

La contrainte ultime correspondante est q, = Q,/A.

1.2. Contrainte de calcul en vue
de la justification aux états limites ultimes

La contrainte de calcul est selon le DTU 13-12 :

q - (3 bis)

2

Nota :

— La vérification aux ELU vis-a-vis de q doit pren-
dre en compte le poids propre du puits et d’éven-
tuels frottements parasites.

— Si limportance des tassements conduit & réduire
la contrainte maximale sous ELS, la contrainte de cal-
cul sous ELU est réduite dans les mémes proportions.

1.3. Estimation de la charge nominale Qy
sous états limites de services
En tenant compte du poids propre du puits qui doit

étre inclus dans Qy, la charge nominale sous ELS
peut étre estimée comme suit :

Qn = Agpn + QO (4)
avec :
Qn = charge nominale sous ELS ;
A = section du puits ;
gpy = résistance nominale de pointe sous ELS :
w — 7D
a = (Po—T) + D ®)

Qmy = frottement latéral autorisé sous ELS = Qg /2.
La contrainte de service autorisée sous ELS est :

p = Qu/A (5 bis)
Remarques importantes

La contrainte de calcul a été déterminée avec le
méme coefficient de sécurité vis-a-vis de la rupture
que pour les fondations superficielles.

Du fait du déplacement faible nécessaire pour mobi-
liser le frottement latéral, la contrainte nominale des-
tinée a limiter les tassements est calculée en ce qui
concerne ce dernier avec la méme régle que pour les
pieux.

Il s’ensuit que généralement, la contrainte de calcul
a ne pas dépasser sous ELU est relativement peu éle-
vée par rapport a la contrainte nominale autorisée
sous ELS. Le plus souvent, ce sont les ELU qui
imposeront le dimensionnement des puits.
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1.4. Evaluation des tassements

1.4.1. Loi de déformations a la base

On considére que le puits se comporte comme un
solide incompressible ce qui, dans le cas présent, est
tout a fait justifié, la déformation verticale est la méme
en chaque point du massif.

Sous la base, le tassement est donné par les formu-
les de L. MENARD reprises dans le DTU 13-12
« Fondations superficielles ».

Le tassement s de l'assise est la somme de deux
termes :

— 5. : tassement dit de consolidation ;
— s, : tassement dit déviatorique.

Soit :
§ = 5. + 54 (6)
avec :
o .
i = S E, {Gp: = 4g) « L€« B (6 bis)
Sq = —2—( - qo) - By (Ly . B/B)* (6 ter)
d 9 Ed 9p el « Bp Lg - o

B, = 0,6 m;

B = largeur ou diameétre des puits ;

qp, = contrainte réelle transmise a la base du puits
sous ELS ;

d, = poids initial des terres au niveau de la base du
puits ;

a = coefficient rhéologique dépendant de la nature
du sol ;

L. et Ly = coefficients de forme ;

E. = module pressiométrique sphérique sur une é-
paisseur de 0,5 B sous le niveau de la base
du puits ;

E; = module pressiométrique déviatorique pondéré
selon la méthode de L. MENARD.

Nota :

En fait la formule 6 ter est remplacée par une for-
mule plus complexe (0. COMBARIEU, 1988) qui
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permet d’obtenir une estimation des déformations plas-
tiques sous charges élevées sans modifier sensiblement
la valeur des tassements dans le domaine élastique.

1.4.2. Loi de déformations en latéral
La loi de mobilisation du frottement latéral en fonc-
tion de s s'écrit (O. COMBARIEU, 1988) :

s 7

- 2.R,.
‘Ln(l - @
K . E n s

5 =

avec :
p = rayon moyen du puits =
rieurement & 1 m ;

e}
I

P./2x, limité supé-

g. = frottement unitaire latéral limite ;

E = module pressiométrique ;

K' = coefficient (0,8 dans les sables et les graviers
et 2,0 dans les autres sols) :

7 = contrainte de frottement latéral mobilisée (7 =<
qs).

Nota :

La formule (7) fournit un déplacement proportionnel
au rayon de la fondation, ce qui conduit 3 une aber-
ration pour les fondations de grandes dimensions.

Compte tenu de la gamme de diamétres a l'intérieur
de laquelle la formule a été validée (FRANK et
ZHAO, 1982) et des ordres de grandeurs des lois de
comportement en frottement latéral, il est judicieux de
borner supérieurement R, @ 1 m.

1.4.3. Tassement global

En définitive, pour chaque valeur donnée 2 s, les for-
mules (6) et (7) permettent de calculer la charge totale
Q correspondante appliquée sur le puits :

Q=Q, + & (8)
avec :
Q = A g

Q = pe - Ih . 7

Le calcul peut étre exécuté par ordinateur & l'aide du
programme « PUITS » de la Société SOPENA.
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Résumé

Certaines solutions nouvelles relatives a la fondation de batiments ou d’équipe-
ments importants construits dans les régions sismigues sont présentées. En plus
de I'observation stricte des exigences a |'égard des charges conventionnelles,
on cherche une certaine réduction de |'action sismique sur la surperstructure
des béatiments (vibroisolation).

On propose ainsi le développement d’'un nouveau chapitre de la discipline « Fon-
dation des batiments ». Un bref commentaire de trois exemples concrets est
aussi présenté,

Abstract

Certain new solutions for the foundations of structures or important equipment
built in seismic regions are presented. Beyond the strict observance of require-
ments with respect to conventional loads, the research aims at reducing the
seismic action on the superstructures of buildings (vibroinsulation).

This leads to proposing the development of a new chapter in the discipline of
« Building Foundations ». Brief comments are given on three concrete examples.

* 36, Bd P. Napetov, Sofia 1618 Bulgarie.



24

1. REMARQUES GENERALES

Les 10-20 derniéres années ont été caractérisées par
une intensité sismique élevée enregistrée aussi bien en
Bulgarie que dans plusieurs autres pays du monde.
Cela imposa la révision de plusieurs cartes et normes
macrosismiques dans le sens d’'une tendance accrue
au renforcement de la sécurité des constructions et
surtout de celles ayant des exigences spéciales. Par
exemple, a 'heure actuelle, 95 % du territoire de la
Bulgarie a une activité sismique de l'ordre de 7 & 9
degrés d’aprés I'échelle de 12 degrés MSK-64 ; la plu-
part des terrains prévus aux fins de la construction
ont une force portante basse ou moyenne, ¢ adm
= 250 kPa. Le déplacement des chantiers du moins
pour un pays comme la Bulgarie est pratiquement
impossible. D'autre part, on a besoin de plus en plus
souvent de construire des édifices et des équipements
ayant des exigences parasismiques élevées comme par
exemple des centrales nucléaires, des usines ayant des
appareillages électroniques, des tours de télévisions,
des batiments a plusieurs étages, ainsi que ceux qui
reléevent du groupe « A » (1 groupe) conformément
aux normes bulgares [3].

D’habitude, pour ce type de batiments ou d'équipe-
ments, une division en sections microsismiques est
prévue, mais franchement parlant les conclusions
qu'on peut en tirer sont d'une précision réelle de
+ 1/2 a 1 degré. En ce qui concerne la plupart de
ces batiments, il est pratiquement impossible d'appor-
ter des modifications importantes a leur superstruc-
ture ; par exemple les réacteurs nucléaires soviétiques
VVER-1000 sont calculés pour le 8¢ degré sismique
(référencé d'aprés MSK-64), c'est-a-dire jusqu’'a une
accélération sismique du terrain = 0,2 g (g = accé-
lération de la pesanteur).

La triste expérience des 15 derniéres années lorsque
notre pays subit quelques tremblements de terre nous
a moniré que c’est une tache difficile, lente et cofi-
teuse que de réparer les constructions ordinaires tou-
chées par les actions sismiques. On peut imaginer ce
probléme rapporté aux édifices spéciaux mentionnés
ci-dessus !

Une méthode rationnelle visant & réduire I'action sis-
mique sur les batiments consiste indiscutablement a
agir sur le mode de leur fondation, étant donné que
c'est dans la jonction batiment-sol que se produit la
transmission de I'énergie sismique. En pratique, 'ingé-
nieur du projet peut y apporter les modifications les
plus importantes.

La vibroisolation des fondations soumises a des char-
ges dynamiques des machines est un procédé appli-
qué depuis longtemps dans le monde entier [7].
Signalons par exemple les réalisations dans ce sens
faites par la société allemande spécialisée GERB [1],
qui se sert a cet effet de ressorts spirales en acier et
d’amortisseurs & viscosité liquide. 1l a été proposé de
placer des réacteurs nucléaires de maniére analogue
(fig. 1). Tout cela est bien connu et il y a dans le
monde plus de 50 brevets d'invention de vibroisola-
teurs et d’amortisseurs identiques, mais ils sont appli-
qués avant tout & des fondations isolées, & des machi-
nes ou a des appareils spécifiques tandis que les appli-
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Fig. 1. — Réacteur nucléaire sur des ressorts
et amortisseurs (schémas).
Fig. 1, — Nuclear reactor on springs

and damping devices (diagram).

cations sont trés resireintes en ce qui concerne les
batiments entiers.

Les raisons en sont les suivantes :

e le prix prohibitif des ressorts et des amortisseurs
(par exemple le réacteur nucléaire VVER a un poids
de 2400 000 kN ;

¢ le danger réel de résonance possible dans le cas
d’une pareille exécution, étant donné que la période
dominante propre des oscillations sismiques T, varie
normalement de 0.3 & 1,5 s et malheureusement,
c'est dans cet intervalle que se trouve la premiére
période propre T des batiments ;

® le remplacement difficile des ressorts et des amor-
tissements ;

e les exigences a I'égard de la stabilité de I'édifice
dans les conditions de charge d'exploitation normales.

2. FONDATION COMBINEE

En tant que technologie d’exécution, une méthode,
connue depuis longtemps, consiste a utiliser des pieux
battus d'une section de 30/30 a 40/40 cm, de 8 a
16 m de longueur disposés a une distance axiale L,
= (4,5-6,0) d et un radier en béton armé commun
placé sur eux. Les efforts au niveau de la fondation
LG, EH et IM sont assumés en commun par les
pieux et le radier (fig. 2). Ce dernier est calculé
comme un radier sur un lit élastique hétérogéne, con-
formément a un programme établi a cet effet, en pre-
nant compte éventuellement de la rigidité de la
superstructure. Toutes les exigences relatives aux nor-
mes nationales respectives d'élaboration des projets de
fondations superficielles et sur pieux sont respectées.
Les avantages de cette solution sont bien évidents ;
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on épargne des pieux en nombre et en longueur ;
le battage des pieux est facilité ;
Les pieux battus compactent le sol ;

— le radier de fondation et les pieux, respectivement
projetés, réduisent dans une certaine mesure I'action
sismique sur I'édifice [4] ;

— la méthode est simple et adaptable.

En Bulgarie, cette méthode a trouvé une large appli-
cation dans les cas de fondation de batiments lourds
sur des sols sableux et limoneux d'une force portante
de 0 adm = 250 kPa et dans les régions sismiques
de 8 2 9 degrés. La figure 3 montre un tel exemple :
une batterie pour des silos de grains de dimensions de
78/48 m et une charge totale V = 1,5.10° kN est
fondée sur un radier et des pieux battus en béton
armé de dimensions 35/35 cm et L = 12 m, posés
a une distance axiale L, 1,85 m (5,3 d). lls
pénétrent dans un limon lacustre de ¢ adm = 220
kPa, E; 18 MPa, sans atteindre la couche d’assise
(argile oligocéne). L'intérét économique, comparé a
la solution classique de pieux appuyés en pointe sur
I'argile oligocéne, est bien évident.

Du point de vue sismique, 'effet favorable de la fon-
dation combinée est dii au radier commun et au sol
compacté gréce aux pieux. Dans ce cas, nous avons
accepté, tout prudemment, une réduction de I'action
sismique sur le batiment de l'ordre de 25 a 30 %.

lz@.i=1390M N
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3. DOUBLE RADIER
AVEC SEMELLE AMORTISSANTE
ET JOINTS DE GLISSEMENT

Cette solution est présentée, de maniére schématique,
sur la figure 4. Le radier supérieur (1) est posé au
moyen de deux couches préventives en béton mai-
gre (2) sur un joint artificiel (3) qui représente une
couche vibroisolante a bas coefficient de frottement
p < 0,15 a 0,20.

Ensuite vient une semelle amortissante en gravier (4)
et un deuxiéme joint de glissement, s'il est nécessaire.
La seconde semelle amortissante (5) est en pierre
broyée d'une certaine granulométrie et elle est posée
sur le radier-cuve inférieur (6). Les deux joints (3) et
le radier supérieur (1) sont séparés du radier inférieur
(6) par un remplissage de matiére élastique molle (7).
Le remblai (8) sous le trottoir (9) est en sable com-
pact moyen. Selon chaque cas particulier le nombre
des joints glissants est de 1 & 3 ; ils sont épais de
10 a 30 mm et peuvent éire réalisés a partir des
matériaux suivants résistant & I'humidité, fluage et
usure :

— quelques feuilles en PVC ; feutre imprégné ; feuil-
les en caoutchouc ; liége bituminé ; toiles imperméa-
bles de coefficient de frottement p = 0,15 a 0,20 ;
élastomeéres poreux thixotropiques et autres.

LACUSTRE
%
/ £ 18 MPa
Tc=052
/ i, //////
— —Jaﬁdf"lf“cFﬂf' — g o~ aﬁﬁ:r—'Naﬂo.-;ﬂ:.-.,«,ﬁ_SABLES
e e e e [
S B R R G AR W e e P 3 g 5 s e e 3 e B aMPE
= ARGILE,
OLIGOSCENE
)
Fig. 3. — Fondation combinée. Exemple de silo de grande hauteur (exemple 1).

Fig. 3. — Combined foundation. Example of a high-rise silo (example 1).
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L’exigence principale est la durabilité et un bas coef-
ficient de frottement p < 0,20. Dans des conditions
normales, c’'est-a-dire, en cas de charge verticale et
de vent ou en cas de charge verticale et une secousse
faible & modérée, le batiment, selon la figure 4 est
stable et immobile, étant donné que les forces d'iner-
tie qui sont induites ne sont pas en état de surmon-
ter la friction. Prenons tout simplement le cas élémen-
taire des oscillations du sol périodiques et purement
harmoniques sans amortissement avec un systéme de
construction & un degré de liberté et une masse équi-

valente m avec un coefficient général respectif de rigi-
dité C (en kN/m), c'est-a-dire, avec une période pro-
pre du batiment (fig. 5) :

(1)

nial

T=—-=27
w

La solution des oscillations forcées du systéme est
connue depuis longtemps (par exemple GEIGER,
1958) et le point de départ est la condition princi-

pale d'équilibre de la masse m.
m % + Cx = Cuy. sin w; t (2)

uj, wy et le paramétre x étant bien visibles sur la fi-
gure 5.

Pour l'oscillation du batiment x, on obtient I'expres-
sion bien connue :

X = U 1_1. sin wy t = Buy sin wy t
4= [T_l]
(3)
1
- [eie]
1=
T

B est le coefficient dynamique ou appelé souvent, en
mécanique, coefficient de réponse de la construction.

Aucasou T = Ty et f = oo, il y a résonance mais
réellement, en conformité avec les normes parasismi-
ques dans le monde entier, on prescrit selon les cour-
bes spectrales § = 2,0 — 3,0 [6].

Les raisons en sont bien évidentes :

— la loi, de loin plus complexe, de l'oscillation du
sol ;

— les forces amortissantes dans la construction ;
— les forces amortissantes dans le sol ;

— l'influence aussi bien des oscillations propres de
'édifice et autres [6].

Dans ce cas, I'énergie cinétique de la masse m, ayant
acquis au moment initial la vitesse de l'action sismi-
que V; cm/s, se dépense pour la tension du béti-
ment (flexion et cisaillement). Admettons maintenant
le cas d’'un séisme fort et la possibilité d'un glissement
de construction sur les joints (fig. 4). Alors la condition
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d’équilibre (2) se transforme en un mouvement uni-
formement retardé :

mi= - uQ
= —-pg
1
x=—3ygtg+COI+C1 {4)
Conditions initiales :
Ayant t = 0;x =0 (4a)
ot

sans enftrer dans les détails, on obtiendra la valeur du
glissement du béatiment :

V 2
Xmax = Up = - (5)
2pg
ou bien un résultat encore plus réel :
Vi?

U, = (0,65 — 0,80) (5a)

2pg

ou bien ce n'est que pour cette relation que l'effet sis-
mique sur le batiment se réduit a 'aire du coefficient
k]_ H

ky = 1

Y
U,
Selon les données de I'échelle MSK-64, les vitesses

obtenues dans les batiments pour le degré sismique
8-9 sont de l'ordre de :

V; = 10 — 40 cm/s.

Pour un coefficient de frottement p dans les joints
w = 0,15 — 20, cela signifie des glissements de
'ordre de :

6)

u, = 5 = 15 mm

c'est-a-dire, au total 30—-50 % des amplitudes maxi-
males du tremblement du sol pour les secousses enre-
gistrées en Bulgarie. Le glissement ne doit pas étre
élevé brusquement, & notre, avis pour les raisons
suivantes :

— perturbation de la stabilité de la construction sous
linfluence d’autres actions (vent) ;

— danger de chocs sur les bords de la cuve (fig. 4) ;

— risques par rapport aux tuyaux et aux communi-
cations entrant et sortant du béatiment ;

— problémes relatifs a la restauration de I'édifice sous
son aspect initial.

En cas de réalisation réussie selon la figure 4, nous
nous attendons aussi a un autre effet : la dégrada-
tion des oscillations de résonance & cause des glisse-
ments dans la fondation, étant donné que dans de
telles conditions le schéma classique de la construc-
tion, définie comme une console complexe encastrée
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Fig. 5. — Schéma et expressions principales pour [‘évaluation du glissement conformément aux options de la figure 4.

Fig. 5. — Diagram and main equations for assessing slip in compliance with the options in figure 4.

dans le terrain n'existe pas en réalité. Et cela signifie
une diminution brusque du coefficient dynamique bien
connu 3. Ou bien dans ce cas, le coefficient commun
de vibroisolation sera :

K, =K, . K . K (7)
K, - de leffet de la semelle amortissante.

D’aprés certaines normes mondiales et les vibrations
mesurées pour les fondations de machines et d’aprés
les vibrations des moyens de transport :

K, = 1,25 - 1,30

K; - est déterminé selon la formule (6).

K; 2 f min = 1,3 — 1,5 pour des constructions
rigides.

Autrement dit, il s'en suit que selon la méthode de
la figure 4, les édifices et les équipements prévus pour
7-7 1/2 degrés sismiques pourront aussi étre réalisés
dans des zones de 8 1/2-9 degrés. Pour le moment,

en Bulgarie, I'expérience est limitée ; elle est avant
tout une expérience de laboratoire. A notre avis, le
probléme crucial est lié aux matériaux pour la vibroi-
solation. Il n'y a en Bulgarie jusqu'a présent, qu'une
décision réglementée, a savoir un radier double muni
d’une semelle amortissante en gravier et en sable, en
acceptant la vibroisolation

K, = 1,256 — 1,30

La figure 6 représente le schéma de fondation d'un
réacteur nucléaire a double radier et des pieux lourds
en béton armé appuyés en pointe qui ne nécessite
pas de nouveaux éclaircissements.

4. FONDATION DES PIEUX
D’APRES LA METHODE CHILIENNE

Dans les cas des édifices lourds et rigides, d'énormes
forces d'inertie s'accumulent. Lorsque des pieux bat-
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tus sont encastrés dans un radier, le danger existe
qu’ils soient démolis, étant donné que les efforts trans-
versaux et les moments de flexion dans cette zone
deviennent importants. Un mode de fondation per-
mettant de surmonter ce danger est représenté de
maniére schématique sur la figure 7.

Il a été appliqué avec succes au Chili pour la fonda-
tion d'édifices a plusieurs étages dans des régions for-
tement sismiques ; il est réglementé en URSS avec
les normes respectives des fondations sur pieux (SNIP
— 2.02.03). 1l porte la-bas le nom de méthode du
VNIIOPS - Moscou. Les dispositions présentées sur
la figure 7 sont bien évidentes. Les plaques en béton
armé (5) ont 120 & 150 cm de large et elles assu-
rent une répartition plus réguliére de la charge verti-
cale de la construction. Les pieux battus en béton
armé (6) sont posés a une distance axiale L= (3,5
a 4,5) d et n'assument que les charges verticales de
la construction. Les deux semelles amortissantes (3)
et (4) ont une épaisseur de 80 a 100 cm chacune
et sont bien compactes.

Les efforts horizontaux dans le joint de base sont
transmis au moyen des forces de frottement, comme
c’était le cas des fondations précédentes.

Ce mode de fondation permet les effets suivants :

a. les tétes des pieux ne supportent pas les efforts
horizontaux et les moments d’encastrement provoqués
par la construction ;

b. les pieux rendent le sol compact ; s'il est néces-
saire on les enfonce dans le terrain a l'aide d’'un mou-
ton Diesel et une forte injection d'eau, c’est-a-dire
qu’on obtient un massif de sol compacté et des pieux
appuyés en pointe (8). Dans ce cas, méme la force
portante du pieu isolé s'améliore (EC-7, projet 1987,
p. 7, 19). Par ailleurs, les pieux en béton sont forte-

ment armés, c'est-a-dire qu'ils ont une « ductilité » éle-
vée vis-a-vis des actions sismiques ;

c. a l'aide des deux semelles amortissantes, on obtient
aussi une certaine vibroisolation de I'édifice, prise
comme on l'avait déja indiqué, jusqu’a la mesure de

K, = 1,30 — 1,40.

Un exemple d'application de cette méthode est donné
sur la figure 7a. C'est notre proposition de fondation
pour les réacteurs nucléaires VVER-1000 N° 3 et
N° 4 de la station nucléaire de la ville de Béléné en
Bulgarie, sur le bord du Danube. La pression
moyenne d'un réacteur a la base de la fondation a
la cote + 23 est égale a 550 kPa avec une valeur
maximale de 750 kPa ; force horizontale commune

LH = 600 000 kN ~ % £V : tremblement de

terre a = 0,2 g; B = 2,5, assurance — 10 000
années.

La force portante des couches supérieures, en argile
et limons est de 0 adm = 200 — 250 kPa ; les sables
épais fins situés au-dessous ont une portance ¢ adm
= 150 kPa. s sont lachés jusqu'a moyennement com-
pacts. lls sont douteux a la liquéfaction. Les graviers
au niveau 8-10 sont compacts, ¢ adm = 500 kPa.
Le niveau des eaux souterraines est + 18 a + 22
m, c’est-a-dire que le terrain est saturé. Pour ces rai-
sons, la fondation des réacteurs 1 et 2 est réglée de
maniére classique : excavation totale des sols jusqu’au
niveau supérieur des graviers, a savoir jusqu’'a une
profondeur de 10-12 m et leur substitution par une
semelle compacte en gravier fluvial, en couches de
25-35 cm.

! ¢~@EW

)

= =L,

a —~

Fig. 7. — Fondation de batiment lourd sur semelle amortissante et pieux en béton armé (méthode chilienne).
Fig. 7. — Foundations of heavy building on damping footing and reinforced concrete piles (Chilean method).
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La fouille est entourée d'une paroi moulée dans le
sol qui atteint les marnes. Indépendamment de tout
cela, les écoulements dans la fouille sont importants
et la réalisation de la semelle se fait en épuisant 'eau
continuellement au moyen d'un systéme spécialement

-

congu a cet effet.

Les résultats obtenus jusqu’a présent sont bons, mais
une pareille réalisation s'avére un processus trés lent,
difficile & soumettre au contréle, surtout pendant les
mois d’hiver, demandant dimportants travaux de
terrassements.

Clest justement pour cette raison que nous avons pro-
posé dans le cas des réacteurs n® 3 (4) I'adoption de
la variante des pieux battus lourds en béton armé de
dimensions 50/50 cm, L = 12-13 m, ancrés dans
les graviers (7a).

Dans le contexte de EC-7 [12], nous nous alignons
indiscutablement dans ce cas sur la 3¢ catégorie géo-
technique et nous devons avoir pour objectif un con-
tréle strict du projet. En deux mots, nous appliquons
une méthode complexe de prise de solution compor-
tant des initiatives supplémentaires éventuelles au
cours de sa mise en ceuvre pour qu'une streté réelle
soit atteinte pour un réacteur nucléaire dans une
région sismique !

Les initiatives possibles, si cela parait nécessaire, sont
les suivantes :

— la construction d’'une barriére antisismique & par-
tir des pieux supplémentaires, liés au-dessus, hors du
réacteur. Pour eux, on admet I'apparition des fissu-
rations sous l'action sismique ; ils sont les premiers a
subir l'attaque des ondes sismiques des couches supé-
rieures du sol le plus faible ;

— les principaux pieux de dimensions 50/50 cm sont
enfoncés au moyen d'un mouton Diesel du type D-46
(D-55, D-62). Ce travail peut étre combiné a une
hydrocompaction des sables ; des pieux intermédiai-
res de dimension de 35/35 cm sont aussi possibles ;

— entre le radier supérieur et le radier inférieur, on
peut poser une semelle amortissante, par exemple, du
type de celle, présentée sur la figure 4.

5. FONDATION AU MOYEN
D’UNE SEMELLE AMORTISSANTE
ET D'UN CADRE SOUTERRAIN RIGIDE

Il s'agit toujours d’'un systéme de fondation articulé,
comportant un radier supérieur en forme de arillage,
une semelle amortissante et un radier inférieur en
forme de cuve porté par un cadre rigide de pieux
(fig. 8). La semelle amortissante est du type déja
décrit au paragraphe 2 (avec ou sans joints glissants).

Le cadre souterrain consiste en un radier lisse ou avec
nervures et des poteaux appuyés ou encastrés dans
une couche d'assise. Ces poteaux sont réalisés avec
des pieux forés de gros diamétre, par exemple du
type « Benoto », ou avec des diaphragmes de parois
moulés, des puits ou autres et ils sont encastrés dans
le radier.

Le cadre souterrain est calculé sur la base de la pres-
sion sismique directe des couches supérieures faibles
du sol pour la force portante et pour avoir une rigi-
dité satisfaisante. On s'efforce que le rapport entre les
deux périodes propres, T, de I'édifice posé sur une
semelle amortissante et T; du cadre souterrain soient

T
telles que £ > 2,0 pour qu'on puisse obtenir une
1

bonne vibroisolation du batiment, du moins pour l'effet
des couches supérieures du sol. La période propre
de la construction T ne peut pas varier dans de lar-
ges limites, mais pour la réduction de la période Ty,
nous avons des possibilités considérables.

L’étude statique et dynamique d’un tel cadre est une
tache complexe. Une étude numérique a l'aide des
ordinateurs s'impose. On s'est servi d’'un programme
basé sur la méthode des éléments finis (solution bidi-
mensionnelle) qui fournit des déplacements AX et AY
et les inclinaisons ¢, de méme que les efforts tran-
chants, N, Q et M d'un cadre sur un lit élastique de
paramétres volontaires et en toutes conditions de sup-
port. Ce cadre est présenté sur la figure 9. La figure
Oa indique les dimensions géométriques, la discréti-
sation et les moments dinertie du radier et des
poteaux et la figure 9b donne le schéma du charge-
ment vertical et horizontal du cadre et de la constante
horizontale élastique du lit C,, accepté selon la loi du
triangle conformément aux normes bulgares de fon-
dation sur les pieux et restant du cété de la sécurité.

On a considéré une bande du radier d’'une largeur
L, = 360 cm (distance axiale entre les pieux) et
d’'une hauteur de h, = 150 c¢m. Les pieux sont du
type « Benoto », d = 120 cm, si 'on accepte qu'ils
soient appuyés sur la couche d’assise (toujours sur le
plan de sécurité).

La poussée sismique horizontale des couches supé-
rieures pour le 8¢ degré (a = 0,2 g), appartenant a
un cadre (L. = 360 cm) est fixée selon les normes,
valables en Bulgarie, et notamment

g, = 0,144 MN/m

est répartie comme cela est représenté a la figure 9b.

Dans le cas ol la premiére période propre de I'édi-
fice est égale & T = 0,65 s, on a obtenu pour le
cadre souterrain :

a. premiere période propre : Ty = 0,29 s ;
efforts maximaux au pieu du 1¢' rang ci-dessus :
moment de flexion M = 2,75 MN m :

force transversale Q = 0,37 MN

force axiale N = 3,36 MN (compression).

e o .‘O"

Conformément aux normes bulgares pour les projets
de constructions en béton armé, on obtient un pour-
centage d’armature allant jusqu'a 2,1 % ce qui est
acceptable pour un pareil type de pieux (poteaux)
lourdement chargés. Ayant en vue les deux effets de
la solution :

® la semelle amortissante ;
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Fig. 8. — Foundation of a multistorey building on an underground frame (diagram)

¢ le cadre souterrain, respectivement la relation
T 65
T _ 065 _
T, 0,29

On peut s'attendre a un coefficient de vibroisolation
de l'ordre de :

K, 2-3 fois

c'est-a-dire que la construction projetée pour une
intensité sismique de dearé 7 & 7 1/2 pourrait étre
réalisée dans une région sismique de degré 8 3 8 1/2
au moyen dudit mode de fondation spéciale. Evidem-

ment, ayant en vue les inévitables imprécisions dans
I'évaluation de la charge sismique q,, de la constante
C, et autres, on doit faire des calculs d’option en
tenant compte des dispersions possibles des parame-
tres géotechniques. Cette difficulté peut étre surmon-
tée si I'on dispose de programmes convenables.

Selon les informations de la société GERB [1], il
existe des réalisations pareilles. En présence de tech-
nique respective moderne de fondation en profondeur
(Soletanche - Fr), nous ne voyons pas d’obstacles a
la réalisation d’autres projets dans d’autres pays du
monde, dans des régions sismiques.
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6. CONCLUSION

Nous venons de décrire certains nouveaux modes de
fondation des batiments pour lesquels, en plus de
I'observation des exigences traditionnelles relatives aux
charges verticales, on a cherché une réduction de
I'action sismique sur le batiment et les équipements.
Pour certaines constructions, par exemple les réacteurs
nucléaires, posées sur des terrains de o¢ adm
= 250 kPa, l'application de pareilles méthodes est,
a notre avis, obligatoire.

La vibro-isolation est partielle, mais les solutions don-
nées sont réalisables et acceptables en tant que con-
ception aussi bien, pour les charges conventionnelles
du batiment. D'autres solutions sont aussi possibles.
La géotechnique attend de nous un nouveau chapi-
tre, en tant que théorie appliquée, en tant que réali-
sation mais aussi avec de nouveaux matériaux.
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La consolidation atmosphérique

Vacuum consolidation
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Résumé

La consolidation atmosphérique est une variante du préchargement d‘un sol argi-
leux par un remblai classique associé & un réseau de drains verticaux. L’article
présente le principe de la méthode de calcul de consolidation atmosphérique
et montre les différences importantes entre les deux méthodes,

Principalement, la consolidation atmosphérique étant de type isotrope, I’amé-
lioration des caractéristiques de sol est différente et la rupture et le fluage latéral
sont impossibles,

En fin d’article les résultats globaux d’un certain nombre de réalisation sont
présentés.

Abstract

Vacuum consolidation is an alternative to surcharging of cohesive soil by means
of a conventional fill associated to vertical drains.

This article introduces to calculation methods of vacuum consolidation and com-
pares the basic differences.

Basically, vacuum consolidation beeing isotropic, the variations of soil caracte-
ristics follow different laws, failure as well as plastic flow will not occur.

The article is highlighted by a series of recent case histories.

* Local postal n® 530, 91946 Les Ulis Cedex.
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1. GENERALITES

Le principe de cette méthode apparait simple au pre-
mier abord comme on peut le constater par le calcul
ci-dessous :

Supposons un sol déja consolidé sous une faible hau-
teur de remblai au-dessus duquel est mise en ceuvre
une membrane étanche refermée sur des tranchées
éftanches descendue au moins au niveau de la nappe
(fig. 1).

Il suffit pour comprendre le mécanisme de prendre
en compte la pression atmosphérique dans les con-
traintes vraiment totales cette fois et dans les pressions
interstitielles.

Avant de réaliser le vide & une profondeur z :

or = vz + vh + P, = ¢ + P,
ur = zv, + P, = y + P,
o) = oy — ur = 0 — U = zy + hy,

Les indices T étant affectés aux contraintes y com-
pris la pression atmosphérique et t aux contraintes
classiques, ¢, étant la contrainte effective initiale
avant de faire le vide.

Si le vide est maintenu sous la membrane pendant
un temps infini o1 ne change pas, tandis que uy
devient u;, = 2zy,40:

d’'oli ¢’y en fin de consolidation devient :

gy = or — u = o; + Pa

la contrainte effective est donc augmentée de la valeur
de la pression atmosphérique si le rendement des
pompes est de 1. Ce raisonnement est valable pour
a’y, on est donc en présence d'une augmentation
des contraintes isotrope.

2. CONDITIONS LIMITES

Le raisonnement précédent n'est valable qu'aux qua-
tre conditions suivantes :

1. la valeur z doit étre faible par rapport a la largeur ;

2. il faut r << r, pour ne pas avoir deffet de
bord ;

REVUE FRANCAISE DE GEOTECHNIQUE

3. il faut h faible sinon le raisonnement devient faux
car la nappe va monter dans le remblai drainant et
provoquera une diminution de ¢’y par déjaugeage du
remblai ;

4. le vide doit étre réalisable avec des moyens éco-
nomiques, c'est-a-dire qu’il faut peu de venue d'eau,
ce procédé est donc intéressant dans les sols argileux,
mais ce sont les seuls sur lesquels on envisage des
méthodes d'amélioration des caractéristiques par pré-
chargement.

En effet, s'il n'est pas pris de précaution particuliére,
le schéma d'écoulement en cas d'une nappe & une
certaine profondeur sera celui indiqué sur la figure 3
partie droite.

Loin des bords dans la zone sans drain, en suppo-
sant que la nappe du sable inférieure est & la méme
charge hydraulique que l'argile et que le rendement
de la pompe & vide, y compris les pertes de charge
dans les sables, soit de 0,8, on peut calculer 'aug-
mentation de contrainte effective.

En prenant l'origine au point O, la charge hydrauli-
que en A reste identique puisque la membrane n’a
pas une dimension infinie et vaut :

h=-—4z=12+0 = 12
Yw

et hy = 12 + 10 = 22

en tenant compte de la pression atmosphérique...

Nous avons, avant pompage, la méme valeur en B
par hypothése :

b = (0 4 12 = 22}

Aprés pompage hp reste la méme, hg devient avec
les valeurs prises a la gauche de la figure :

L ot P, +2z=3+02x 10 + 12 = 17
Yw

l'augmentation de contrainte effective en B sera donc
limitée & 50 KPa ; et 80 KPa, si 'on ne laisse pas
monter I'eau dans le remblai.

Cette augmentation de contrainte sera nulle en A et
la variation entre A et B sera linéaire en fin de con-
solidation quand I'écoulemement sera devenu perma-
nent.

z Argile (¥)

Fig. 1. — Principe de la consolidation atmosphérique.
Fig. 1. — Vaccum consolidation principle.
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Fig. 2. — Vue générale d'un chantier.

Fig. 2. — General view of a site.
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Fig. 3. — Ecoulement de l'eau avec et sans drain.

Fig. 3. — Flow lines with and without drains.



Dans la partie gauche de la figure, si I'on empéche
la nappe de monter dans les remblais et si I'on dis-
pose des drains verticaux, I'écoulement va étre modi-
fié. En effet, le gradient le plus fort sera toujours hori-
zontal sauf dans la zone située entre la couche de
sable inférieure et la base des drains.

On se retrouve dans cette configuration dans le cas
de calcul initial et I'augmentation de contrainte effec-
tive sera égale au rendement prés a la pression atmos-
phérique, soit 80 KPa en tout point du massif CDEF.

Les effets de bord dans la zone du point C sont
réduits au minimum en diminuant la maille des drains
en périphérie, comme on le verra plus loin.

Techniquement, il est difficile d’'empécher la nappe de
monter dans les remblais, c’est d’ailleurs la premiére
cause d’'échec avec la réalisation de drains verticaux
descendant dans une couche perméable, des tentati-
ves réalisées dans le passé ; les collecteurs se sont
alors pratiquement remplis d'eau et le vide ne put se
réaliser correctement. C’est pour éviter ces déboires
que le systéme breveté prévoit la réalisation concom-
mittante d'un rabattement sous la membrane, celui-ci
peut étre réalisé de deux fagons :

1. réalisation de drains horizontaux profonds ou tran-
chées drainantes (5 m de profondeur) ;

2. systéme de vidange des drains avec pompes plas-
tiques incorporées dans chaque drain pour maintenir
l'eau @ 5 m de profondeur environ.

Au niveau théorique, I'approche est la méme et peut
se présenter comme suit.

N° 56
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3. ASPECT THEORIQUE

3.1. Diagramme de consolidation classique

Pour comprendre l'intérét de superposer le rabatte-
ment avec l'action du vide, il est utile de présenter
la consolidation en portant sur un axe vertical, les
pressions interstitielles et les contraintes comme expli-
qué sur la figure 5 dans le cas d'une consolidation
classique dans I'hypothése unidimensionnelle de TER-
ZAGHI, les nappes supérieures et inférieures étant a
la méme charge hydraulique.

Avant toute mise en place de surcharge, a partir d’'un
point O de la surface libre de la nappe. on trace une
droite a 45°, de cette fagon en I'absence de consoli-
dation en cours la pression interstitielle a une profon-
deur z en-dessous de la nappe, est donnée par la lon-
gueur MN.yw + P..

Si 'on veut réaliser un préchargement avec un rem-
blai de grande dimension (cas unidimensionnel) au
temps t 0 la contrainte Ag est transmise a I'eau
et la pression interstitielle augmente donc de Ac. La
consolidation s'opérant petit a petit, la surpression de
chaque point de l'argile sera donnée par la courbe
AN'B en I'absence de drain pour revenir & AB pour
un temps théoriquement infini (figure 6).

La surface AA'B'N'A représente le diagramme de con-
solidation et la longueur N'P l'augmentation de la con-
trainte effective pour le point M situé & une profon-
deur z en cours de consolidation. In fine N’ rejoint
N et l'augmentation de contrainte effective est la
méme en tout point de l'argile et vaut N P cest-a-
dire Aoc.

Fig. 4. — Systéme de conjonction entre les drains de surface, les drains profonds et les pompes a vide.
Fig. 4. — Connections between surface horizontal drains, vertical drains and vaccum pumps.



LA CONSOLIDATION ATMOSPHERIQUE

41

A

Argile

D

Sable

Fig. 5. — Visualisation de la pression interstitielle,
Fig. 5. — Representation of pore pressure.

AP

g
el

Argile

Sable

Fig. 6. — Evolution de la pression interstitielle dans la théorie unidimensionnelle de TERZAGHI.
Fig. 8. — Pore pressure variation according to TERZAGH! one dimensional consolidation theory.

Dans le cas d'une surcharge de dimensions finies (par
exemple un bac de pétrole apportant une contrainte
de 80 de diamétre égal a I'épaisseur de l'argile) le
schéma est celui de la figure 7 avec 'hypothése sim-
plicatrice d’un comportement élastique du squelette
solide et d’'une consolidation unidimensionnelle, méme
si dans ce cas elle est peu réaliste, NP représente tou-
jours I'augmentation de contrainte effective a la pro-
fondeur z. A’B’ représente la courbe classique de

BOUSSINESQ.

3.2. Diagramme de consolidation par le vide

En restant dans le méme principe de graphique, on
peut maintenant mieux comprendre trois cas déja
étudiés.

a. Consolidation atmosphérique sans drain avec
nappe a une distance finie (fig. 8).

Dans ce cas, il existe une loi linéaire de I'augmenta-
tion de la contrainte effective. Ce schéma n’étant vala-



42

80kPa

REVUE FRANCAISE DE GEOTECHNIQUE

-

«—N—
X

Argile

Sable

Fig. 7. — Schéma unidimensionnel avec contrainte diminuant avec la profondeur.
Fig. 7. — One dimensional graph of stress decreasing with depth.

T ]

Sable

Fig. 8. — Schéma unidimensionnel du pompage sans drains.
Fig. 8. — One dimensional graph of vacuum application without drains.

ble que dans la zone centrale en ne tenant pas
compte des effets de bord étudiés plus loin.

b. Consolidation atmosphérique avec drain arrété
avant une couche drainante. Ce cas est un peu théo-
rique comme on l'a vu précédemment pour des pro-
blémes purement technologiques (fig. 9).

Par contre, méme si la dimension de la membrane
est finie, il n'y a pas comme dans le cas d’'une sur-

charge classique, méme avec des drains de diminu-
tion de la contrainte effective créée en fonction de la
profondeur comme indiqué dans la figure 7.

c. Consolidation atmosphérique combinée avec un
« rabattement ». Dans le cas d’'un « rabattement » de
5 m, on se trouve en présence d'une augmentation
de l'efficacité de 0 3 5 m dans les 5 premiers métres.
Ce supplément de gain du gradient d’écoulement et
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Fig. 9. — Schéma unidimensionnel du pompage avec drain.
Fig. 8. — One dimensional vacuum application with drains.

de la contrainte effective finale restant constant ensuite
jusqu'a la base des drains.

4. DEFORMATION

L'étude des déformations est intéressante principale-
ment pour approcher la connaissance des effets de
bords qui sont évidemment trés différents de ceux
d'un préchargement classique puisque l'eau circule
dans l'autre sens, ce qui provoque une inversion des
déformations relatives horizontales.

Nous n'étudierons que le cas a deux dimensions
(bande sous vide) car elle est la seule qui posséde
une solution analytique en considérant une loi de
comportement élastique. Le résultat, a priori intuitif,
est que la contrainte effective dans un milieu non
pesant élastique par une dépression créée en surface
est de type isotrope o7 = o3.

SURCHARGE

On constate d’autre part que la valeur de cette con-
trainte est égale a la moyenne des deux contraintes
principales calculées par BOUSSINESQ dans le cas
d'une bande souple chargée uniformément avec la
méme valeur que la dépression créée (fig. 10).

P
oy, 0y = o (0 = sin 0) o isotrope = %—9
o0 F o,
2 T

les déformations engendrées par ces contraintes en fin
de consolidation sont données par la relation :

n.P,

(e

Wix, H = [1 —» (1 + 2 )] - F (x, H)

avec ;

F(x, H = H Arctg

+ H Arctg _b+_x
H

DEPRESSION
A B

Fig. 10. — Etat de contraintes & deux dimensions.
Fig. 10. — Two dimensional slate of stress.
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avec les définitions données dans la figure 11.

Il faut noter gue, comme pour un remblai le tasse-
ment tend vers l'infini si 'épaisseur tend vers linfini.

Cette méthode de calcul permet de résoudre le pro-
bléme du tassement a proximité de la membrane. En
effet, sous la membrane le sol se consolide sous
action d'une contrainte isotrope, les grains du sol a
la périphérie ont donc tendance a se rapprocher du
centre alors que c'est le contraire dans le cas d'une
surcharge classique. La figure 12 montre l'allure du
tassement dans les trois cas :

— surcharge par remblai ;
— consolidation atmosphérique sans drain ;
— consolidation atmosphérique avec drains.

Cette derniére méthode peut donc étre appliquée a
proximité de pieux sans risque de rupture.

De plus, dans le cas de sol trés compressible, le pré-
chargement par un remblai présente l'inconvénient
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d'apporter une contrainte qui diminue en fonction du
tassement ; la base du remblai en passant sous la
nappe se trouve déjaugée et la contrainte apportée
diminue.

Dans le cas de pompage sous vide avec drains hori-
zontaux, le remblai situé sous la membrane reste évi-
demment sec.

5. ETUDE DE LA CONSOLIDATION
REELLE

5.1. Dans les argiles

Pour approcher de plus prés la réalité des phénome-
nes, il faut quitter le domaine élastique et effectuer
une comparaison entre un préchargement classique et
un préchargement par la consolidation atmosphérique.

Rappel 5.1. dans les coordonnées :

o1 — 03

2

a1 + oy
2

%

q

¥

P

Lors d'un essai triaxial (CIU) le schéma des contrain-
tes effectives suit une courbe AB et si ensuite on laisse
la consolidaiton opérer, le point B suit le chemin AC,

X
T

Fig. 11. — Notations & deux dimensions.
Fig. 11. — Definition of two dimensional parameters

1

H = 2/2 Largeur de chargement
Membrane y

=T

@D Membrane sans drains
@ Remblai

® Membrane avec drains

Fig. 12. — Forme de la base du remblai dans 3 cas de chargement.
Fig. 12. — Basis shape of fill as function of three loading cases.
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Fig. 13. — Principe du diagramme p, q.
Fig. 32. — P, q diagram.

Au BC
en appelant A = = ——
Agy 2CD

on peut écrire Au = Agz + A (Ao; — Ac3).

En premiére approximation on peut considérer que
le chemin des contraintes est du méme type sous un
remblai au moins prés du centre.

5.2. Dans la méthode cedométrique on s'interdit les
déplacements horizontaux, donc :

L]

q

P
et le chemin des contraintes suit la « ligne Ko » de
pente :

= cte

1-K 4
——=2, K, étant le rapport 0,3
1+K° [}
cette ligne K, coupe le plan Op’ ligne Kf en deux
zones.

Au-dessus les déplacements horizontaux sont vers
'extérieur e h < o sur la ligne e h = o par défini-
tion et en dessous e h > o.

Le chemin de contrainte réelle sera donc ABC alors
que celui pris en compte par la méthode cedométri-
que sera AD, C et D ayant le méme ;.

r

Ilq

Fig. 14. — Schéma des deux systémes de consolidation.
Fig. 14. — Stress path of two processes of consolidation.
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Dans le cas de la consolidation atmosphérique pour un
essai triaxial aucun déplacement latéral n’étant empé-
ché, on se retrouve évidemment avec Ad’, = Ad'y,.
c'est-a-dire sans déviateur et le chemin de contrainte
est horizontal de type AE.

Les points CDE étant sur une droite a 45° corres-
pondant a la méme contrainte o',,.

Sur un chantier réel & proximité du remblai de sur-
face il v a un effet de frettage entre la couche supé-
rieure et l'argile, ce qui empéchera le déplacement
horizontal et le chemin de contrainte sera AD. Glo-
balement les chemins de contraintes se situeront dans
Pangle AD, AE c'est-a-dire dans la zone correspon-
dant & un ¢, positif alors que dans le cas d’'un rem-
blai il y a toujours ¢, négatif c'est-a-dire avec un
déplacement latéral vers I'extérieur, la séparation entre
les systémes étant la droite AD correspondant a
l'cedometre c'est-a-dire e, égal a zéro.

On peut donc metire une membrane a c6té de bati-
ments sur pieux sans risque de rupture comme on
peut le voir sur la photo page suivante.

5.3. Augmentation de résistance
au cisaillement dans les sols fins

Comme on I'a vu dans le calcul des contraintes effec-
tives, on se trouve proche d'un essai CIU donc on
pourra compter sur une augmentation de Cu déduit
de ces essais alors que dans un préchargement clas-
sique on devrait prendre des résultats en réalisant des
essais CAU ou la contrainte moyenne et donc la
variation d'indices des vides finale est plus faible.

5.4. Augmentation de la résistance
au cisaillement dans les sols granulaires

Comme on l'a vu précédemment, ce procédé ne peut
évidemment pas provoquer de rupture, bien au con-
traire, puisque le coefficient de sécurité augmente au
fur et @ mesure de la consolidation.

Si 'on veut réaliser un préchargement au-dessus d'un
remblai pour provoquer une accélération du tasse-
ment, il sera préférable de mettre le remblai le plus
haut possible compte tenu d'une rupture potentielle
des argiles sous jacentes et de disposer la membrane
au-dessus.

En effet, aussitét le vide réalisé, le coefficient de sécu-
rité va augmenter par accroissement de la résistance
au cisaillement dans le remblai.

Les contraintes effectives ¢’, et ¢, vont augmenter
de la méme valeur nP, et déplacer les cercles de
Mohr vers la droite. On peut aussi considérer que tout
se passe comme si la courbe intrinséque du remblai
était décalée vers la gauche de nP, cest-a-dire que
le remblai se comporte comme s'il avait une cohésion.

C, = nP,.tgo
dont la valeur est proche de 50 KPa. Clest ce qui

se passe dans un paquet de café sous vide.

Cette cohésion apparente est toujours présente quel-
les que soient les déformations.

Cette valeur peut modifier énormément le coefficient
de sécurité. Dans un cas réel cité dans les exemples de
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Fig. 15. — Membrane sous vide a proximité d’un batiment sur pieux.
Fig. 15. — Vacuum application in viscinity of a building on piles.

Fig. 16. — Un remblai sous vide.
Fig. 16. — Application of vacuum on coarse grained fill.

réalisation, le moment résistant da&ns 12es tourbes poélr 6. UTILISATIONS POSSIBLES

la hauteur de remblai maximale de 2,40 m était de EDE

2 760 KN.m/ml et la cohésion provenant du vide PU FROCEDE

entre A et A’ ajoutait un moment résitant de 1 540 Indépendamment de la mise en place de la mem-
KN.m/ml soit plus de 50 %. brane posée sur le sol, il est possible de combiner
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nPa 0
Cm=nPaxtg¥ ~ 50kPa
Fig. 17. — Cohésion fictive dans les remblais due au vide.
Fig. 17. — Apparent cohesion due to vacuum application.
0
Al Rgﬂm 55°
240 \ T
A B
AB Mr = 2760 kNm  pour Cu=10kPa
AA' Mr = 2.8 x12x50 = 1540 kN.m

Fig. 18. — Amélioration du moment résistance due au vide
dans le remblai.
Fig. 18. — Increment of resisting moment due to vacuum
application in fill.

cette technique avec le préchargement de deux
facons.

6.1. Combinaison avec de l'eau

1l suffit de réaliser des merlons périphériques et de
remplir avec de 'eau en profitant de I'étanchéité de
la membrane (fig. 19).

6.2. Combinaison avec un préchargement par rem-
blais, c’est la méthode qui va étre utilisée & Ambes :

— mise en place d'un remblai & la cote maximale
permise par le sol ;

— pose de la membrane et pompage, ce qui va
apporter une cohésion fictive par augmentation iso-
trope des contraintes effectives dans le remblai ;
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membrane
vide

1€ remblai

Fig. 20. — Remblai + membrane 1 phase.
Fig. 20. — Fill covered by a 1°" phase membrane.

Résumeé des durées de pompage appliquées
sur différents chantiers.

,, Durée Maille e
cht?ntier ds drains i+ eo T?ssem[ezr:t
pompage |rectangulaires| moyen (1)
1 4  mois 1,56 0,21 12,56
2 4,5 mois 1.8 0,17 8,6
3 3 mois 1.5 0,22 9,6
4 2,5 mois 1,3 0,27 13,6
b 3,56 mois 1.6 0,18 7.b
6 3,56 mois 1.6 0,2 10,5
7 3 mois 1.4 0,56 18
8 (3) | 2,5 mois 1.3 0,1 4
N.B.

1. Il s'agit d'une moyenne des essais réalisés lors de |'étude préala-
ble, cette moyenne é&tant pondérée par |'épaisseur des couches aux-
quelles s'applique I'essai avec toutes les imprécisions d'une telle
moyenne,

2. |l s'agit d'un tassement moyen mesuré par les boules de tassement,
rapporté & la profondeur moyenne des drains dans la couche
compressible.

3. Sol probablement en partie surconsolidé.

— mise en place d'une deuxiéme couche de remblai
pour finir aprés tassement & la cote projet.

Tous les drains sont des drains circulaires en PVC
annelés perforés avec filtres type Bidim.

drains horizontaux

Fig. 19. — Vide + eau.
Fig. 18. — Vacuum + water.
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Vitesse du son dans les sédiments marins
durant les premiers stades du tassement

Sound velocity in marine sediments
during the early stages of settling

P. GUILLAUME, P. MORLIER, C. VIGUIER

Laboratoire d’Etudes et de Recherches en Géotechniques et Géophysique Appliquée*

Rev. Frang. Géotech. n® 57, pp. 49-57 (octobre 1991)

Résumé

La vitesse du son est mesurée dans des sédiments marins lors d'une étude expé-
rimentale du tassement. Durant la phase de sédimentation, la vitesse du son
diminue Iégérement, puis lors de la phase de compaction elle s’accroit avec la
charge et la réduction de porosité (modeles de WOOD (1941) et de NOBES
(1989)). Le suivi du phénoméne met en évidence le réarrangement graduel de
la structure des particules et |"apparition de la rigidité pour une porosité seuil
(environ 0,70). La différence de comportement acoustique entre les matériaux
argileux et carbonatés résulte essentiellement de la granulométrie qui contréle
la réorganisation des grains.

Abstract

* 351, cours de la Libération,

An experimental study which measure the sound velocity during the settling
of marine sediments is presented. In the first step the sound velocity slightly
decrease during decantation stage, in the second step it increases with loading
and porosity reduction during compaction stage (WOOD (1941) and NOBES
(1989) models). The follow of the process shows the progressive rearrange-
ment of particules structure and the acquisition of rigidity appears at a thres-
hold porosity (about 0.70). Acoustical behaviour of argileous and calcareous
sediments mainly differs owing to grain-size distribution which control the par-
ticles reorganization.

33405 Talence.
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1. INTRODUCTION

Des sédiments marins carottés lors des missions océa-
nographiques Caracolante 1 et 2 réalisées par I'Insti-
tut Géologique du Bassin d'Aquitaine en 1981 et
1985 dans le domaine Caraibe (Bassin Vénézuélien,
Prisme de la Barbade et littoral de la Martinique), ont
donné lieu & une analyse sédimentologique et géo-
technique, dans le but de préciser les interactions
entre le milieu de dépét et les caractéristiques géo-
mécaniques. Les résultats obtenus ont montré d'une
part I'importance de la composition granulométrique
et minéralogique dans le comportement géotechnique
de matériaux (notamment de la présence d'une teneur
en carbonate supérieure a 40 %) et d’autre part
I'influence des processus de dépét marquée a travers
I'arrangement des particules (GUILLAUME, 1990).
Ceci nous a conduit & examiner les mécanismes régis-
sant le mode de « fabrication » des sols argileux et/ou
carbonatés, a la fois sur des sédiments naturels et sur
des sédiments reconstitués. Nous avons donc réalisé
une étude expérimentale de la sédimentation et des
premiers stades de la compaction simulant 'enfouis-
sement progressif des sédiments. L’utilisation d’une
méthode d’investigation indirecte telle que la mesure
de la vitesse du son, permet alors de visualiser les
processus mis en jeu lors du passage fluide — sus-
pension — solide, sans perturber la structure du maté-
riau. On peut ainsi suivre I'évolution des relations
entre la phase liquide et les particules solides durant
la sédimentation et le début de la compaction.

2. RAPPELS THEORIQUES

Un matériau sédimentaire sous-marin constitue un
milieu ol les particules sont plus ou moins en con-
tact dans un fluide. Au point de vue de son com-
portement acoustique, il est considéré, selon sa poro-
sité (n), soit comme une suspension de particules
(n > 0.5), soit comme un solide poreux (n < 0,3)
ot les grains ne sont plus indépendants les uns des
autres. Les sédiments que nous avons analysés pos-
sédant une porosité élevée, les théories concernant les
suspensions et les agrégats granulaires sont mieux
adaptées que celles des milieux poreux.

Dans les suspensions et émulsions, la vitesse du son
évolue selon une loi simple de mélange a deux com-
posantes (WOOD, 1941) :

VL=

1 1/2
[[pw.ﬂ+ps(1—n)] [kw-n+k5(1_n]:]

la masse volumique de la solution: p = p,, . n +
ps (1 — n), avec p, la masse volumique du liquide,
ps la masse volumique des grains et n la porosité du
milieu (n = V,,/Visa) et la compressibilité du
systtme : k = k, . n + k. (1 — n), avec k, la
conépressibilité du liquide et k; la compressibilité du
solide.
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Or d’'une maniére générale, les mesures expérimen-
tales de célérité des ondes sur des sédiments natu-
rels donnent des valeurs supérieures & celles de
WOOD (GREFFARD, 1969 ; HAMILTON et al.,
1982 ; BACHMAN, 1985 ; ORSI et DUNN, 1990...).
LAUGHTON (1957) a partir de I'étude de la com-
paction de divers sédiments naturels introduit pour sa
part le concept d'incompressibilité de structure k =
ky .n + ks (1 — n) + k., et SHUMWAY (1960)
suppose un coefficient de rigidité u.

A
low . n + pg (1 = n)]
1 4 1/2
Ll
(kw.n+k_3(1-—n}] 3)]
Des théories sur les milieux poreux saturés, nous
retiendrons le modéle de WYLLIE et al. (1956) qui

prend en compte le comportement propre a chaque
phase, liquide ou solide, a travers la relation suivante :

1 n

1 —n
—_— = -+
VL Vw Vs

n : porosité ;

V| : vitesse dans la solution ;
Vw: vitesse dans le fluide ;
Vg : vitesse dans les grains.

NOBES (1989) propose ensuite une combinaison des
modeles de WOOD et de WYLLIE qui considére le
fluide comme une suspension et les particules comme
des matériaux poreux :

1 n 1 —n
— = +
Vi Viwood Viwgilie

3. METHODOLOGIE

3.1. Le matériel

Un cedomeétre est équipé d’un systéme de mesure de
la vitesse des ondes acoustiques, permettant une dou-
ble utilisation en colonne de décantation et cellule
cedométrique. Dans cette cellule de mesure de 50 mm
de diameétre et 20 mm de hauteur, deux capteurs
ultrasoniques sont diamétralement opposés dans un
plan horizontal (fig. 1). Les transducteurs utilisés sont
des céramiques piézoélectriques cylindriques de fré-
quence 300 kHz vibrant dans le sens de I'épaisseur.
La distance entre les deux transducteurs étant cons-
tante, on peut déterminer a chaque instant la célérité
des ondes longitudinales 2 travers le matériau. La cel-
lule est surmontée d'un tube en plexiglass de 50 cm
de haut pour l'essai de sédimentation ou de 2,5 cm
pour l'essai de compaction.

Lors de la phase de sédimentation, I'appareil est rempli
d’'eau de salinité de 35 %o pour l'étalonnage des me-
sures de vitesse du son. Puis les particules sont mises
en dispersion, la hauteur du floculat ainsi que la célé-
rité des ondes longitudinales a la base de I'éprouvette
sont mesurées en fonction du temps (fig. 2). L'essai
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Fig. 2. — Schéma de mesure du tassement.
Fig. 2. — Diagram of the setiling measurement.

finit quand la hauteur du dépét atteint la stabilité apres
une durée de l'essai qui dépend de la granulométrie
du matériau : une journée pour les sables, une
semaine pour les échantillons argileux. L'évaluation du
tassement se fait par mesure de la hauteur relative
de la solution (MIGNIOT, 1968) :

T (%) = ?H

(o]

x 100

T : tassement (%) ;
H : hauteur de la solution ;
H, : hauteur initiale de la solution.

pierres poreuses

Fig. 1. — Schematic view of the cedometer.

[’essai cedométrique se déroule en suivant deux
cycles charge-décharge (Ag/o = 1, durée de charge
24 h, contrainte maximale 2 MPa). La durée de
'essai complet est d’environ 15 jours.

3.2. Les sédiments

Les matériaux étudiés sont des échantillons naturels
de granulométrie et de teneur en carbonate variées
provenant du domaine Caraibe ainsi que des mélan-
ges réalisés a partir de sédiments argileux et de par-
ticules carbonatées. lls se répartissent en trois classes
(leurs caractéristiques sont représentées sur le tableau
1) :

— sables carbonatés (CaCO5; = 70 %) : SC1-SC2 ;

— silts sableux carbonatés (CaCO5; = 60 %) : SS1-
§52-SS3 ;

— argiles silteuses (CaCOsj :
AS3-AS4).

25-35 %) : AS1-AS2-

4. DESCRIPTION DU PHENOMENE
DU TASSEMENT

Durant la phase de sédimentation, la hauteur relative
H/H, en fonction du logarithme du temps (fig. 3) se
traduit par une courbe sigmoide classique plus ou
moins accentuée selon la granulométrie du matériau
et sa concentration initiale (MIGNIOT, 1968). Le tas-
sement par décantation est complété par I'essai cedo-
métrique. Les deux comportements a la compaction
représentés sont typiques de la granulométrie et de
la nature des deux catégories de matériaux fins tes-
tés (fig. 4). Les échantillons argileux (AS4) possédent
un comportement de type « normal » et celui des silts
carbonatés (SS3) est de type « fragile » caractérisé par
la rupture des particules (GUILLAUME, 1990).
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Fig. 7. — Diagramme vitesse du son-porosité : a. Sédiments argileux. b. Sédiments carbonatés.
Fig. 7. — Graph sound velocity versus porosity : a. Argileous sediments. b. Calcareous sediments.

7. CONCLUSION

La mesure de la vitesse du son durant les premiers
stades du tassement expérimental de sédiments marins
permet de suivre sous charge les relations entre la
phase solide et le liquide. Le changement d’état des
matériaux apparait des les faibles contraintes (inférieu-
res & 100 kPa) et traduit 'acquisition de la cohésion
et ]de la rigidité résultant du réarrangement des parti-
cules.

Cette étude confirme pour les sédiments argileux la
relation vitesse du son-porosité : diminution de la
vitesse du son lors de la sédimentation puis augmen-
tation lors de la compaction (modéles de WOOD et
de NOBES). Par contre, pour les silts sableux carbo-
natés I'accroissement de vitesse est plus rapide en rai-
son d'une granuloméirie plus grossiére.
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Etude expérimentale et analyse théorique
de l'anisotropie induite du sable d’Hostun

Induced anisotropy in Hostun sand :
experiments and theoretical analysis

J. LANIER
Institut de Mécanique de Grenoble®
C. DI PRISCO, R. NOVA
Politecnico di Milano™**

Rev. Frang. Géotech. n® 57, pp. 59-74 (octobre 1991)

Résumé

L'anisotropie initiale et induite est une caractéristique importante de la struc-
ture des matériaux granulaires. Dans le cas du sable d’"Hostun que nous étu-
dions ici, I"anisotropie initiale parait faible alors que les effets de |'anisotropie
induite sont trés importants. Nous les mettons en évidence dans cet article pour
différents types de sollicitations : essais isotropes, essais radiaux a pression
moyenne constante, essais axisymétriques linéaires ou a volume constant. On
montre en particulier que I'anisotropie induite peut étre une cause de liquéfac-
tion méme pour des sables denses.

Nous notons également que la plupart des effets observés peuvent étre inter-
prétés dans le cadre de |'élastoplasticité avec écrouissage cinématique.

Abstract

Inherent and induced anisotropy is a matter of fact in granular materials. In this
paper we study experimental behavior of Hostun sand. We point out the very
important effects of induced anisotropy created by a first initial loading. This
anisotropy is identified on different paths like isotropic or deviatoric test, axisym-
metric linear or isochoric tests. For this last case, we show that liquefaction
can occur even with dense samples.

We notice that many of these effects can be explain by elastoplastic modelling.

* Domaine universitaire, B.P. n°® 53 X, 38041 Grenoble Cedex.
** Viale Sabotino 19/2, 20135 Milan, ltalie.
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1. INTRODUCTION

[’anisotropie induite a souvent été évoquée pour
expliquer le comportement fortement irréversible des
géomatériaux. D'un point de vue microstructural, la
création d'une structure anisotrope due au chemin de
déformation a été mise en évidence gréce a l'étude
de la « fabrique » des échantillons de sable (ODA,
1972). D'un point de vue macroscopique, c’est seu-
lement depuis la fin des années 70 (ARTHUR et al.,
1977, 1980, 1987 ; YAMADA, ISHIHARA, 1979 ;
LANIER, 1983) gu’on a pu développer des études
expérimentales grace & des moyens d’essais complexes
(cellule de cisaillement DSC, presse 3D, cylindre
creux).

Les effets de 'anisotropie se sont alors révélés d'une
trés grande importance, surtout pour ce qui concerne
la modification de la rigidité du matériau selon les dif-
férentes directions de chargement. La prise en compte
de ces effets dans la modélisation devenait de ce fait
nécessaire pour avoir une approche réaliste du com-
portement des géomatériaux.

Nous avons développé un programme expérimental
visant a mettre en évidence, d'un point de vue
macroscopique, les effets dus aux changements de
structure du matériau créés par différents chemins de
chargements initiaux. Cette étude expérimentale a été
développée sur la presse 3D de I'lnstitut de Mécani-
que de Grenoble. Avec cet appareillage il est possi-
ble d'étudier le comportement du matériau dans le
plan bissecteur (op = 03) et dans le plan déviatoire,
les axes principaux de l'essai restant confondus avec
les axes de la machine. Il n'y a pas la possibilité de
tester les effets de rotation continue comme on peut
le faire avec le DSC ou le cylindre creux (SYMES
et al., 1984). Une description de la presse utilisée et
certains résultats concernant I'anisotropie des sables
denses ont déja été présentés (CAMBOU, LANIER,
1988). Cet article a pour but de compléter et de
développer les résultats dans ce domaine. Notre pro-
gramme expérimental comprend trois parties :

1. Etude de l'anisotropie induite créée par une pre-
miére charge de compression sur un sable trés lache.
La mise en évidence de I'anisotropie est obtenue par
comparaison de chemins radiaux dans un plan dévia-
toire (b = 0, 1, 0.5).

2. Effet de l'anisotropie induite sur des chemins axisy-
métriques (sable dense) pour deux types de chemin :
— chemin & volume constant ;

— chemin linéaire dans le plan (p, g).

3. Chemins axisymétriques o¢y/03 = constante :
recherche expérimentale d'un domaine de réversibi-
lité créé par une premiere charge (sable dense).

Dans la suite on utilisera les notations suivantes :
S1 = trfe) = 3.p
SD2 = +/ir(s?), ol s est le déviateur de contrain-
te. Dans les conditions axisymétriques,

SD2 = ~2/3 |oy—03] = |Q|.
e, = Ln(V/Vo) et ¢ = — Ln(X/X,)

REVUE FRANCAISE DE GEOTECHNIQUE

ID2 = +ir(e?), oll e est le déviateur de déforma-
tion ; dans les conditions axisymétriques,

ID2 = v2/3 |e;—es| = [T|.

Les contraintes et déformations de compression sont
comptées positives.

X, Y, Z sont les axes de la presse, Z étant la direc-
tion verticale.

2. INFLUENCE DE LA MI:E.THODE
DE PREPARATION DES ECHANTILLONS
SUR LES RESULTATS EXPERIMENTAUX

Le sable utilisé est le sable fin d’'Hostun (RF) dont on
trouvera une description compléte dans FLAVIGNY
et al. (1990).

Les échantillons sont préparés denses ou laches : pour
obtenir une forte densité nous utilisons la méthode de
damage par couches, & sec. Les échantillons laches
sont préparés légérement humides (3 % de teneur en
eau) ; cette faible humidité confére au sable une struc-
ture trés dispersée qui se maintient méme aprés la
compression isotrope. Nous avons obtenu pour les
échantillons dense des densités de l'ordre de
16 kN/m?, et pour les échantillons laches 13 kN/m?.

Ce mode de préparation fournit des échantillons qui
peuvent présenter une faible anisotropie : la figure 1
représente les chemins de déformation déviatoire suivis
pour 2 essais de compression classique (sable lache),
'un sur I'axe vertical Z, l'autre sur I'axe horizontal X.
On note pour ce dernier que €, # €, ce qui peut
étre interprété comme une anisotropie initiale du
matériau. De méme, la figura 2a présente les résul-
tats d'un essai isotrope (sable dense) pour lequel les
trois déformations e, €, € ne sont pas égales.

PLAN DEVIATOIRE
DE DEFORMATION

Fig. 1. — Chemins de déformation déviatoires pour deux essais

de compression sur les directions Z et X (échantillons vierges).

Fig. 1. — Deviatoric strain paths for two compression tests
on X and Z directions (virgin samples).
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Fig. 2. — Déformations ey, €y, €; pour un essai isotrope

(sable dense) : (a) échantillon vierge,
(b) aprés une compression sur la direction Z.
Fig. 2. — Isotropic tests on dense sand . evolution of &, €, €
versus p : (a) virgin sample,
b} after a compression test
on the Z-direction.

Ces effets d’anisotropie initiale sont faibles. Ils sont
d’autre part sujet a une dispersion due a la non répé-
tabilité des conditions expérimentales (méthode de
préparation, mise en place des échantillons, conditions
de mesures...). Les effets d'anisotropie induite que
nous nous proposons d’étudier sont au contraire trés
reproductibles et traduisent réellement I'effet d’une pre-
miére charge. La figure 2b présente un essai isofrope
réalisé aprés une compression dans la direction Z.
L’anisotropie induite par cette premiére charge se
manifeste par un « durcissement » de la direction Z
e, < & = g).

Afin d’évaluer la dispersion de nos mesures et par
conséquent de fixer dans quelle mesure on peut don-

ner un sens rhéologique & nos comparaisons de résul-
tats, nous donnons sur les figures 3a, b, c, d les cour-
bes de contrainte et de variation de volume pour plu-
sieurs essais répétés, théoriquement identiques. La
figure 3a-b correspond a un essai de compression
classique sur un sable dense, la figure 3c-3d a un
essai de compression & pression moyenne constante
sur sable lache. La répétabilité n’est pas parfaite. Les
écarts observés nous donnent un ordre de grandeur
de la précision que nous pouvons attendre. Toute ten-
tative d'interprétation rhéologique d'effets inférieurs a
ces écarts serait dénuée de sens.

3. RESULTATS EXPERIMENTAUX
POUR CHEMINS RADIAUX
DANS UN PLAN DEVIATOIRE
(SABLE LACHE)

Pour metire en évidence expérimentalement le com-
portement anisotrope d'un matériau on doit compa-
rer des essais ayant la méme histoire de contraintes
principales mais orientés différemment par rapport aux
axes matériels de I'échantillon. Notre presse permet
seulement de réaliser des permutations des directions
principales majeure, mineure et intermédiaire, c’est-
a-dire des rotations de 90°. La méthode que nous
avons utilisée est la suivante :

a. a partir d'un échantillon isotrope (ou quasiment
isotrope comme nous venons de le voir), on réalise
une premicre charge de compression sur Z (o, = o,
= 0,5 MPa) jusqu'a 25 % pour une premiere série
d'essais, et 10 % pour une deuxiéme. Puis par
décharge, on revient a I'état de contrainte isotrope ini-
tial, Cette premiére histoire crée I'anisotropie que I'on
se propose d'étudier ;

b. on réalise ensuite un chemin radial dans le plan
déviatoire (p = 0,5 MPa). Sept essais sont ainsi réa-
lisés parmi lequels on peut comparer : deux essais de
compression (b = 0), deux essais d’extension (b =
1) et trois essais b = 0,5 (fig. 4).

Rappelons que le coefficient b est défini par :

b = (0p — 03)/(0y — 03) avec 07 > 03 > 03

Nous utiliserons également I'angle de Lode «, qui
repere 'orientation des chemins radiaux dans le plan
déviatoire et que I'on peut définir par :

tga, = V3.b/(2—b)

Ces essais ont été effectués avec des échantillons de
sable tres laches initialement (y = 13 kN/m?).
Aprés la premieére charge de compression le matériau
reste lache (y = 14 kN/m?).

Les résultats obtenus sont présentés sur les figures 5a
a 5f pour la premiére série, 6a a 6f pour la seconde.

L’importance de 'anisotropie, créée par la charge de
compression, est clairement mise en évidence sur ces
courbes. Comme pour les sables denses (CAMBOU,
LANIER, 1988) on observe que les modules initiaux
des courbes SD2/S1-ID2 diminuent lorsque le che-
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Fig. 3. — Répétabilité des essais : courbes contrainte-déformation et variation de volume :
(a) et (b) essais de compression : gy = o, = 0,6 MPa (sable dense), (c) et (d) essais de compression : p = 0,5 MPa (sable lache).
Fig. 3. — HRepetitiveness of compression tests (stress-strain curves and volume changes) :

(al, bl ox = @, = 0,6 MPa (dense sand), (c), (d) p =

Fig. 4. — Série d’essais radiaux : p = 0,5 MPa,
b = constante, réalisés pour I’étude de I'anisotropie induite.

Fig. 4. — Deviatoric tests performed
to study induced amisotropy p = 0,5 MPa, b = 0, 1, 0,5.
Y
° ~
~ X
L]
e
~
=3
~
e
4

PLAN DEVIATOIRE
DE CONTRAINTE

0,5 MPa (loose sand).

min radial « s'écarte » du chemin de premiére charge :
il est maximum pour la recharge (compression sur
direction Z), minimum pour I'extension sur Z.

Parallélement le compactage du matériau augmente
quand le module diminue. Le maximum de compac-
tage est obtenu pour une valeur de SD2/S1 qui ne
parait dépendre que de b. Ce résultat indique que
la notion d’angle caractéristique est indépendante de
I'anisotropie induite et par conséquent de I'histoire
subie par le matériau.

La comparaison des figures 5 et 6 montre l'influence
de la déformation subie par le matériau pendant la
premiére charge (e, = 25 % et 10 %). Les allures
des courbes ne sont pas trés différentes, ce qui signi-
fie qu'aprés un certain degré de déformation la struc-
ture interne du matériau reste la méme : il n'y a plus
d’évolution structurelle interne lorsque la déformation
plastique lors de la premiére charge devient suffisam-
ment importante. Dans le cadre d’'une théorie élasto-
plastique, les variables d’écrouissage isotrope et ciné-
matique doivent donc éire choisies de facon a ce
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Fig. 6. — Induced anisotropy after a compression test (e, = 10 %) : comparison of deviatoric tests with the same b value.
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qu’elles tendent vers une valeur limite qui correspond
a l'écoulement plastique parfait du matériau, sans
modification de son état.

La figure 7 permet de comparer les résultats que nous
venons de commenter avec ceux obtenus précédem-
ment sur le sable dense. Les valeurs de SD2/S1 et

de la variation de volume pour ID2Z = 1 % y sont
sD2A1
P R ) SARE 1ACHE

N° 55

Q ~_ _C (o} %)
ol < —== =
s w——
aﬁ
[+] 0 &0 90 120 150 180
Ca compression
(a)
SABLES DEMSES
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por 1D2=11
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représentées en fonction de «, On observe les
mémes allures pour les deux sables (dans le cas du
sable dense nous avons représenté quatre séries
d’essais : trois séries correspondent a une premiére
charge de compression avec e, 3,6, 12% et

une série & une premiére charge d’extension, e, =
6 %). On peut également remarquer que le

* .5

LOG (VYD (D
o | pour 102=1% Ldiktaton
* .3

180

Lo vV D
pour 1D2=1X

SABLES DEMSES

DILATATION

C = COMPRESSION
£ = EXTENSION COPACTAGE
(b)
Fig. 7. — Module sécant et variation de volume pour une déformation ID2 = 1 % en fonction de a,:
(a) sable lache. (b) sable dense.
Fig. 7. — Secant modulus and volume change for ID2 = 1 % versus the loading direction e, in II-plane.

(a) loose sand - (b) dense sand.
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module sécant (valeur de SD2/S1 pour ID2 = 1 %)
évolue régulierement en fonction de «,, alors que les
variations de volume présentent une évolution rapide
au voisinage de «, = 90°. Ce comportement est
également illustré sur la figure 8 qui regroupe les cour-
bes de variation de volume pour les 7 essais radiaux
(sable lache) ; les essais 4, 5, 6, 7 ont pratiquement
la méme tangente initiale, alors que les essais 1, 2,
3 sont nettement séparés.

Pour mettre en évidence 'anisotropie, on peut éga-
lement considérer la réponse cinématique des échan-
tillons. La figure 9 représente les chemins de défor-
mation déviatoire suivis au début de la charge radiale
(petites déformations). On y constate en particulier
que les essais 5 et 3 qui sont axisymétriques en con-
trainte ne le sont pas en déformation.

Ces résultats peuvent éire qualitativement expliqués
par une théorie élastoplastique avec écrouissage ciné-
matique. En effet, si 'on suppose que le point initial
du chargement (état isotrope de contrainte) appartient
a une surface de charge, il peut exister des déforma-
tions plastiques si le chemin de contrainte est dirigé
vers I'extérieur de cette surface dont la normale n
dans le plan déviatoire, a nécessairement la direction
d’extension/Z (essai n°® 7) puisque la premiére charge
admet cette direction comme axe de symétrie, 1l en
est nécessairement de méme pour le potentiel plasti-
que que le matériau soit standard ou non. Ainsi les
déformations plastiques sont maximales pour I'essai
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Fig. 8. — Courbe de variation de volume
pour les 7 essais radiaux (aprés compression
sur la direction Z, ¢, = 25 % - sable lache).

Fig., 8. — Volume change for the 7 deviatoric tests

{after a compression test on the Z-direction,

e = 25 % - loose sand).

n® 7 (module le plus faible), et le chargement neutre
correspond a «, = 90° (direction perpendiculaire a
n). La forme de la surface de charge dans le plan
déviatoire peut étre imaginée par l'allure des lignes
isodéformations. Les figures 10a-b donnent 'allure de

e
)
|
|
i ~
1 4
! 2N
|
Fig. 8. — Chemins déviatoires de déformation associés aux débuts des chemins radiaux de contrainte
(aprés compression, sur la direction Z, ¢, = 25 %, sable lache).
Fig. 9. — Deviatoric strain paths associated with deviatoric stress paths (after a compression test on the Z-direction,

& = 25 %, loose sand),
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ces lignes pour les deux séries d’essais que nous
avons effectués aprés compression sur la direction Z
(e, = 25 % et 10 %). Pour les obtenir on a reporté
sur chaque chemin radial le point contrainte corres-
pondant 3 ID2 = 1 %, 2 % ... On met alors en évi-
dence la translation de la surface de charge dans la
direction de la premiére charge, ce qui est caractéris-
tique d'un écrouissage cinématique. Cette figure, pure-
ment déviatoire ne permet pas de représenter le com-
portement isotrope (variation de volume).

0. SO0E+00
a

Fig. 10. — Courbes isodéformations (ID2 = 1, 2, ... %)
dans le plan déviatoire de contrainte aprés une compression
sur la direction Z (sable léche) : (a) e, = 25 % - (b) e, = 10%.

Fig. 10. — Lines of iso-deviatoric strains in Ilstress plane
(ID2 = 1, 2, ... %) after a compression test on Z-direction.

4. RESULTATS EXPERIMENTAUX
POUR ESSAIS AXISYMETRIQUES

4.1. Essais a volume constant (sable dense)

Ce type d’essais, réalisé sur la presse 3D avec des
échantillons secs, simule les essais non drainés com-
munément réalisés sur les presses classiques avec des
échantillons saturés. On obtient ici directement le che-
min de contrainte effective sans passer par une
mesure de pression interstitielle. La principale difficulté
pratique est le contréle de la variation de volume qui
ne reste jamais tout a fait nulle. La figure 11 montre
lefficacité de la régulation pour un essai de charge
et décharge. L'échelle qui a été choisie pour cette
figure est grande. Elle correspond a l'ordre de gran-
deur de celle que I'on utilise pour un essai classique
de compression & contrainte latérale constante
« drainé ». La régulation parait donc acceptable, mais
il reste des difficultés au démarrage de 'essai oll de
trés faibles variations de volume peuvent influencer
fortement le chemin de contrainte.

Les résultats du paragraphe précédent nous ont mon-
tré que l'anisotropie induite modifie considérablement
les courbes de variation de volume. On peut donc
s'attendre & ce que, aprés une premiére charge de
compression classique, le comportement du matériau
sur les chemins & volume constant soit également
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Fig. 11. — Efficacité de la régulation & « volume constant »
{sable dense).
Fig. 11, — Efficienty of ' constant colume "’ control

fdense sand).

modifié : si le chemin « drainé » est compactant, la
pression moyenne doit diminuer pour compenser la
tendance au compactage ; elle doit augmenter dans
le cas contraire. La figure 12a donne les chemins de
contrainte suivis pour trois essais a volume constant
(sable dense) en extension :

— essai 1 : extension sur la direction Z pour un
échantillon vierge (matériau isotrope) ;

— essai 2 : extension sur la direction Y aprés une
compression classique « drainée » sur la direction Z
(ez = 6%);

— essai 3 : extension sur la direction Z aprés une
compression classique « drainée » sur la direction Z

(e, = 6 %).

De la méme facon la figure 13a donne les chemins
de contrainte suivis par trois essais de compression
a volume constant (sable dense) :

— essai 1 : compression sur la direction Z pour un
échantillon vierge ;

— essai 2 : compression sur la direction Y aprés une
compression classique « drainée » sur la direction Z
e, = 6 %) ;

— essai 3 : compression sur la direction Z aprés une
compression classique « drainée » sur la direction Z

(e, = 6 %).

Les figures 12b et 13b donnent les courbes
contraintes-déformation (SD2/51-ID2) pour ces deux
séries d’essais. Les perturbations de début d’essai que
nous avons évoquées précédemment sont visibles sur
les chemins de contraintes dans le plan (p-g) mais
n'apparaissent pas sur ces courbes car les déforma-
tions correspondantes sont trés faibles.

L'effet de la premiére charge, et donc de I'anisotro-
pie induite, est ici encore trés marqué. On voit en
effet sur la figure 12a que l'essai n°® 3 atteint pres-
que un état de « liquéfaction » (contraintes effectives
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-2.50

0.40

0.30

Sp2/s1

0.10

o oh, LSRN U S W Sy SO e
0.00 0.05 010 "0.45 0.0
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Fig. 12. — Influence de !l'anisotropie induite sur les essais
& volume constant en extension (sable dense).
fa) Chemins de contrainte dans le plan p-Q.
{b) Courbes contrainte-déformation.
Fig. 12. — Induced anisotropy effects for ' constant volume '
test in extension {dense sand) :
fal stress paths in (p-Q) plane, (b) stress-strain curves,

nulles) avant que la pression moyenne n'augmente et
que le chemin de contrainte ne « remonte » une sur-
face limite & angle de frottement constant, le méme
pour les trois essais. Il est alors clair que le risque de
liquéfaction ne doit pas seulement étre caractérisé par
une densité initiale comme on le fait dans I'étude clas-
sique de la liquéfaction, mais aussi par I'histoire pré-
cédente c'est-a-dire I'état structurel du matériau.

La figure 14a-b donne les résultats d'un essai cycli-
que & volume constant qui confirme I'importance de
la premiére charge. Aprés la premiére charge de com-
pression 0-1, I'échantillon est déchargé. Le chemin de
décharge 1-2-3 repasse par un état isotrope de con-
trainte voisin de I'état initial. La pression moyenne
continue de diminuer jusqu'au point 2 (quasi liqué-
faction) puis augmente jusqu’au point 3. Une nou-
velle décharge est alors entreprise 3-4-5. La encore
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Fig. 13. — Influence de I'anisotropie induite sur les essais
& volume constant en compression (sable dense).
fa) Chemins de contrainte dans le plan p-Q.

(b) Courbes contrainte-déformation.

13. — Induced anisotropy effects for '’ constant volume
test in compression (dense sand) :

{a) stress paths in (p-Q) plane, (b) stress-strain curves.

0

Fig.

la liquéfaction est atteinte (point 4) avant que la pres-
sion moyenne n'augmente & nouveau jusqu’au point
5. La figure 14b permet de suivre I'évolution du
déviateur q au cours de l'essai. On notera que, pour
que le sens de variation de la pression moyenne
s'inverse (points 2 et 4), il est nécessaire de faire subir
a I'échantillon des déformations importantes. Ce phé-
noméne peut 8tre interprété en disant que la struc-
ture anisotrope induite par le chargement précédent
de compression (respectivement extension) rend le
matériau incapable de supporter I'état de contrainte
d’extension (respectivement de compression) tant que
cette structure n’a pas été modifiée par une déforma-
tion suffisante,
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Fig.

— Essai cyclique de compression-extension
& volume constant (sable dense) :
{a) chemin de contrainte dans le plan p-Q,
{b) courbes Q-T.
— Cyclic test of compression-extension
with constant volume.
fa) stress path in (p-QJ) plane, (b) Q-T curves.

Fig. 14

4.2. Chemins axisymeétriques radiaux
(sable dense)

Les essais radiaux dans un plan déviatoire nous ont
montré qu'une premiere charge de compression ou
d’extension créait une forte anisotropie du matériau,
Il nous a paru intéressant d'étudier le comportement
du matériau anisotrope dans le plan p-Q, c'est-a-dire
quand la pression moyenne varie. Nous avons pour
cela réalisé trois types de chemins axisymétriques
de compression ou d'extension (6 essais) définis par

(fig. 15) :
— oy = o, = 0,5 MPa (chemin triaxial classique) ;

— p = 0,56 MPa (chemin a pression moyenne cons-
tante) ;

— g, = 0,5 MPa (chemin a contrainte axiale cons-
tante) ;
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Fig. 15. — Série d’essais axisymétriques de compression
et d’extension réalisés pour I'étude de I'anisotropie induite.
Fig. 15. — Axisymeric tests in compression and extension

performed to study induced anisotropy.

pour lesquels la pression moyenne augmente, reste
constante, ou diminue. Cette série d’essais est réali-
sée avec trois types d'échantillons :

— des échantillons vierges (considérés comme isotro-
pes) ;

— des échantillons anisotropes, I'anisotropie étant
créée par une premiére charge de compression (e, =
6 %), ou d'extension (¢, = —

Dans ce cas I'observation de l'anisotropie ne peut pas
étre directe car les résultats que nous allons compa-
rer ne correspondent pas au méme type d’échantil-
lon. Nous metirons simplement en évidence la diffé-
rence de comportement entre nos trois types d’échan-
tillons, cette différence étant due a I'anisotropie que
nous avons pu caractériser précédemment,

Nous avons regroupé sur la figure 16a les courbes
contrainte-déformation(SD2/S1-ID2) pour les essais de
compression. On notera que pour chaque type
d’échantillon, on peut admettre que la courbe de
charge est presque indépendante du chemin suivi. Par
contre, pour les échantillons qui avaient subi une pre-
miere charge de compression (respectivement d’exten-
sion) la rigidité est plus forte (resp. plus faible) que
celle des échantillons vierges. La résistance maximum
est peu modifiée. Des remarques similaires peuvent
étre faites pour la figure 16b qui présente les cour-
bes des essais d'extension.

Les courbes de la figure 17 donnent les variations de
volume pour les différents essais réalisés. On peut y
remarquer :
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Fig. 16. — Influence de l'anisotropie induite sur les courbes
contrainte-déformation (sable dense) : (a) compression,
(b) extension.

Fig. 16. — Effects of induced anisotropy on stress-strain curves
(dense sand) : (a) compression tests, (b) extension tests,

— Il'influence de la pression moyenne p : le compac-
tage initial est plus important quand la pression
moyenne augmente, plus faible si elle diminue ;

— linfluence de la premiére charge en relation avec
les courbes contrainte-déformation : plus la rigidité de
I'échantillon est grande, plus le compactage est faible.

Sur les figures 18 a-b-c, nous avons regroupé pour
chaque type d’échantillon les courbes classiques Q-T'.
Le point marquant ici est I'évolution du module ini-
tial : alors que la pente des courbes paraft étre la
méme, quelque soit le chemin de contrainte, pour les
échantillons vierges (isotropes), elle est trés différente
en compression et en extension pour les échantillons
anisotropes. Lorsqu’il s'agit d’'une « recharge » de com-
pression (ou d’extension) le matériau est trés rigide ;
s'il s’agit d'une « décharge », la rigidité est faible. Une
interprétation qualitative de ce comportement est en-
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Fig. 17. — Comparaison des courbes de variation de volume pour les 3 types d’échantillons :
fa), (b), (c): essais de compression - (d), (e), (f) : essais d’extension.
Fig. 17. — Cemparison of volume change for isotropic and anisotropic samples :
{al, tb), (e} compression tests - (dl, fel, (f] extension tests.
core une fois possible dans le cadre de I'élasto-plas- = constante) dans le plan p-Q de contrainte. Ce type
ticité, en imaginant que I'état initial, dans le cas des de représentation a été utilisé par GUDEHUS (1980)
échantillons anisotropes, appartient & une surface de pour donner une image géométrique des lois incré-
charge. Comme pour les essais radiaux dans un plan mentales. Ici encore, a la vue de ces courbes, un
déviatoire et pour avoir l'allure de cette surface de écrouissage cinématique parait nécessaire pour inter-
charge, nous avons représenté sur la figure 19 les préter le comportement du matériau dans le cadre de

lignes isodéformations (caractérisées par 12 = ir(e)2 I'élasto-plasticité.
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Fig. 18. — Courbes contrainte-déformation (Q-T) :

(a) échantillons vierges, (b) échantillons ayant subis une pre-
miére charge de compression, {c) échantillons ayant subis une
premiére charge d’extension,

Fig. 18, — Stress-strain curves (Q-T) :
fa) virgin isotropic samples, (bl after a compression test, (cl) after
an extension test.

4.3. Chemins axisymétriques
01/03 = constante (sable dense)

Pour compléter cette étude sur le comportement des
sables, nous avons également étudié le comportement
de notre matériau sur des chemins radiaux dans le
plan (p-Q), tels que o;/03 = constante. Ces che-
mins sont souvent considérés comme les plus réver-
sibles et de ce fait justifient I'nypothése de surface de
charge en forme de céne souvent utilisée dans la
modélisation. La prise en compte de lirréversibilité
due a l'augmentation de la pression moyenne est alors
obtenue en ajoutant un deuxiéme mécanisme de
déformation plastique (modéle avec « cap »).

Pour représenter nos résultats expérimentaux et analy-
ser la réponse cinématique du matériau, nous avons
choisi d'étudier la direction de l'incrément de défor-
mation totale de. Dans le cas d’essais axisymétriques,
lincrément de déformation est défini par :

de, = de; + 2.des
dI' = v2/3 . (de; — deg)

avec p = (o7 + 2.03)/3 et Q = Vv2/3 . (07 — 03),
cette définition entraine :

dW = oij‘deij = p.déu + QdP

Sur nos figures, la direction de de est représentée par
un vecteur de longueur constante. Cette représenta-
tion permet plusieurs observations :

— dans le cas ou le chemin de contrainte est réver-
sible, ce vecteur doit seulement changer de sens sur
les chemins de charge-décharge ;

— dans le cas ol l'on rencontre une « surface de
charge », I'apparition de déformation plastiques addi-
tionnelles peut provoquer une discontinuité sur la di-
rection de de.

Les figures 20 présentent les résultats que nous avons
obtenus pour l'histoire de chargement suivante (figu-
re 20a) :

— 0--1 : chemin triaxial classique pour atteindre un
rapport o1/03 = 4 (la résistance maximale du maté-
riau correspondant a o;/03 = 4,5).

— 1--2--3 =1, puis 3--2--4--5 = 1 : cycles de char-
ge-décharge avec o1/03 = 4 et pj = p3 = ps
= 0,4 MPa, p, = 1,0 MPa, p; = 1,6 MPa.

— le chemin 5--6 est également un chemin radial
avec 01/03 = 3 et pg = 3,5 MPa.

La relation p — ¢, pour ce chemin de chargement
est représentée sur la figure 21b. La direction du vec-
teur incrément de déformation pour différents cycles
de charge-décharge est indiquée sur les figures
20c-d-e.

Plusieurs points sont intéressants a noter :

— les cycles de décharge-recharge entre les points
2-3 et 4-5 sont pratiquement réversibles sans boucle
d’hystérésis ;

— le chemin 3-2-4 reprend la courbe de premiere
charge lorsque l'on atteint le point d’inversion (point
2). Classiquement on observe alors une forte dimi-
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Fig. 18. — Lignes isodéformation (I2 = constante) dans le

plan p-Q : (a) échantillons vierges, (b) échantillons ayant subis
une premiére charge de compression, (c) échantillons ayant
subis une premiére charge d’extension.
Fig. 19. — lso-strain lines (12 = constant] in p-Q plane : (a) virgin
isotropic samples, (b) after a compression test, (c) after an exten-
sion test.
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Fig. 20. — Chemins axisymétriques oj/g3 = constante :
fa) chemin de contrainte dans le plan p-Q,
(b) courbe contrainte déformation p-e,.
Fig. 20. — Axisymetric test with oy/03 = constant :
fal stress path in (p-Ql plane, (bl stress-strain curve p-é€;
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nution de la rigidité du matériau (fig. 20b), mais de
plus la direction de l'incrément de déformation subit
une discontinuité au passage du point 2 (fig. 20d) ;

— on n'observe rien de particulier sur le chemin 5-6
bien que le niveau de contrainte au point 6 dépasse
largement ceux atteints précédemment. On peut
cependant noter que la direction de l'incrément de
déformation (environ 20°) est comparable a celle des
chemins quasiment réversibles signalés précédemment,
alors que, pour un essai identique (0;/03 = 3) sur
un échantillon vierge, cette direction serait compara-
ble a la direction de charge de la figure 20c (environ
80°). L'influence de I'histoire de chargement est donc
ici encore trés nette.

Si nous faisons encore une fois appel a la théorie de
I'élastoplasticité pour interpréter ces résultats nous pou-
vons faire les remarques suivantes :

— linclinaison pratiquement constante du vecteur
incrément de déformation sur les chemins o1/03 =
constante nous indique que le potentiel plastique est
fonction du rapport q/p et indépendant de la pres-
sion moyenne dans le domaine de contrainte que
nous avons envisagé. C’est une hypothése souvent
utilisée (NOVA, WOOD, 1979 ; POOROSHABS,
P‘IJESERUSZCZAK' 1985 ; CAMBOU, JAFARI,
1988) ;

— le brusque changement de comportement au pas-
sage du point d'inversion peut étre interprété par
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Fig. 21. — Direction du vecteur incrément de déformation associé aux chemins cycliques oy/c3 = constante :
(a) cycle 1-2-3, (b) cycle 3-4-3, (c) charge 5°-6.
Fig. 21. — Inclination of total strain increment associated with cyclic test oj/oy = constant.

Pexistence d'une surface de charge de type « cap ».
Malheureusement l'identification de cette surface sur
le chemin 5-6 parait délicate. Des essais complémen-
taires devront étre développés pour éclaircir ce point.

5. CONCLUSION

L'étude que nous avons présentée dans cet article
nous a montré le réle important de I'anisotropie créée
par une histoire de chargement, pour le sable lache
comme pour le sable dense, pour des chemins de
contrainte déviatoires ou axisymétriques. La modifi-
cation des propriétés mécaniques du matériau con-
cerne sa rigidité et sa compressibilité (variation de
volume). D'un point de vue pratique nous avons
montré que l'anisotropie pouvait étre une cause de
liquéfaction, méme pour des échantillons denses. Ce
fait expérimental ne semble pas avoir été énoncé
auparavant.

Nos résultats montrent également que, pour des dé-
formations suffisamment importantes, le comportement
plastique, c’est-a-dire la résistance maximale et la loi

d’écoulement, est peu modifié. On retrouve ainsi l'idée
d'un état « critique » vers lequel évolue la structure
du matériau, indépendamment de ['histoire subie pré-
cédemment.

Bien qu'un modéle mathématique, fondé sur ces don-
nées, ne soit pas encore formulé par les auteurs, nous
avons montré que beaucoup des effets observés pou-
vaient étre interprétés dans le cadre de la théorie élas-
toplastique avec écrouissage isotrope et cinématique.
Une modélisation du comportement des géomatériaux
dans ce cadre nous parait donc une voie prometteuse.
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Application de la théorie des problémes inverses
a l'estimation des paramétres des modéles rhéologiques

Application of the inverse problem theory
to rheological model parameter estimation
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Résumé

Nous présentons dans cette étude une méthode d’assistance a la détermina-
tion des parametres des modeéles rhéologiques. Cette méthode est basée sur
une théorie probabiliste des problémes inverses (TARANTOLA, 1987). Elle tient
compte des incertitudes des mesures au Laboratoire et des connaissances a
priori des paramétres des modeéles rhéologiques. La méthode présentée donne
un algorithme général qui permet de déterminer les paramétres des modeéles rhéo-
logiques sophistiqués a partir des essais multiaxiaux non conventionnels, voire
des essais non homogénes.

Abstract

In this study we present an assistance method for parameter determination of
rheological models. This method is based on a probabilist theory of inverse pro-
blem. It takes into account the incertitude degree of experimental results and
the a priori knoweldge of model parameters. The present paper gives a general
algorithm that allows to determine the model parameters from non conventio-
nal multiaxial tests, or even from non homogeneous tests.

59655 Villeneuve-d’Ascq Cedex.
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1. INTRODUCTION

La modélisation du comportement complexe des géo-
matériaux devient le probléme majeur dans l'analyse
et la conception des ouvrages en génie civil, en génie
pétrolier et d'autres constructions souterraines. Le pro-
grés sans cesse de l'informatique rend désormais pos-
sible l'utilisation des lois rhéologiques sophistiquées
pour décrire le comportement des géomatériaux. De
nombreux modéles pour différents types de matériaux
ont été développés pendant les deux derniéres décen-
nies, LADE (1977), DESAI et SALAMI (1987),
DARVE (1978), VALANIS et READ (1982), NOVA
et HUECKEL (1982)... Si ces modéles décrivent assez
correctement les principaux phénoménes physiques du
comportement des matériaux, I'estimation, a partir des
essais au Laboratoire, d'un nombre assez important
de paramétres introduits dans ces modeéles, est sou-
vent une tache difficile. En général, ces paramétres
sont calés a partir des essais au Laboratoire définis
a priori avec une méthode artisanale comme la tech-
nique graphique, ou avec une méthode numérique
simple comme les moindres carrés.

Dans cette étude, nous présentons une approche pro-
babiliste pour la détermination des parameétres des
modeles rhéologiques sophistiqués en utilisant une
théorie des probléemes inverses, (TARANTOLA,
1987). Dans cette démarche, l'estimation des para-
meétres est considérée comme un probléme inverse,
lequel consiste & maximiser 'intersection de deux fonc-
tions de densité de probabilité de type gaussien. La
méthode tient compte des incertitudes des mesures
expérimentales et des connaissances que l'on peut
avoir a priori sur les parameétres des modéles. Elle per-
met en principe d’estimer les parameétres a partir des
essais qui utilisent un chemin de sollicitation quelcon-
que méme non homogénes.

Bien que le principe de la méthode présentée soit tout
a fait général, il est toutefois nécessaire de souligner
que les parametres d'un modeéle rhéologique peuvent
en général étre distingués en deux types :

— les paramétres « directs » qui peuvent étre déter-
minés & partir des mesures directes au laboratoire
comme les paramétres d’élasticité ;

— les paramétres « cachées » dont la détermination
a partir des résultats expérimentaux nécessite des dé-
pouillements intermédiaires difficiles comme par exem-
ple les parameétres d’écrouissage.

Il est évident que la méthode inverse est d’autant plus
intéressante que la procédure directe de détermina-
tion des paramétres est compliquée.

2. FORMULATION DU PROBLEME

2.1. Définition du probléme

Dans la modélisation du comportement des matériaux,
la simulation numérique d’essais effectués au Labo-
ratoire, a l'aide d'un modéle, constitue un probléme
direct qui peut étre décrit par la relation suivante :

D=F(P C, S (1)

REVUE FRANCAISE DE GEOTECHNIQUE

ol F, la fonctionnelle, représente la loi de comporte-
ment, C I'ensemble des constantes du probléme, S
le chemin de sollicitations. D est la réponse du maté-
riau décrite par le modeéle, et P le vecteur des para-
metres,

La détermination des parameétres consiste a trouver
P & partir des mesures expérimentales de D, notées
D,,. Ceci revient a définir un probléme inverse tel
que :

P=F!DyC S 2)

La résolution explicite de ce probléme inverse est en
général impossible. [l est nécessaire d'utiliser un pro-
cessus d'optimisation. Le probléme consiste donc &
déterminer un vecteur P tel que :

D.= F P E; 8§ (3)
et 'on obtient :
Min ||Dm - Dc” [4}
P

ol D, est le vecteur des réponses calculé par le mo-
déle.

2.2. Approche statistique

Afin de résoudre le probléeme inverse par un proces-
sus d'optimisation, nous allons utiliser une approche
statistique.

Les mesures expérimentales sont effectuées avec un
certain degré d'incertitude. Nous considérons donc
que les valeurs expérimentales utilisées dans le pro-
bléeme (2) sont caractérisées par une moyenne D, et
les écarts-types S;. Ainsi D. est donc considéré
comme une variable aléatoire.

Nous faisons 'hypothése que la variable aléatoire véri-
fie la distribution de Gauss. Avec cette hypothése,
nous définissons la fonction de densité de probabilité
suivante :

f; (P) = P; = constante . exp
(5)

(= D = Dy C7* O - Dy

Dans cette relation, C4 est la matrice de variance-
covariance calculée a partir des écart-types par :

S?(1) 0 e 0
Cq =10 s e 0 (6)
0 0 e S{(n)

ol n est le nombre de mesures expérimentales.

Etant donné que D, est fonction de P, le probléme
est donc de trouver P tel que D, donne une valeur
maximale pour P;. Ceci revient alors & minimiser la
quantité S :

Sd = r(DC = Dm} Cd_l (Dc - Dm) {7]

La résolution de ce probléme de minimisation donne
parfois plusieurs solutions possibles, comme ce qui est
suggéré par la figure 1. Comme les parameétres d’un
modele de comportement représentent en général une
certaine signification physique avec une certaine marge
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S1(physique)
S2(mathématique)
S3(mathématique)

Domaine des valeurs physiquement
acceptables des paraméires

Fig. 1. — Domaine physique des paramétres.
Fig. 1. — Physical domain of parameters

de valeurs physiquement acceptables, il est nécessaire
d’éliminer des solutions qui sont purement mathéma-
tiques. Ceci nous ameéne a définir un domaine physi-
que des parameétres a partir des connaissances a priori
obtenues par I'étude théorique du modéle ou I'étude
paramétrique.

Pour ce fait, nous considérons les valeurs initiales (ou
de référence) des parametres comme la moyenne
P,. La marge physique des parameétres est exprimée
par les écarts-types S,. En utilisant de nouveau la
distribution de Gauss, on obtient la fonction de den-
sité de probabilité suivante :

f (P) = P, = constante . exp
(8)

(_ % [tfp === Po} C];l [P = Pu)])

Dans cette relation , C; est la matrice de variance-
covariance pour les paramétres définie par :

SZ (1) O e 0
G =10 sf@2 <+ 0 (9)
0 0 e S3 )

oll r est le nombre des parameétres.

La résolution du probléme inverse (2) consiste alors
3 trouver le vecteur P dans le domaine physique satis-
faisant aux conditions (3) et (4). Ceci correspond a
définir l'intersection de P; et P,, donc une fonction
globale de densité de probabilité.

f(P) = P; P, = constante . exp (—95) (10)
avec
5 {% (D, - D,) Ci' (D, — Dy
+ P — Py C;l (P — P (11)

Ainsi la résolution du probléme inverse est transfor-
mée en la maximisation de f(P) donc en la minimi-
sation de la quantité S. Le vecteur des parametres
a déterminer est celui qui minimise S.
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Il existe différentes méthodes de résolution d'un pro-
bléme de minimisation (FLETCHER, 1980 ; TARAN-
TOLA, 1987). Pour le probleme d’estimation des
paramétres, du fait qu'un modeéle rhéologique définit
une fonction dérivable des parametres D.(P), la
méthode de Gauss-Newton parait la plus puissante et
la plus utilisée. C'est cette méthode qui est retenue
dans cette étude. Nous trouverons l'algorithme détaillé
de Gauss-Newton dans TARANTOLA (1987) et
FLETCHER (1980).

3. TEST ET APPLICATION

3.1. Présentation du modéle

La méthode présentée précédemment est utilisée a
estimation des paramétres d'un modéle élastoplasti-
que pour roches poreuses (SHAO, 1990). Nous don-
nons une bréve présentation de ce modéle. 1l s’agit
d’'un modéle a deux mécanismes de déformation plas-
tique avec un comportement élastique non linéaire.
Les fonctions de charge et les lois d'écrouissage sont
les suivantes :

® pour le mécanisme hydrostatique :

Fc=11_yc=0 (12)

Ve yo + a P, £ exp (c.&) (13)

® pour le mécanisme déviatorique :

I3 o
Fy o= (= —27Y (2) -y =0 (18
) (h ) (&) ve = 0 (14)

i (vi — vad &g

(15)

bi # &5
Dans les relations précédentes, 1y, I et I3 sont les
trois invariants du tenseur de contraintes. P, est la
pression atmosphérique exprimée dans les mémes uni-
tés que les contraintes afin d’obtenir des paramétres
sans dimensions. £, et £; définissent les déformations
plastiques équivalentes pour les deux mécanismes
plastiques et sont utilisés comme variables d'écrouis-
sage du modéle (SHAO et HENRY, 1990). y? et y§
représentent les limites d'élasticité initiales du maté-
riau pour les deux mécanismes respectifs et définis
par :

y? = 3 (Po + RP, (16)
o.,)/Pa, y§g > 0 (17)

ol g, est la contrainte hydrostatique initiale du pro-
bleme. P, et t sont deux paramétres du modéle. R
est le paramétre représentant la cohésion du maté-
riau. En plus, une translation de I'espace des contrain-
tes est proposée afin de prendre en compte la cohé-
sion des roches :

o; = o5 + RP, § (18)
oll §; est le symbole de Kronecker. Ainsi les invariants
utilisés dans le modeéle sont calculés avec o;". Dans la
relation (15), b varie en fonction de I; pour mieux
interpréter la dépendance du comportement d’écrouis-

yg:t(po_
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sage des roches poreuses de la contrainte hydrostati-
que :

b =1In(a + 8 (I;/3p,) (19)
ol @ et B sont deux paramétres du matériau.

Enfin une loi d'élasticité non linéaire est utilisée dans
le modele. Le module de compressibilité K varie en
fonction de 1; et par contre le coefficient de Pois-
son p est considéré comme constant :

K = K, (I;/3P,)" (20)
ot K, est la valeur initiale de K.

En résumé, ce modéle comprend 13 parameétres qui
sont donnés dans le tableau 1. Parmi ces paramétres
K,, v, P,, t, R, m, y} sont de type direct, dont peu-
vent étre déterminés a partir des mesures directes. Les
paramétres a, n, ¢, &, B, ¥ sont de type caché. Nous
présentons par la suite seulement la détermination de
ceux-ci ainsi que m et y4 car ils interviennent dans
la loi d’écrouissange du modele par la méthode
inverse. Clest sur ce type de parametres que l'on
montrera la performance de la méthode.

Tableau 1. — Paramétres du modéle.
Table 1. — Model parameters.
Paramétres d'élasticité Ko: ¥
Paramétres pour les limites d’élasticité o L
Parameétres de cohésion R
Parameétres a la rupture m, Y4
Parametres d’ecrouissage hydrostatique a, n c
Paramétres d’écrouissage déviatoire o, B, ¥

Avant d'aborder I'application de la méthode d'inver-
sion a la détermination de ces parametres, il est utile
de préciser le contenu des variables annoncées dans
la section précédente. Un modéle de comportement
prévoit la réponse d’'un matériau soumis a une cer-
taine sollicitation. Cette relation réponse-sollicitation
définit la fonctionnelle F dont la forme explicite est
en général impossible & donner. La réponse est con-
ditionnée par le vecteur P qui contient 13 composan-
tes pour le modeéle retenu. Le vecteur C précise les
constantes du probléme, telles que le type de che-
mins de sollicitation (triaxial, cedométrique, drainé,
non drainé, etc.) et le nombre d'incréments par exem-
ple. Le contenu des vecteurs de la sollicitation S et
de la réponse D, dépend du chemin de sollicitation.
Pour un essai triaxial drainé a contrainte axiale impo-
sée, S est composé des incréments de la contrainte
axiale et D, des incréments de la déformation axiale
et celle volumique correspondantes. S’il existe des
essais répétés, il sera possible de calculer une
moyenne des valeurs expérimentales de ces déforma-
tions et des écarts-types associés qui constituent les
vecteurs D, et S;. Enfin, des connaissances a priori
sur le domaine des valeurs physiquement acceptables
pour les paramétres permettent de déterminer les vec-
teurs P, et S,. Par exemple on peut utiliser pour P,
les valeurs des paramétres utilisées pour un matériau
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dont les caractéristiques physiques (la porosité par
exemple) sont relativement proches de celles du maté-
riau @ étudier.

3.2. Tests de la méthode

L'objectif est de tester l'efficacité de la méthode. Le
principe de base de ces tests est de créer des cour-
bes de comportement théorique a partir de valeurs
imposées des parameétres au modeéle. Ensuite, nous
prendrons les résultats de la simulation comme la
moyenne des résultats expérimentaux artificiels D, et
nous introduirons des perturbations sur certains des
paramétres. Les valeurs perturbées de ces paramétres
seront donc utilisées comme P,. Enfin, nous utilisons
la méthode inverse pour retrouver les valeurs réelles
des paramétres perturbés. Dans les tableaux 2 et 3,
deux exemples de tests sont présentés. Nous pouvons
constater que la méthode inverse donne les valeurs
des paramétres avec une bonne précision. Il est clair
que la convergence de la méthode sera moins rapide
lorsque les valeurs perturbées des paramétres sont plus
loin de leurs valeurs réelles.

Tableau 2. — Test sur le paramétre d’écrouissage a
avec un essai hydrostatique.
Table 2, — Test on the yielding parameter a

with a hydrostatic test.

Valeur réelle 1800
Valeur perturbée 1 500
Solution inverse 1796.92
Nombre d’itérations &+

Tableau 3. — Test sur les paramétres de rupture m, g
avec un essai triaxial.

Table 3. — Test on the failure parameters m, yj
with a triaxial test.

Paramétres m v
Valeurs réelles 0,18 59
Valeurs perturbées 0,15 70
Solutions inverses 0,178 58,22
Nombre d’itérations 14

3.3. Applications

Nous présentons deux exemples de détermination des
parameétres du modeéle élastoplastique choisi pour
deux roches trés poreuses (craies). Le premier exem-
ple est sur la craie présentée dans la référence
(SHAO, 1990 a) (craie blanche 40 % de porosité).
Aprés l'étude théorique et paramétrique du modale
(méthode directe), nous avons utilisé les moyennes
et les écarts-types suivants comme information a priori
sur les parameétres a, n, ¢, m, yi, «, B, v (ta-
bleau 4).
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Tableau 4. — Valeurs initiales et écarts-types
des paramétres.
Table 4. — Initial values and standard deviation
of parameters.
Po 52
a 1 350 150
n 0,41 0,137
c 186 5
m 0,15 0,049
¥4 60 13,3
o 0,975 0,007
B 0,5 x 1073 0,16 x 103
¥ 0,75 0,08

Quant aux résultats expérimentaux utilisés, le man-
que d'essais répétés ne permet pas d’évaluer précisé-
ment les moyennes D, et les écarts-types S;. Des
valeurs arbitraires correspondant a 10 % d’erreurs
relatives a la courbe moyenne sont introduites pour
ce premier exemple comme dailleurs pour le
deuxiéme.

Ce premier exemple montre la détermination des trois
parameétres d'écrouissage hydrostatique a, n, ¢ a partir
d'un essai de compression isotrope, ainsi que les
autres paramétres a partir des essais triaxiaux. Les
valeurs de ces paramétres sont données dans le
tableau 5. Dans les figures 2 et 3 sont présentées les
courbes comparatives de simulations numériques et
expérimentales. Nous remarquons la bonne concor-
dance entre les résultats.

Tableau 5. — Valeurs des paramétres pour 'exemple 1.
Table 5. — Values of the parameters for the example 1.

1078
0,265
10,40
0,162

59,04

0,966
5,75 x 10~%
0,95

2R £, 30w

79
60
§ | experience
S
(2]
w . .
simulation
5 20
E(%)
Fig. 2. — Comparaison entre |'expérience et la simulation
pour |'essai hydrostatique.
Fig. 2. — Comparison between the experiment

.and the simulation for the hydrostatic test.
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Fig. 3. — Comparaison entre |'expérience et la simulation
pour l'essai triaxial.
Fig. 3. — Comparison between the experiment
and the simulation for the triaxial test.

Tableau 6. — Valeurs des paramétres pour I'exemple 2.
Table 6. — Values of the parameters for the example 2.

Le deuxiéme exemple consiste & déterminer les para-
meétres retenus a partir d'un essai cedométrique sur
une autre craie blanche (craie de 45 % de porosité
- SHAO, 1990 b). L'essai cedométrique est I'essai le
plus couramment utilisé en génie pétrolier. Il a le
désavantage de ne pouvoir étre utilisé avec les métho-
des directes pour déterminer les paramétres des
modeéles rhéologiques. Cependant, en utilisant la tech-
nique d’inversion présentée ici, les parameéires peu-
vent étre calculés sans difficultés (tableau 6).

Les comparaisons entre la simulation numérique obte-
nue a partir du tableau 6 et 'expérience sont présen-
tées dans les figures 4 et 5. Nous constatons égale-
ment de bonnes corrélations qui permettent de con-
clure d’'une part a la qualité du modéle, et d’autres
part 3 la bonne qualité de détermination des para-
maétres. Il est utile de signaler que la qualité des para-
meétres obtenus par la présente méthode est liée direc-
tement a la qualité de la moyenne D, et des écarts-

1897
0,435
27,27
0,245

56,29

0,99
7.6 x 10~%

V= wWR £, 300w

0,934

types S; pour les résultats expérimentaux. Au point
de vue statistique, cette qualité s’améliore lorsque le
nombre d’essais répétés augmente. De ce fait, la
méthode d’inversion fournit les valeurs les plus pro-
bables des parametres.

5. CONCLUSION ET PERSPECTIVES

Une méthode basée sur la théorie des problémes
inverses pour l'estimation des paramétres des lois
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Fig. 4. — Comparaison entre |'expérience et la simulation
pour |'essai cedométrigue (contrainte axiale).

Fig. 4. — Comparisons between the experiment
and the simulation for the cedometric test (axial stress).

rhéologiques vient donc d’étre présentée. Elle consi-
dére le probléme d’estimation des paramétres comme
un probléme inverse. La formulation d’'un probleme
d’'optimisation qui donne la solution du probléme
inverse est basée sur une approche statistique. La
méthode présentée permet d’estimer les paramétres
a partir d'un chemin de sollicitation quelconque dans
lequel les parameétres en question sont activés. Les
tests et les exemples d’application présentés montrent
la performance prometteuse de la méthode. Il est tou-
tefois nécessaire de rappeler que le probléeme d'une
bonne estimation des paramétres des modeéles rhéo-
logiques est trés complexe et nécessite une bonne
connaissance du probléme direct. La méthode présen-
tée fournit un outil supplémentaire intéressant, mais
ne prétend nullement étre universelle. La démarche
probabiliste et I'applicabilité & des essais non conven-
tionnels représentent les particularités de cette
méthode.

Il est possible de généraliser cette méthode pour déter-
miner les paramétres & partir d’essais non homoge-
nes, voire d’essais in situ. Enfin, la méthode peut étre
également un outil intéressant pour étudier la stabi-
lité des modéles par rapport a l'interdépendance des
paramétres.
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