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Les sécheresses de 1989 et 1990

The 1989 et 1990 droughts

La sécheresse exceptionnelle des deux années consécutives 1989 et 1990 et
dans une moindre mesure celle de 1991 a eu des conséquences importantes
sur les fondations des constructions moyennes ou légéres. L'expérience ainsi
acquise a permis au Comité Francais de Géologie de I'Ingénieur de rassembler
quatre articles traitant des différents aspects, physique et mécanique, légaux
ou réglementaires, qui complétent l'article de G. PHILIPPONNAT paru dans
le n® 57 de la Revue Francaise de Géotechnique. Il nous a paru intéressant
de les grouper pour les présenter a nos lecteurs.

P. HABIB
Directeur de la Publication






Exemples de sinistres en région parisienne

Accidents examples in Paris area

P. VANDANGEON
Directeur de I'Agence lle-de-France SIMECSOL*

Rev. Frang. Géotech. n® 58, pp. 7-14 (janvier 1992)

Résumé

La sécheresse des années 1989 et 1990 a entrainé un grand nombre de désor-
dres dans les constructions fondées sur des sols argileux. La région parisienne
a été particulierement touchée par ce phénomeéne dont le présent article décrit
le mécanisme. Aprés avoir analysé les méthodes d'investigation permettant de
déterminer, cas par cas, |'origine des désordres, |'auteur indique les solutions
a mettre en ceuvre pour conforter les batiments sinistrés et pour prévenir de
tels accidents.

Abstract

The drought that stroke the country in 1989 and 1990 has been the cause
of many damages in buildings founded above clayey soils, The Paris region has
been particularly hit by this phenomenon, the mecanism of which is described
in this article. After having analysed the investigation methods which allow the
determination of the origin of the damage on a case by case basis, the author
reviews the relevant methods to comfort the damaged building and prevent such
accidents.

* 8, avenue Newton, 92350 Le Plessis-Robinson.
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1. ANALYSE PHYSIQUE DU PHENOMENE

Du point de vue granulométrique, les argiles sont des
sols trds fins dont les éléments sont inférieurs & deux
microns. Au plan minéralogique, qui ne sera pas
développé, il s'agit d'un assemblage d’'éléments phylli-
teux en forme de feuillets, et d’eau.

Les argiles de la région parisienne, présentent a I'état
saturé une teneur en eau de l'ordre de 35 a 40 %.
Compte tenu du fait que le poids spécifique de I'eau
est de 2,7 fois inférieur & celui des particules solides,
il y a en volume autant d’eau que de solide dans
l'argile. Encore faut-il préciser que les argiles de la
région parisienne sont parmi celles dont la teneur en
eau est la plus faible. Il n'est pas rare de rencontrer
des argiles magnésiennes qui atteignent 70 a 80 %
de teneur en eau & la saturation.

Les argiles sont généralement le plancher d’'une nappe
phréatique et des nappes captives peuvent se mettre
en charge sous ces terrains. Le plus souvent, les argi-
les sont donc en contact avec I'eau par le dessus et
parfois par le dessous.

En période de sécheresse, les nappes peuvent arri-
ver a se tarir, si bien que les argiles perdent leur état
de saturation par évaporation de I'eau qu’elles con-
tiennent. Ce phénoméne est fréquemment accentué
par la succion de 'eau au sein de la masse argileuse
par des racines d'arbres. Ainsi un peuplier ou un saule
adulte, qui a besoin de 300 | d’eau par jour en été,
doit-il puiser cette eau dans l'argile elle-méme aprés

que la nappe se soit tarie ou qu’il ait contribué 3 la
tarir. Il se développe alors un phénoméne de retrait
qui se traduit par une diminution de volume de l'argile
et entraine un tassement (diminution de volume dans
le sens vertical) et une fissuration (diminution de vo-
lume dans le sens horizontal).

-

Lorsque le terrain est & nouveau réhydraté, I'eau
pénetre dans les fissures et l'argile tend & nouveau
vers son volume initial. C'est le phénomeéne du gon-
flement.

A ce propos, le terme d'argile gonflante peut étre con-
sidéré comme un pléonasme car toutes les argiles pos-
sédent la propriété de gonfler et de se rétracter en
fonction des variations de teneur en eau. Et il faut
bien dire que si les phénomeénes de gonflement sont
souvent extrémement spectaculaires, ce sont les phé-
nomenes de retrait qui sont de loin les plus nombreux
et qui sont & l'origine de la plupart des sinistres liés
a la nature argileuse du terrain de fondation (fig. 1).

2. TERRAINS DE LA REGION PARISIENNE
CONCERNES. EXEMPLES DE SINISTRE

Dans la série de la région parisienne, constituée essen-
tiellement de terrains tertiaires (& I'exception des allu-
vions quaternaires et de la craie secondaire), on
compte six couches d’argile qui peuvent étre & I'ori-
gine de sinistres.

AN AR AAFREAR]

Fig. 1. — (cliché SIMECSOL). Un terrain argileux, une maison individuelle, un peuplier...
les conditions idéales pour une fissure spectaculaire. Le Mesnil-Saint-Denis (Yvelines).
Fig. 1. — Clayey Soil, private house, poplar-tree... best conditions for an enormous crack | Le Mesnil-St-Denis (Yvelines).
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Du haut en bas de la série ;

— les argiles 2 meuliére de Beauce (5 m d'épaisseur
moyenne) ;

— les argiles & meuliere de Brie (5 m d'épaisseur
moyenne) ;

— les argiles vertes (5 m d'épaisseur moyenne) qui
donnent lieu a la plus grande partie des sinistres parce
qu'on les rencontre fréquemment & laffleurement ;

— les marnes sypragypseuses (et spécialement la par-
tie inférieure correspondant aux marnes d’Argenteuil
particuliérement argileuses et qui compte 10 m d’é-
paisseur environ) ;

— les marnes infragypseuses (5 m d'épaisseur envi-
ron) ;

— les argiles plastiques (10 m d'épaisseur environ).
En outre, les limons de plateau et les alluvions moder-

nes peuvent donner lieu & des phénomeénes, mais plus
atténués, de tassement — gonflement.

Au total, il y a donc 40 m d'épaisseur de couches
d’argile en région parisienne sur une série sédimen-

MARNE LA VALLEE

ESSONNE
v

taire d'environ 200 m de hauteur. Clest dire
qu'aucune partie de I'lle-de-France n’est épargnée par
le phénomene, d’autant que les terrains argileux déter-
minant des reliefs mous, ont tendance & fluer dans
Isfs pentes et occupent donc d'importantes surfaces
(fig. 2).

Mais fort heureusement, ce n’est pas parce que le ter-
rain est argileux qu'il v aura sinistre di & un phéno-
meéne de retrait. Pour qu'il y ait sinistre il faut en effet
quil y ait un retrait différentiel au droit de la cons-
truction considérée et que cette construction ne puisse
pas s'adapter & ce mouvement différentiel. Ainsi les
immeubles collectifs qui sont généralement plus rai-
des que les maisons individuelles, du moins lorsqu’ils
comportent des voiles en béton armé, sont-ils moins
vulnérables, si bien que 95 % des sinistres concernent
des maisons individuelles. Par ailleurs, la plus grande
partie des sinistres (80 % environ) se rapportent & des
maisons prés desquelles se trouvent des saules, des
[:afeupliers ou des chénes, ou des végétations denses
(fig. 3).

St QUENTIN EN YVELINES
f ARGILES A MEULIERE DE BEAUCE

SABLES DE FONTAINEBLE AU

HUI

ARGILES VERTES ET GLAISES A CYRENES

@ Q ‘@/ARGILES A MEULIERE ET CALCAIRE DE BRIE
SEINE SfDEN!S//"

MARNES SUPRAGYPSEUSES

l MASSES ET MARNES DU GYPSE /! CALCAIRE DE CHAMPIGNY

®

MARNES INFRAGYPSEUSES

YVELINES A

CALCAIRE DE SAINT QUEN

/ SABLES DE BEAUCHAMP

MARNES ET CAILLASSES

1]

@ CALCAIRE GROSSIER
ARGILES PLASTIQUES
y i MARNES DF MEUDON
CRAIE
Fig. 2. — Série tertiaire de la région parisienne. - Zones sensibles.

Fig. 2. — Tertiary strastas of Paris region. - Sensitive areas.
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Fig. 3. — (Cliché SIMECSOL). Pavillon fondé sur les marnes infragypseuses & Sarcelles (Seine-St-Denis).

“ @

Fig. 3. — Villa settled on infra-gypseous marl in Sarcelles (Seine-St-Denis).

Certaines régions sont évidemment plus exposées que
d’autres. Ce sont en premier lieu les villes nouvelles
de St-Quentin-en-Yvelines et Marne-la-Vallée, la pre-
miére se situant au droit des argiles & meuliére de
Beauce et la seconde au droit des argiles vertes et
des marnes supragypseuses. Leur wvulnérabilité est
d’autant plus élevée que lorsque les premiéres cons-
tructions ont été faites, la nappe d'eau se trouvait a
faible profondeur, aussi a t-on évité de faire des sous-
sols. Du coup, les fondations étant trés superficielles,
elles se trouvent directement soumises aux variations
de teneur en eau. Par ailleurs, pour agrémenter un
paysage souvent ingrat, on a planté des arbres, et
quoi de plus vivace que les peupliers et les saules qui
aiment 'eau ? Avec I'urbanisation croissante, les sur-
faces ont été imperméabilisées et les nappes se sont
lentement taries, si bien que les phénomeénes de retrait
se sont fortement développés et des sinistres impor-
tants se sont produits, bien avant les années séches

de 1989 et 1990.

D’autres sites sont bien connus pour subir depuis de
nombreuses années ce type de phénoméne. On peut
citer dans le département du Val-de-Marne, les com-
munes de Villecresnes et Roissy-en-Brie ot de grands
lotissements ont été construits sans précautions parti-
culidres avec des fondations trés superficielles ou sur
des pieux picots ancrés dans l'argile. A I'Ouest de
Paris, dans le département des Yvelines, ol les argi-
les plastiques peuvent se trouver a faibe profondeur
(Mantes-la-Ville...), de nombreux désordres se sont
également produits. Cette liste est loin d’étre limitative.

Mais avec la grande sécheresse des années 1989 et
1990, le phénoméne s'est étendu a un trés grand

nombre de constructions pourtant déja anciennes et
dont certaines avaient bien supporté la sécheresse de
1976. Le département de I'Essonne et de la Seine-
et-Marne ont été ainsi largement touchés ainsi que le
sud des Hauts-de-Seine. On a vu des désordres extré-
mement spectaculaires se produire a Paris méme,
dans le 20¢ arrondissement au-dessus des argiles ver-
tes (fig. 4).

3. LES FONDATIONS
SUR TERRAINS ARGILEUX.
HISTORIQUE

Il est intéressant de faire un retour en arriere sur la
maniére dont les problémes ont été abordés par les
géotechniciens confrontés aux fondations sur terrains
argileux en région parisienne et aux sinistres qui en
ont découlés.

Avant 1976, on craignait surtout les phénomeénes de
gonflement, si bien qu'il était usuel de charger aussi
fortement que possible les fondations. On disait alors
par exemple que la pression de gonflement des argi-
les vertes était de 0,2 MPa et que pour éviter des
désordres, le taux de travail du sol devait excéder
cette valeur, sans toutefois dépasser 0,3 MPa car
l'argile reste tout de méme compressible...

En fait la pression de gonflement n'est pas une carac-
téristique intrinséque d’'une argile. Cette pression de
gonflement varie en fonction de la teneur en eau. A
saturation, une argile ne gonfle pas : par contre un
abaissement de sa teneur en eau entraine un fort
potentiel de gonflement. Ainsi une argile plastique
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1

Fig. 4. — (Cliché SIMECSOL). Etaiement d’un pavillon fondé sur les argiles vertes
et dont le pignon menacait de s'écrouler & Quincy-sous-Senart (Seine-et-Marna).
Fig. 4. — Strutting for private house founded on « green clay », to avoid imminent collapse of the gable ;
in Quincy-sous-Senart (Seine-et-Marne).

dont la teneur en eau s'abaisse a 20 % a-t-elle une
pression de gonflement de l'ordre de 1 MPa et sa
résistance a la compression simple peut passer de 0,2
MPa pour une teneur en eau de 35 % a plus de 2
MPa pour une teneur en eau de 20 % (fig. 5).

A partir de 1976, on a revu certaines idées et on a
commencé a se préoccuper des problémes de des-
siccation et de retrait ; on a alors estimé a juste titre
que les fondations devaient étre établies & une pro-
fondeur suffisante pour échapper aux phénomeénes de
variations de teneur en eau. Mais les sécheresses de
1989 et 1990 ont montré que les argiles pouvaient
s’'assécher sur plusieurs métres. Un récent sinistre a
Paris a ainsi montré que les argiles vertes avaient été
desséchées sur 5 m d’épaisseur. On comprend aisé-
ment les désordres qui peuvent en résulter quand une
couche d’argile verte de 2 m d’épaisseur tasse de 4
a 5 cm lorsque sa teneur en eau s'abaisse de 5 %.

C’est pourquoi récemment de nombreux sinistres se
sont déclarés sur des constructions qui avaient déja
été reprises en sous-ceuvre au moyen de puits
manuels dont on pensait qu'ils descendaient assez bas
pour échapper aux variations de teneur en eau du
sol, mais qui restaient toutefois dans largile.

En fait, pour une construction neuve, si I'on veut mal-
gré tout se fonder dans l'argile et éviter de faire des
fondations profondes sous la couche argileuse, il faut
respecter 4 conditions :

— descendre les fondations aussi bas que possible ;

— faire des structures assez raides pour que les mou-
vements différentiels du sol puissent étre absorbés par
cette rigidité ;

— éviter toute plantation de type peuplier, saule ou
chéne a proximité de la construction (on dit qu’'un
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Fig. 5. — Variation de la pression de gonflement en fonction
de la teneur en eau.
Fig. 5. — Variation of the swelling pressure us water content.

arbre adulte de I'une de ces espéces desséche le ter-
rain jusqu’a une distance égale a 1,5 fois sa hauteur) ;

— faire des canalisations trés résistantes pour éviter
tout apport ponctuel d'eau sous les fondations suite
a une rupture.

Un cas particulier est constitué par les terrains en
pente ; il faut veiller & ce que les fondations soient
encastrées par rapport au terrain naturel de la méme
hauteur a 'amont et & l'aval, sinon on s'expose & un
asséchement plus intense des argiles & l'aval et donc
a un tassement plus accentué a l'aval. Ce phénoméne
est a l'origine de nombreux sinistres.

4. ETUDE DE SOLS EN CAS DE SINISTRE

Dans le cas d'un sinistre dit @ un phénoméne de
retrait d'argile, I'étude de sols aura pour but de déter-
miner les causes exactes du sinistre et les moyens a
metire en ceuvre pour y remédier.

Dans cette optique, il conviendra en premier lieu de
déterminer au moyen d'un ou plusieurs puits de
reconnaissance la géométrie des fondations, leur pro-
fondeur et la nature du terrain d’assise. Cette recon-
naissance est indispensable pour concevoir ensuite la
reprise en sous-ceuvre.

Puis, il faut déterminer la nature et les caractéristiques
des terrains sur une hauteur suffisante permettant de
dimensionner correctement la reprise en sous-ceuvre.
A cet égard on doit respecter la prescription du DTU
13.2 « Fondations Profondes » imposant de reconnai-
tre les terrains jusqu'a 5 m au-dessous des fondations
futures. La reconnaissance devra permettre de
déterminer :

— le niveau d'assise des puits ou micropieux de
reprise en sous-ceuvre éventuelle ;

REVUE FRANGAISE DE GEOTECHNIQUE

— les hypothéses & prendre en compte dans le cal-
cul des forces portantes :

® épaisseur sur laquelle on doit tuber les micropieux
ou prendre un frottement négatif ;

e frottement latéral positif admissible dans les terrains
compacts et insensibles aux variations de teneur en
eau ;

e valeur de l'effort admissible par le sol pour des fon-
dations sur puits.

A cet effet, les différentes méthodes qui peuvent étre
mises en ceuvre sont les suivantes :

— le pénétrométre dynamique, mais cet appareil peut
donner lieu & de faux refus, d’'oll une hauteur de
reconnaissance insuffisante et par ailleurs, on ne
reconnait pas par cette technique la nature du terrain,
et en particulier I'épaisseur d'argile & neutraliser ;

— le pressiométre, a la condition que les essais pres-
siométriques soient réalisés dans des sondages a la
tariére ou par carottage-battage, de maniére a obte-
nir une coupe précise du terrain ;

— le Standard Pénétration Test. Cette technique qui
consiste & carotter le terrain et & mesurer sa résistance
est particuliérement bien adaptée, méme en terrain
argileux, contrairement & un certain nombre d'idées
recues.

Dans les cas difficiles, on complétera ces investigations
in situ par des essais en laboratoire : essais de gon-
flement & I'cedometre pour apprécier le degré de des-
séchement des argiles et leur potentiel de gonflement,
mesures de teneur en eau pour déterminer I'épaisseur
de terrain qui a été desséchée.

Enfin, il sera utile de suivre I'évolution des désordres
et d'apprécier le cas échéant lefficacité du reméde mis
en ceuvre. A cet effet, deux systémes peuvent étre
utilisés soit ensemble, soit séparément :

— mesures de nivellement direct & partir d’'un point
supposé fixe (on a ainsi une précision de l'ordre du
1/10 mm) ;

— mesures d'ouvertures de fissures au moven de jau-
ges a vernier du type LPJS qui donnent aussi une
précision du 1/10 mm, ou au moyen d’extensome-
tres & billes qui ont une précision du 1/100 mm et
qui permettent des mesures dans les trois dimensions.

Pour étre valables, les mesures doivent &tre effectuées
sur un cycle de saisons, c'est-a-dire pendant un an,
avec une fréquence si possible mensuelle.

5. LES DIFFERENTS REMEDES

Une fois la situation analysée et le diagnostic porté
sur l'origine des désordres et sur leur évolution pré-
visible, il importe de metire en ceuvre des moyens
propres a assurer la stabilité, si possible définitive, du
batiment sinistré.

Dans bien des cas, il suffira d'abattre I'arbre (ou les
arbres) a l'origine d’une situation dissymétrique. Il fau-
dra non seulement couper l'arbre mais aussi neutrali-
ser définitivement ses racines par injection de chlo-
rate de soude. Il vaut mieux souvent sacrifier quel-
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ques arbres plutét que de se lancer dans une reprise
en sous-ceuvre des fondations onéreuse et parfois
hasardeuse. Parallélement & cette opération, il con-
viendra de vérifier et, le cas échéant, de réparer et
de renforcer les canalisations d’eaux pluviales et usées.

Mais parfois, on ne peut pas toujours couper les
arbres parce qu'ils sont chez un voisin récalcitrant qui
les avait plantés avant que ne soit construit le bati-
ment sinistré, ou bien la cause est différente et il faut
alors envisager une reprise en sous-ceuvre du batiment
sinistré.

Toutes les reprises en sous-ceuvre n'ont pas la méme
valeur. En premier lieu, il faut éviter, comme on l'a
vu, celles qui restent dans les terrains argileux et qui
peuvent s’avérer insuffisantes & terme. Il convient éga-
lement d’éviter les reprises partielles qui entrainent la
création de points durs et sont susceptibles d’engen-
drer des désordres encore pires. Ainsi pour un pavil-
lon en Seine-et-Marne deux angles avaient été repris
au moyen de micropieux. L'année suivante il fallut
étayer le pavillon qui se disloquait ; il a ensuite été
nécessaire de le démolir entiérement et de le recons-
truire sur des pieux de gros diametre (fig. 6).

Ceci étant, la meilleure maniére de reprendre un bati-
ment en sous-ceuvre consiste & réaliser des puits
manuels blindés sous les terrains argileux. Ce systéme

présente trois avantages majeurs :

— du poeint de vue mécanique un puits, massif par
nature, a une inertie beaucoup plus forte que les
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micropieux, ce qui lui permet de mieux résister aux
efforts horizontaux qui sont exercés en téte de fon-
dation car les phénomeénes de retrait et de gonflement
se développent aussi bien dans le sens horizontal que
vertical ;

— on peut vérifier la nature et la résistance du ter-
rain que l'on atteint ;

— on peut surtout voir ce que l'on fait alors que dans
le cas de micropieux on n'est pas a I'abri d’'une erreur
d’exécution.

Les puits peuvent étre jointifs, auquel cas ils seront
exécutés par plots alternés. lls peuvent aussi étre dis-
continus et liés entre eux par une longrine en béton
armé exécutée par parties en sous-ceuvre,

Les puits sont coulés en béton non armé dosé a
350 kg de ciment CLK par m?3. La liaison entre les
fondations anciennes et les reprises se fait au moyen
d’'un mortier sans retrait mis en place aprés que le
béton ait fait sa prise. Bien entendu toutes précau-
tions doivent étre prises pour éviter d’aggraver les
désordres pendant les travaux ; en particulier, on limi-
tera les ouvertures sous les fondations & des plots de
1,5 m de large (éventuellement davantage en cas de
fondations ferraillées).

L’inconvénient majeur de la technique des puits réside
dans son prix, si bien que cette technique n’est guére
applicable que si la couche portante se trouve a fai-
ble profondeur (moins de 5 m en général).

Fig. 8. — (Cliché SIMECSOL). La fissure de |'année 1985 a été colmatée, on a repris en sous-ceuvre le pavillon

partiellement au moyen de puits trop courts ...

et en 1989 une nouvelle fissure, paralléle a la précédente est apparue.

Pavillon situé a Montgeron (Essonne) et fondé sur les argiles vertes.
Fig. 6. — 1885 crack was tapped , the villa was further partially under-pifed with too short piles... and in 1989,
new crack appeared parallel with the ancient one.
Villa settled in Montgeron (Essonne) and founded on « green clay ».



14

La deuxiéme technique, dont I'emploi se généralise
est donc celle des micropieux ancrés largement dans
des terrains compacts et insensibles aux variations de
teneur en eau. Le liaisonnement aux fondations exis-
tantes pourra se faire par scellement direct au mor-
tier sans retrait & la condition que les fondations soient
assez épaisses et assez résistantes. Sinon il sera néces-
saire de réaliser une longrine de liaison en sous-
ceuvre. A noter que les forages a travers les fonda-
tions doivent se faire par carottage pour éviter tout
ébranlement des structures d'un béatiment déja fragi-
lisé. Les micropieux ont généralement des diamétres
de 100 a 200 mm. Ils sont armés de barres type
DYWIDAG ou de tubes métalliques dont la section
est calculée pour reprendre les charges transmises aux
micropieux. Il s'agit de micropieux non injectés ou
I'espace entre I'armature et le terrain est rempli d'un
coulis fortement dosé en ciment (1 200 kg/m?) mis
en place par gravité au tube plongeur.

Le calcul des micropieux devra tenir compte du fait
que lorsque les terrains se réhydratent des forces
ascendantes dues au gonflement peuvent se dévelop-
per si bien que les micropieux travaillent alors en
tirants. Ainsi s'ils ne sont pas assez ancrés dans la cou-
che compacte sous l'argile, ils peuvent étre entrainés
vers le haut. On a vu ainsi dans le Val-de-Marne des
maisons reprises par des micropieux trop courts, se
soulever, et subir de tels désordres qu'il a fallu les
démolir et les reconstruire (en réalisant 1& encore des
fondations sur pieux de gros diamétre).

Dans tous les cas, les réparations ne devront étre
entreprises qu’apres stabilisation des mouvements. En
effet, les fravaux de reprises en sous-ceuvre peuvent
engendrer de nouveaux mouvements et surtout, il
convient d'attendre que les charges soient effective-
ment reportées sur les fondations nouvelles ; or ces
fondations n’entreront véritablement en service qu'a
J'été suivant lorsque les fondations anciennes connai-
tront & nouveau une défaillance sous l'effet de la
sécheresse.

Enfin, il convient de parler de deux techniques pour
les déconseiller, sauf dans certains cas bien précis. En
premier lieu, le drainage qui contribue encore a assé-
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cher le terrain, donc & accentuer le phénoméne de
retrait. En second lieu I'arrosage du terrain qui ne
peut étre efficace que s'il est fait de maniére uniforme,
réguliére et dosée, autant de conditions dont on
s'apercoit qu'elles sont difficiles & réunir dans la
pratique.

6. LA CONDUITE DES TRAVAUX
DE CONFORTEMENT

La conduite des travaux de confortement nécessite
beaucoup de soin. Il faut d’abord porter le bon dia-
gnostic, puis établir un projet qui soit bien adapté au
probléme posé, car chaque cas est particulier, et enfin
s'assurer de la bonne exécution des travaux et de leur
efficacité. C'est pourquoi il est indispensable que la
direction de ces travaux soit confiée & un maitre
d’ceuvre spécialisé qui conseillera le maitre d’ouvrage
et défendra au mieux ses intéréts technique et finan-
cier.

C’est ce maitre d'ceuvre qui établira le projet sur la
base duquel seront consultées les entreprises, c’est lui
qui vérifiera que les conditions d’exécution sont cor-
rectes et qui sera & méme de régler les problémes en
cours de chantier, Le maitre d’ceuvre pourra étre le
géotechnicien qui a procédé aux études de sols a la
condition bien entendu qu'il ait les qualifications vou-
lues et qu'il soit assuré en conséquence.

La présence d'un bureau de contréle est également
souhaitable bien que non indispensable du moins pour
les pavillons individuels. Enfin, il convient que le mai-
tre d'ouvrage souscrive une assurance dommages-
ouvrages. Il v a en effet un trés grand nombre de
sinistres dus a des reprises insuffisantes ou mal exé-
cutées,

Les phénomenes naturels dus au desséchement des

argiles mettent en jeu des forces considérables. Il reste

encore beaucoup a observer et a apprendre dans ce

gomaine, qu’il convient d’aborder avec sérieux et mo-
estie.
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Résumé

Les sécheresses exceptionnelles des deux derniéres années (1989 et 1990) ont
provoqué des dégéats trés importants dans les constructions récentes et ancien-
nes.

A partir de I'analyse des enquétes faites en France et de son expérience pro-
fessionnelle, le contréleur technique déduit des conclusions pratiques et pro-
pose des éléments de réflexion pour de futures recommandations a |'usage des
constructeurs.

Abstract

The unexpected draughts of two last years (1989 and 1991) caused very exten-
sive damages to new and old buildings.

Analysing the results of enquiries made in France and from his own professio-
nal experience the construction adviser gives some pratical conclusions to be
used in recommendations to building specialists.

* 3, avenue du Centre, 78182 Saint-Quentin-en-Yvelines.
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1. PRESENTATION

La France, qui a la réputation d’'un pays au « climat
tempéré », nous offre depuis dix ans quelques sur-
prises désagréables.

Citons pour mémoire :

— les tempétes en Bretagne de novembre 1982 et
octobre 1987, Celles du début 1990 dans le Nord-
ouest de la France ;

— les inondations de 1988 avec la catastrophe de
Nimes. La premiére estimation de la récurrence du
phénomeéne était de mille ans, la derniére est infé-
rieure & cent ans ! Et la toute derniére inondation de
décembre 1990 dans les Ardennes de la Meuse, qua-
lifie « du siécle » ;

— les chutes de neige de I'hiver 1986 et celles de
décembre dernier dans I'Ain ;

— enfin, et c’est Ia notre propos, les sécheresses de
1976 et celles des deux derniéres années 89 et 90.

En effet, depuis deux ans, la baisse marquée de la
pluviométrie se traduit, entre autres phénomenes, par
un asséchement progressif des terrains, surtout argi-
leux ou marneux,

Ces terrains, en se desséchant, se rétractent en entrai-
nant des désordres plus ou moins importants aux
ouvrages fondés superficiellement.

Le phénomeéne est & I'échelon national ; il touche de
nombreux départements et ressort de la catégorie des
catastrophes naturelles.

Nous allons tenter de faire un premier bilan sur nos
informations et connaissances en la matiére et essayer
de proposer des recommandations pour éviter, ou
pour le moins atténuer, les conséquences parfois dra-
matiques d’'un phénoméne naturel qui a, il faut I'a-
vouer, surpris les géotechniciens.

Il faut bien reconnaitre malheureusement que, ni les
réglements (DTU par exemple) ni les études de sols
et fondations au sens large du terme n’avaient envi-
sagé ce cas de figure.

On sait estimer des déformations sous charges dans
'étude classige des fondations : c'est I'analyse de
linteraction sol-structure. On connait les risques de
gonflement de certains matériaux argileux (cf. les mar-
nes vertes fristement célébres de la Région parisienne).
On ne s'est pratiquement jamais préoccupé du phé-
noméne de retrait des matériaux argileux par dessi-
cation. Les désordres provoqués par la sécheresse de
1976 ont bien fait 'objet d'expertises et d'études par-
ticuliéres mais il n’en a pas été tiré un enseignement
général.

2. RAPPEL DE LA LOI DU 13 JUILLET 1982
POINTS ESSENTIELS

Cette loi a créé une garantie obligatoire par contrats
d'assurance des catastrophes naturelles.

Les effets des catastrophes naturelles sont les dom-
mages matériels ayant pour cause déterminante l'in-
tensité anormale d’un agent naturel lorsque les mesu-
res habituelles & prendre pour prévenir ces domma-
ges n'ont pu empécher leur survenance ou n’ont pu
étre prises.
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Les dommages matériels qui en découlent sont
indemnisés, soit par la « Multirisques Habitation », soit
par la « Tout Risque Chantier » (TRC), la « Dommage
Quvrage » étant exclue.

La catastrophe naturelle doit étre constatée par Arrété
Interministériel a la suite d’'une procédure administra-
tive (avec publication au JO).

De ce bref rappel une série de question-clés en
découlent.

Quels sont les critéres définissant I'état de catastrophe
naturelle « sécheresse » ?

Citons :

® criteres météorologiques (ensoleillement, durée,
seuil) ;

® critéres géotechniques (nature du sol, caractéristi-
ques de gonflement ou de retrait).

Dans quelle mesure la sécheresse est-elle la cause
déterminante du phénoméne ?

Certains ouvrages n'étaient-ils pas « aux limtes de
'épure » a la veille de la sécheresse. Cette dernidre
étant le « révélateur » de leur mauvais état, de leur
mauvaise conception ou de leur mauvaise réalisation ?

Quelles sont les solutions confortatives ?

Doivent-elles étre définitives pour se prémunir contre
toute nouvelle sécheresse exceptionnelle (il faut bien
noter dés a présent que beaucoup d'ouvrages légers
oll anciens ne permettent pas la « solution maximale »
de reprise en sous-ceuvre par micropieux) ?

Doit-on attendre (et observer) les effets dus au retour
a des périodes humides comme actuellement et ten-
ter d’optimiser les solutions confortatives ?

Quelles sont les études géotechniques & réaliser pour
analyser le « risque de retrait » des sols argileux ?

Les essais actuels (in situ en particulier) sont-ils bien
adaptés ?

Peut-on définir une méthodologie simple qui soit a
la portée de tous les bureaux d'études des sols et
fondations ?

Quelles seraient les « recommandations » d suivre
pour les futurs ouvrages tant au stade conception que
réalisation ; en particulier doit-on définir une profon-
deur « hors sécheresse » ?

Il faut préciser dés a présent que la Délégation aux
risques majeurs du ministére de I'Environnement a
créé trois groupes de travail en novembre 1990 avec
les thémes suivants :

— critéres et seuils d’appréciation de I'état de catas-
trophe naturelle ;

— rédaction de « recommandations techniques » trai-
tant des solutions confortatives et préventives ;

— assurance et expertise.

Ces actions doivent étre conduites avec diligence et
efficacité pour répondre a l'attente des personnes
sinistrées.

Par ailleurs, cing organismes (APSAD, AFAC, CCR,
FNB et 'Agence Qualité Construction) ont passé com-
mande au CEBTP d'un recueil de directives précises
et pratiques de réparation efficaces et économiques
des désordres consécutifs & la sécheresse exception-
nelle des années 1989 et 1990. Ce guide pratique
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devrait étre disponible avant la fin 1991. Le CEBTP
est aidé dans sa tche par des membres des groupes
de travail de la Délégation aux risques majeurs.

3. RAPPEL TRES SIMPLIFIE
DU PHENOMENE PHYSIQUE

Le retrait des sols de fondation provoqué par la
sécheresse n'intéresse pratiquement que les « sols argi-
leux ». Certaines argiles sont plus sensibles au retrait
que d’autres, ce sont celles, en particulier, qui con-
tiennent des Montmorillonites ou des Illites.

Une premiere approche de leur identification est don-
née par les limites d'Atterberg. 1l faut se méfier des
matériaux argileux dont la limite de liquidité est supé-
rieure & 50 et l'indice de plasticité supérieur a 15.

Y ’ 69%
- 100
=
9
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Ensuite se pose le probléeme de la mesure et de I'esti-
mation du retrait | (quel essai géotechnique ?)

La sécheresse est définie par deux facteurs, son inten-
sité et sa durée. On retrouve 13, et 13 seulement,
I'analogie avec le gel. Il faut préciser tout de suite que
les profondeurs dites hors gel n'ont aucun rapport
avec les profondeurs atteintes par la sécheresse !

La sécheresse a pour corollaire la pluviométrie. On
peut constater, par exemple, qu'en 1989 la pluvio-
métrie n'était que 55 & 85 % par rapport & la nor-
male (fig. 1). Si 'on considére uniquement la pluie
efficace, celle qui pénétre dans le sol, on constate
durant la méme période une baisse générale par rap-
port & la moyenne (de 0 & 100 %). Seul le Nord de
la France révéle une augmentation (de 1 & 40 %)

(fig. 2).

86%

Fig. 1. — Pluviométrie de I’année novembre 88-octobre 89.
Fig. 1. — Rainfall for the period novernber 88-October 89.
85 % Rapport & la normale Compared to normal

5 Période de retour (une annde sur cing)

Returned period (one in five)
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Voleur en pour cent de lo pluie efficace de I'annéepar ragport &
la pluie efficace moyenne

Pluie efficace supérieure & lo moyenne
Pluie efficace campnise entre la moyenne et 30 % de la mayenne

. Pluie efficace inférieure G 50% de la moyenne

Fig. 2. — Comparaison de la pluie efficace de I'année 1988-89 avec la moyenne de référence.
Fig. 2. — Comparison of « Useful » rainfall for the year 1988-89. Compared with the reference average.

Suivant les régions, et en toute premiére approxima-
tion, la sécheresse aurait fait sentir ses effets sur une
profondeur de l'ordre de deux meétres (Nord de la
France) a trois metres (Sud de la France) si l'on
excepte linfluence des racines des arbres qui peut
dépasser cing metres.

Il faut bien noter que la dessication des sols provo-
que un tassement différentiel pour trois raisons :

— les sols sont hétérogénes méme dans I'emprise
limitée d’'un ouvrage ;

— la répartition des contraintes dans le sol n’est pas
homogeéne ;

— la dessication se propage de I'extérieur vers |'exté-
rieur des fondations par suite du gradient de température.

Il est un acteur bien vivant qui joue le réle du traitre
dans cette scéne, c’est I'arbre. La sécheresse a con-
firmé, s'il en était besoin, le réle important joué par
la végétation et, en particulier, celui de certaines espe-
ces tels les peupliers. Ces derniers, qui sont de gros
consommateurs d'eau (200 a 400 l/jour), vont en
période de sécheresse puiser leur complément dans
'eau du sol. Lorsque les racines passent au voisinage
ou sous les fondations, on congoit aisément les tas-
sements qui peuvent se produire par assechement
progressif du terrain. Il faut bien avouer que les peu-
pliers n’ont pas attendu la sécheresse pour sévir. Cette
derniére n’a fait qu'amplifier leurs méfaits.

Une régle simple, mais peu souvent respectée con-
siste & implanter des arbres & fort pouvoir d'absorb-
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sion a une distance supérieure & la hauteur de l'arbre
adulte (fig. 3).

_1F.
arbre
(peuplier, etc.) H
H a 15H

Fig. 3. — Distance minimale entre les batiments et les arbres.
Fig. 3. — Minimum distance between house and tree.

4. REPARTITION GEOGRAGPHIQUE
ET ANALYSE STATISTIQUE

Nous avons deux sources d’informations, celle de la
Délégation aux risques majeurs et celle de 'Agence
qualité construction.

La premiére nous donne le recensement des dépar-
tements sinistrés a la mi-novembre 90. C'est ainsi que
216 communes réparties sur 17 départements ont été
reconnues sinistrées par Arrété Interministériel aprés
avis favorable de la commission chargée d’instruire les
dossiers transmis par les Préfets. Le département du
Nord bat un triste record avec 70 communes”®.

La seconde nous présente une analyse de la patho-
logie aprés dépouillement d’une enquéte faite auprés
de son réseau d'experts. C'est ainsi qu'elle a donné
305 fiches se rapportant & 356 ouvrages (cf. réparti-
tion géographique) (fig. 4 et 5).

II'y a des divergences entre les répartitions des dépar-
tements sinistrés et celle des expertises. Cela tient au
fait que dans la seconde source d'information le « bon
vouloir » de l'expert joue un certain role.

Mais quelles qu’en soient les disparités, il est possible
d’en tirer un certain nombre d'enseignements.

Ainsi les 356 cas recensés se décomposent en :

® maisons individuelles : 340 cas dont 328 construc-
tions nouvelles ;

e bdtiment collectif : 1

® qutres constructions : 15.

Pour les maisons individuelles on trouve 90 % de
rez-de-chaussée.

On voit que les maisons a simple rez-de-chaussée
constituent la majorité des batiments sinistrés (86 %
du total des fiches).

Si I'on analyse la nature du plancher bas, on cons-
tate que le dallage sur terre-plein vient largement en
téte avec 253 cas, soit plus de 70 %. Puis viennent

19

les planchers sur vide sanitaire (= 18 %), les plan-
chers sur sous-sol partiel (= 6 %) et les planchers
sur sous-sol total (=) 5 %).

L'histogramme des profondeurs de fondations, aprés
correction, montre que la majorité des fondations se
situent entre 20 et 80 cm de profondeur (fig. 6)

On peut donc constater que I'exemple type de
'ouvrage sinistré est la maison individuelle nouvelle
a simple rez-de-chaussée avec dallage sur terre-plein.
Comme ces maisons représentent environ 35 % du
marché, on peut conclure qu’elles présentent le taux
de sinistralité le plus élevé.

Dans la quasi-totalité des cas analysés, le sol de fon-
dation est argileux (argile pure, argile calcaire, limon
argileux).

Enfin, dans 120 cas sur 356 on signale la présence
d’arbres ou d’arbustes au voisinage de la construction
(soit 30% des cas).

Quels sont les désordres constatés ? Ce sont des fis-
sures dans les éléments porteurs (murs de facade,
pignons) d’amplitude trés variable (jusqu'a plusieurs
centimétres), souvent en diagonale traduisant des
affaissemnents différentiels des fondations superficielles.
On note aussi des fissures horizontales traduisant des
décollements des fondations.

Ce sont des affaissements avec ou sans fissuration des
dallages. La valeur maximale de tassement signalée
est de 12 cm.

Dans 80 % des cas, I'expert a conclu a une reprise
en sous-ceuvre, soit en reprise totale (= 30 %), soit
en reprise partielle (= 50 %). Les modes de reprise
en sous-ceuvre sont les suivants :

— par plots (= 37 %) ;

— par micropieux (= 34 %) :

— par semelles continues (= 14 %) ;
— par injection sous dallage (= 13 %).

On voit que les deux solutions les plus utilisées sont
les plots et les micropieux.

Sans rentrer dans les détails on peut donner les cofits
approximatifs suivants :

colt moyen par ouvrage = 100 000 F (10 000 F
sans reprise en sous-ceuvre a 111 000 F avec reprise
en sous-ceuvre).

Ces réparations appellent quelques commentaires de
notre part :

— on ne connait pas encore la « réversibilité » du
retrait. Il nous parait opportun lorsque le cas de figure
n'est pas dramatique (risque d’effondrement) d’atten-
dre avant de définir une reprise en sous-ceuvre (col-
matage des fissures) ;

— la solution de reprise en sous-ceuvre est une solu-
tion lourde et colteuse qu'il importe d’étudier avec
soin (nécessité d’'une étude des sols pour dimension-

" Plus de 1 500 communes sont touchées et plus de 50 départe-
ments sont concernés a fin avril 1991,
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Fig. 4. — Répartition géographique des 305 fiches recues.

Fig. 4. — Geographic repartition of 305 files received.

ner les plots ou les micropieux). Dans le cas des
micropieux, la structure des pavillons ne se préte pas
toujours a ce mode de reprise en sous-ceuvre : on
a pu constater des ruptures de liaison de téte de
micropieux. D'une facon générale il est fortement
déconseillé de procéder a des reprises en sous-ceuvre
partielles. La partie traitée crée un point dur qui peut
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induire dans le temps des désordres dans la partie
apparemment saine ;

— on ne signale pas suffisamment le réle négatif des
arbres qu'il faut faire enlever lorsqu'ils sont en cause !

— enfin les injections sous dallage sont délicates a
réaliser (absence de vides, défaut de réaction) et peu-
vent conduire & des désordres.
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Fig. 5. — Répartition géographique des 356 cas recensés.
Fig. 5. — Geographic repartition of the 356 cases studied.

Premiéres conclusions

Nos réflexions seront trés générales, il n’est pas dans
notre propos dimposer des directives, mais simple-
ment de faire quelques rappels pour orienter de futu-
res recommandations.

Au stade de I'étude géotechnique il faut que soient
précisées les caractéristiques de gonflement ou de
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retrait des matériaux argileux suivant un mode opé-
ratoire simple et commun & tous les laboratoires.

Au stade du projet il ne faut pas oublier les régles
d’or suivantes :

— maintenir le taux d’humidité naturel du matériau
argileux, d'oll des notions de protection extérieure et
de drainage ;
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Fig. 6. — Histogramme des profondeurs (353 cas).
Fig. 6. — Histogram of foundation detphs (353 cases)

— éviter les dallages sur terre-plein et concevoir des sous-sol ; les fondations sur picots constituent une
vides sanitaires ; excellente solution économique ;

— étudier le meilleur raidissement de I'ouvrage ; — proscrire les arbres et arbustes au voisinage ;
— rechercher un niveau de fondation insensible aux — ne pas oublier les liaisons souples a l'arrivée ou

variations de température ou d’humidité : pavillons sur au départ des canalisations.
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Résumé

Les sécheresses exceptionnelles de 1989 et 1990 ont engendré des domma-
ges dans les constructions fondées sur sols argileux ou silteux, certaines agées
d'une centaine d'années. Cela souléve quelques problémes dont certains ne sont
pas complétement résolus :

— quels sont les critéres & considérer pour le projet de telles fondations et pour
leur réparation ? Faut-il inclure des données aussi sévéres que celle de ces deux
années ?

— qui est responsable pour indemniser les propriétaires des dommages et des
réparations ? Cela reléve-t-il des assurances, dans le cadre de la garantie décen-
nale ? Si cela est confirmé en Justice le seul recours possible est la loi du 13
juillet 1982 sur les « catastrophes naturelles » qui nécessite la prise d'un décret
interministériel.

Abstract

The exceptionally sever droughts experienced in 1989 and 1990 has genera-
ted damages in buildings founded upon clayey and silty soils, some of them
being one hundred years old. This has raised questions, the answers of which
are not straightforward :

— which should be the criteria considered for the design of the foundations
or their repair. Should they include circumstances as exceptionnal as those ex-
perienced during the two last years ;

— who is responsible to indemnify the owners for the damages and their repair.
Is the exceptionnal drought an external cause that would relieve the insurance
companies from their obligations under the ten year guarantee insurance con-
tract, as they seem to consider. If this is confirmed by the courts, the only
possible way for the owner to be idemnified is under the law dated 13th July
1982 (« Natural Catastrophies ») which requieres an interdepartment decree.

* 29, chemin de Meulan, 78126 Aulnay-sur-Mauldre.
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La sécheresse exceptionnelle qui s'est installée en
1989 et 1990 a des conséquences importantes sur le
comportement des ouvrages par suite de la rétraction
des terrains argileux, limoneux et marneux, par abais-
sement de leur teneur en eau naturelle, induisant un
affaissement des fondations.

Les fondations posées sur ces horizons sont donc sou-
mises & des tassements différentiels suivis d'une fis-
suration des structures dont la gravité est liée a la fois
a l'importance des mouvements de |'assise, mais éga-
lement a la raideur ou a la souplesse et la fragilité
des constructions, Ceci peut conduire a des sinistres,
quelquefois spectaculaires, sur des constructions d’age
varié, récentes ou trés anciennes, qu'il faut réparer.

Le probléme de la prise en compte de ces sinistres

est difficile & aborder, le présent article tente d'y
apporter une réponse ou un début de réponse.

Dans les articles précédents MM. P. BLONDEAU et
P. VANDANGEON ont analysé le phénoméne et ont
posé le probléme de la recherche d'une assise de fon-

dations pour les ouvrages futurs & l'abri de ce
desséchement.

Ceci revient a aborder le probleme majeur de la pré-
vention, aspect non négligeable des choses, mais dia-
blement difficile et délicat a résoudre sachant que la
séﬁheresse n'est qu'un phénoméne naturel exception-
nel.

1. REFLEXIONS SUR LA PREVENTION

Faire de la prévention vis-a-vis de la rétraction possi-
ble des assises argileuses sous des fondations, lors
d'une sécheresse exceptionnelle, c’est rechercher un
niveau pour les fondations non susceptible d'étre
atteint par le phénoméne ou non sensible a la dessi-
cation.

Mais ceci revient a se demander a quelle profondeur
il faut asseoir des fondations dans la mesure ol exis-
tent dans le sol des formations argileuses de plusieurs
metres d’épaisseur.

Faut-il adopter des approfondissements de fondations
de plusieurs métres, ou prévoir des éléments profonds
(puits, pieux ou micropieux) pour prévenir les con-
séquences d'un phénomeéne considéré comme trés
exceptionnel, et qui donc, par ce caractére trés excep-
tionnel, risque de ne pas se représenter & nouveau
aprés plusieurs décennies ? (ont été affectées en 1990
des consiructions centenaires qui n'avaient jusqu'a pré-
sent jamais subi de désordre). Les réponses a appor-
ter & ces questions sont délicates et difficiles.

L’approfondissement éventuel des fondations, par rap-
port aux régles de I'Art habituellement prises en
compte, dépend a la fois du site, des conditons natu-
relles, de la présence ou non de terrains sensibles a
la sécheresse, et de la structure de la construction a
fonder.

En tout état de cause, le niveau de fondations doit
impérativement étre déterminé a la suite d’'une étude
sérieuse du sol par un bureau d’études géologiques
et géotechniques afin de singulariser les niveaux argi-
leux sensibles.

Sur le plan de la structure des constructions, on peut
noter que, souvent, un raidissement léger, s'il est
prévu a l'origine, permet d'absorber une grande par-
tie des déformations induites par les mouvements des
fondations, lorsque ceux-ci restent minimes.

Cette intervention n’est pas seulement conseillée, elle
apparait impérative.

2. ASPECT DELICAT DU REGLEMENT
DES SINISTRES

D’une facon générale, dans la mesure ol les régles
de I'Art visant les fondations ont été respectées, et
ol les conseils d'un bureau des sols ont été suivis
d'effet, il est difficile de déterminer, en cas de phé-
nomeéne exceptionnel de type sécheresse, la respon-
sabilité des divers intervenants & l'acte de construire.

-

En effet, que peut-on reprocher & ces constructeurs
si tout a été correctement étudié et réalisé, et que la
cause déterminante des désordres apparait étre, sans
nul doute possible, I'affaissement des fondations par
suite de la rétraction importante de leur assise due
aux conditions de sécheresse exceptionnelle.

Un expert judiciaire, devant une telle situation, peut
étre trés géné d'avoir a fournir au Tribunal les élé-
ments lui permettant d’apprécier les responsabilités des
différents intervenants.

Néanmoins, durant toute la période de garantie
décennale (article 2270 du Code civil), il ne faut pas
oublier que tout constructeur est responsable de plein
droit envers le Maitre de 'ouvrage «... des domma-
ges, méme résultant d'un vice du sol... » (article
1792).

Toutefois, comme le prévoit le second alinéa de I'arti-

cle 1792 :

« une telle responsabilité n’a point lieu si le construc-
teur prouve que les dommages proviennent d'une
cause étrangeére ».

La sécheresse exceptionnelle est-elle la cause étran-
geére exonérant les constructeurs de leur responsabi-
lité de droit ?

Probablement oui, répondent les compagnies d'assu-
rance qui restent trés prudentes dans la gestion de
leurs dossiers.

Nous ne savons ce que, dans ce cas, sera la posi-
tion des tribunaux.

3. METHODOLOGIE DU REGLEMENT
DES SINISTRES

Dans la mesure ol les dommages peuvent étre cou-
verts par une police d'assurances, le réglement des
sinistres suit une méthodologie bien définie permet-
tant, in fine, l'indemnisation du maitre d’ouvrage afin
qu'il puisse faire effectuer les réparations nécessaires.



LE POINT DE VUE DE L'EXPERT

Cette méthodologie est la suivante, en régle générale :

— la déclaration de sinistre entraine la nomination
d'un expert par les assureurs ;

— cet expert, qui peut étre assisté par un spécialiste
du domaine précis a I'origine des dommages, aprés
examen sur place, renseigne les assureurs sur
'ampleur du sinistre, ses causes probables, et le cofit
approché des éventuelles réparations ;

— ¢'il s'agit d'un probléme de fondations, l'interven-
tion d'un bureau d’études de sols s'avére obligatoire
afin de bien appréhender les causes réelles des mou-
vements ;

— par la suite, une fois le probléme bien cadré, et
les solutions retenues et chiffrées, un maitre d’ceuvre
spécialisé définit et dirige les travaux de réparation.

Il est évident que, dans le cas d’'un affaissement des
fondations par suite de la sécheresse, on doit se
préoccuper de la proximité d'arbres ou de végétation
avides d'eau qui abaissent la teneur en eau du sol
(un saule a besoin de 300 | d’eau par jour, un chéne,
150 1).

Enfin, en cas de reprise de fondations, il faut géné-
ralement envisager une reprise en sous-ceuvre totale
de l'ouvrage. En effet, des fondations posées & des
niveaux différents, peuvent &tre & l'origine, dans le
temps, de nouveaux désordres qu'il faudra alors de
nouveau traiter.

4. PROCESSUS DE REGLEMENT
DES SINISTRES

En régle générale, le réglement d'un sinistre sur un
ouvrage obéit a un processus strictement défini pen-
dant la période de garantie décennale. Au-dela de la
date de prescription (10 ans aprés réception), aucune
garantie n'est plus consentie.

En fait, effectivement, pour les sinistres habituellement
pris en compte, le réglement peut s'effectuer :

— soit par l'intermédiaire de |'assurance dommages-
ouvrages qui couvre l'ouvrage, et qui, aprés avoir
désigné un expert unique, fait 'avance du paiement
des travaux, et se retourne vers les assureurs de
garantie décennale de tous les constructeurs ;

— soit directement auprés de tous les assureurs qui
peuvent désigner également un expert unique (suivant
la nouvelle convention d’expertise commune), et
réglent ensemble les travaux.

[l faut signaler que l'assurance dommages-ouvrage,
instituée depuis la loi du 4 janvier 1978 sur 'assu-
rance-construction, et normalement obligatoire, ne
couvre pas les sinistres dus a une cause extérieure 2
'ouvrage (dégéts dus & une fuite d’une canalisation
sous une voirie, par exemple). La sécheresse excep-
tionnelle est évidemment une cause extérieure que les
assureurs peuvent invoquer pour l'exclure de leur
intervention.

En tout état de cause, en période de garantie décen-
nale, quil y ait ou non DO, on peut penser que la
sécheresse exceptionnelle est la « cause étrangére » de
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I'article 1792 du Code civil qui exonére les construc-
teurs de leur responsabilité (ainsi que nous le disions
précédement), ce qui peut donc amener les assureurs
a refuser toute garantie.

La seule possiblité de réglement découle donc, pour
'ensemble des ouvrages (qu'ils soient sous garantie
décennale ou au-deld), de la publication d’un Arrété
Interministériel dit de « catastrophes naturelles » en
application de la loi du 13 juillet 1982.

Rappelons en effet, que cette loi instaure une obliga-
tion d’assurances vis-a-vis des forces de la nature, par
avenant spécial, pour un certain nombre de polices
(multirisques habitation, tous risques chantier, auto-
mobiles, etc.).

Le déclenchement du processus de réglement par
I'intermédiaire de ces assurances dépend cependant
de la publication au Journal Officiel d'un Arrét Inter-
ministériel (ministéres des Finances et de I'Intérieur)
pris & la suite de I'étude d'un dossier déposé auprés
des Services de la Protection Civile par l'intermédiaire
des Préfectures.

Un article précédent de M. Marcel TOULEMONT,
géologue de la Délégation aux Risques Majeurs donne
toutes informations utiles et il ne parait pas nécessaire
de reprendre ce sujet ici, au risque de faire double
emploi.

Le réglement des sinistres induits par les sécheresses
exceptionnelles de 1989 et 1990 découle de I'appli-
cation directe de la loi du 13 juillet 1982 sur les
« catastrophes naturelles ».

Pour qu’il y ait indemnisation, et que les polices d’as-
surance multirisques habitation interviennent, il faut
qu'ait été pris un arrété de catastrophes naturelles con-
sidérant que la commune ol se situe 'ouvrage est
effectivement sinistrée.

A la fin de l'année 1990, six arrétés de « catastro-
phes naturelles » avaient été publiés au JO, prenant
ainsi en compte les effets des sécheresses exception-
nelles dans 216 communes réparties dans 17 dépar-
tements.

CONCLUSIONS

Nos conclusions au présent article nous aménent &
poser trois questions essentielles dont les réponses ne
sont pas évidentes,

1. Les intervenants a I'acte de construire sont-ils res-
ponsables, et donc répréhensibles, de n’avoir pas
prévu la sécheresse des années 1989 et 1990 ?

Larticle 1792 du Code civil, qui les présume respon-
sables, les exonére néanmoins de leur responsabilité
en cas de cause étrangére.

On ne sait cependant si les juges suivront, sur ce
plan, les assureurs qui peuvent ainsi refuser leur
garantie durant la période décennale.

2. Faut-il alourdir notablement le cotit des ouvrages
par des fondations dimensionnées en fonction des
effets d’'une éventuelle sécheresse exceptionnelle ? et
les dimensionner par rapport & quels effets ?
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3. Quelles reprises en sous-ceuvre doit-on mettre en
ceuvre, et doit-on les dimensionner en fonction des
effets d'une nouvelle sécheresse ?

En tout état de cause, les reprises en sous-ceuvre doi-
vent tenir compte des phénoménes de gonflement des
argiles lorsque les conditions climatiques redeviennent
normales ; et généralement ces reprises doivent &tre
totales.

En conclusion, les conséquences des effets de la
sécheresse exceptionnelle conduisent dans un premier
temps a instaurer une réflexion sur la facon de con-
sidérer le réglement des sinistres affectant les ouvra-
ges, les solutions techniques & mettre en ceuvre, et
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dés maintenant sur les dispositions préventives qu'il
va falloir retenir pour tenir compte de ce phénomeéne
dans la mesure ol celui-ci pourrait & nouveau se
répéter dans les années futures.

BIBLIOGRAPHIE

Au sujet du point de vue des assureurs construction
sur les effets des forces de la nature, il est intéres-
sant de lire l'article publié dans les numéros 8 et 9
de SYCODES INFORMATIONS (décembre 1990 et
mars 1991) : METEO et GARANTIE DECENNALE
par F. AUSSEUR, Directeur des Relations extérieurs
SMABTP.




Les conditions d’application de la loi du 13 juillet 1982 relative
a lindemnisation des victimes des catastrophes naturelles
aux dommages dus a la sécheresse

How the french law (13th of july 1982) is applied
in compensating building damages due to drought ?

M. TOULEMONT

Délégation aux Risques Majeurs
(Ministére de l'environnement)®

Rev. Frang. Géotech. n® 58, pp. 27-30 (janvier 1992)

Résumé

Les dommages occasionnés aux constructions par la sécheresse ayant sévi en
1989, 1990 et 1991 entrent dans le champ d'application de la loi n® 82-600
du 13 juillet 1982. lls peuvent, & ce titre, faire |'objet d’une indemnisation par
les assurances, sous réserve que |’état de catastrophe soit constaté par arrété
interministériel. La prise d'un tel arrété est fondé sur I'examen d'un dossier jus-
tificatif comportant notamment un diagnostic géotechnique. On donne ici quel-
ques précisions sur |'établissement d'un tel diagnostic dont I'objet est de met-
tre en évidence la relation de causalité entre les dommages subis et |'intensité
anormale du phénomeéne de sécheresse.

Abstract

In France, building damages due to drought are covered by compensation pro-
cedures that stem from the law of the 13th of july 1982, Compensating, paid
by insurance companies, is subject to the official statement of the « state of
natural disaster », Such a statement is made as an « arrété » signed by several
ministers and based on evaluation of all supporting evidence. The file must con-
tain a geotechnical diagnosis. This diagnosis has to show the causal ling bet-
ween the « abnormal intensity of the natural agent » (as worded by the law)
and the damages observed. Some details are given on how to establish a geo-
technical diagnosis.

* 14, boulevard du Général-Leclerc, 92524 Neuilly-sur-Seine.
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1. Les années 1989 et 1990 et 1991 ont été mar-
quées, dans la plus grande partie de notre pays, par
une sécheresse que l'on peut qualifier d’exceptionnelle
tant par son intensité que par sa durée. Les déficits
pluviométriques records enregistrés au cours de ces
trois années hydrologiques, hivers compris, associés
a des températures estivales et un taux d’ensoleille-
ment particuliérement élevés se sont traduits par un
assechement des sols, une diminution des débits des
cours d'eau et une réduction importante des stocks
aquiféres. Les conséquences de ces phénoménes ont
été durement ressenties dans plusieurs secteurs de
'économie (agriculture, tourisme, navigation fluviale)
et de 'écologie (eutrophisation des eaux, risque de
pollution accrue, incendies de forét,...). Selon le
groupe de travail mis en place par la mission inter-
ministérielle de I'eau, la sécheresse de 1989-1990 aura
marqué de fagon déterminante la politique de I'eau
de I'an 2000.

2. L'asséchement des sols n'a pas eu que des con-
séquences pour l'agriculture. Les phénomeénes de re-
trait par dessiccation de certains terrains argileux ont
provoqué de nombreux dommages aux constructions
légéres fondées superficiellement, par suite du tasse-
ment différentiel de leurs fondations. Ces phénoma-
nes, d’abord observés dans le nord du pays, se sont
étendus aux régions Centre, Sud-Ouest, Sud-Est et
enfin lle-de-France. Parmi les départements les plus
touchés, (fig. 1) citons particulierement le Nord, le
Pas-de-Calais, la Gironde, les Pyrénées-Atlantiques,
I'Indre-et-Loire, la Vienne, la Seine-et-Marne, I'Indre,
le Loiret, le Tarn-et-Garonne, la Charente-Maritime,
le Cher, I'Essonne.

Les dommages qui en résultent sont difficiles a éva-
luer, eu égard a la diversité des situations et des biens
affectés. lls sont probablement considérables, compte
tenu de I'extension des zones affectées et du nombre
des dossiers de sinistres constitués. A fitre de com-
paraison, l'association des assureurs britanniques (ABI)
a estimé le cofit des sinistres relatifs aux affaissements
de sols dus a la sécheresse de 1989, a 400 millions
de livres, soit I'équivalent de 4 milliards de francs.

Le probléme revét donc un caractére grave au plan
macro-économique. Il est préoccupant au regard des
situations particulieres de nombreux sinistrés. L'analyse
d'un échantillonnage représentatif de cas de désordres,
rassemblés par I'’Agence Qualité Construction (1),
témoigne de I'importance des dommages individuels,
(évalués, par référence au coiit des reprises en sous-
ceuvre, a 100 000 F en moyenne par unité d’habita-
tion, avec de larges variations selon les taux d’endom-
magement observés et les méthodes préconisées).

3. Le dispositif prévu par la loi n® 82-600 du 13 juil-
let 1982 relative & I'indemnisation des victimes des ca-
tastrophes naturelles (2) constitue la seule voie d'in-
demnisation possible, dés lors que I'état de catastro-
phe naturelle est reconnue et qu'un arrété interminis-
tériel est publié au Journal Officiel. De décembre 1989
a décembre 1991, 1 782 communes ont ainsi été
reconnues sinistrées. Les biens directement endomma-
gés, couverts par un contrat d’assurances « domma-
ges » peuvent alors étre indemnisés par I'assureur si
la déclaration de sinistre lui est faite dans les dix jours
suivant la publication de la décision administrative.
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L'assureur est alors tenu de verser les indemnités pré-
vues selon les régles du contrat de base dans un délai
de 3 mois.

Les dossiers justificatifs de demande de constatation
d'un état de catastrophe doivent, conformément a la
circulaire interministérielle du 24 mars 1984, mettre
en évidence la causalité entre « les dommages maté-
riels directs » et « 'intensité anormale de I'agent natu-
rel », selon les termes de l'article 1, 3¢ alinéa, de la
loi du 13 juillet 1982°. lls doivent, de ce fait, com-
porter des informations météorologiques qui sont ras-
semblées par le préfet du département mais aussi des
précisions d’ordre géologique qui relévent de l'inter-
vention de praticiens géologues ou géotechniciens.

Les premiers dossiers soumis a la fin 1989 et au début
1990 3 l'examen de la commission interministérielle
chargée de leur instruction ont été étayés, & sa de-
mande, et eu égard au caractére nouveau du pro-
bléme, par des études géotechniques détaillées a la
charge des personnes sinistrées. Depuis, le phéno-
méne et ses mécanismes sont mieux connus, et les
facteurs qui concourent & leur déclenchement sont
identifiés. La commission interministérielle s’est donc
dotée de critéres d'aide a la décision, spécifiques et
simples, répondant aux questions suivantes :

— lintensité de la sécheresse peut-elle étre qualifiée
d’'anormale ?

— y-a-til rapport de causalité « déterminante » entre
cette sécheresse et les dommages ? Question amenant
elle-méme trois sous-questions :

® y-a-til corrélation temporelle entre la sécheresse
observée et 'apparition de dommages ?

® les sols de fondation des constructions endomma-
gées sont-ils sensibles au phénomeéne de dessiccation
et ont-ils été affectés par celui-ci ?

® peut-on éliminer toute cause non naturelle (telle
que fuite de réseaux, travaux de terrassement, rem-
blais,...) susceptible de provoquer des effets similai-
res sur le bati ?

4. Une réflexion globale a été engagée par le Minis-
tére de I'environnement, avec la collaboration du Mi-
nistére de l'intérieur et de la prévention des risques
technologiques et naturels majeurs, pour optimiser le
contenu des dossiers et en minimiser les cofits. Dans
un souci d’homogénéité avec les procédures ayant
cours pour la plupart des autres événements naturels
susceptibles d'étre garantis, la commission n’exige plus
désormais d’études géotechniques individuelles, sauf
dans les cas de sinistres isolés. Dans les cas les plus
fréquents, ol des lotissements, des hameaux ou des
quartiers entiers sont concernés, il apparait au con-
traire plus opportun de procéder a des études globa-
les & I'échelle des zones sinistrées, études basées sur
une démarche d'expertise exploitant I'information exis-
tante, sans recourir a des investigations spécifiques.
S'agissant d’études d’ensemble, dont les cofits nont
plus rien & voir avec celui des études ponctuelles, les
maitrises d’ouvrage peuvent en revenir naturellement

* Sont considérés comme les effets des catastrophes naturelles, au
sens de la présente loi, les dommages matériels directs avant eu
pour cause déterminante 'intensité anormale d'un agent naturel lors-
que les mesures habituelles a2 prendre pour prévenir ces domma-
ges n'ont pu empécher leur survenance ou n'ont pu étre prises.
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Fig. 1. — Extension des zones affectées par les dommages dus & la sécheresse, a la date du 20 mars 1991 :
— 1 782 communes reconnues sinistrées dans 51 départements.
Fig. 1. — Accidents in France due to 1988, 1990 and 1991 droughts.

aux associations de propriétaires, aux syndicats, ou
aux collectivités territoriales concernées. C'est dans cet
esprit que la Direction de la Sécurité Civile a fait par-
venir aux préfets de métropole des instructions par-
faitement explicites pour assurer la cohérence des dos-
siers de demande de constatation de ['état de catas-
trophe naturelle. Y sont visés le contenu du dossier

communal, celui du dossier de synthése établi par
chaque préfet et la procédure de transmission a
I’échelon central.

Le dossier communal doit comprendre, outre un rap-
port circonstancié du maire, une étude géologique
qualitative qualifiée de « compte rendu de visite géo-
technique » et réalisée par des organismes (Bureau de
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recherche géologique et miniére, Centre d’études tech-
niques de I'équipement) ou des géotechniciens dépar-
tementaux agréés. Le dossier préfectoral doit compor-
ter une analyse météorologique témoignant de l'inten-
sité anormale du phénoméne de sécheresse. Ces dos-
siers sont transmis globalement au Ministére de I'Inté-
rieur afin d’étre examinés par la Commission Inter-
ministérielle dans les meilleures conditions d’efficacité
et de diligence.

5. Au-delad des problemes d'indemnisation des victi-
mes se pose le probléeme du traitement du risque sous
ses aspects techniques, normatifs ou réglementaires.
La Délégation aux risques majeurs, en étroite colla-
boration avec la Direction de la sécurité civile, a
engagé avec diverses instances participant a l'acte de
construire et avec l'aide de praticiens compétents, une
réflexion générale dans le but d'identifier les métho-
des de réparation et de prévention les plus opportu-
nes et d’en informer les personnes sinistrées ou expo-
sées, ceci afin d’éviter le recours & des procédés ina-
daptés. La Délégation aux risques majeurs a été sol-
licitée par ailleurs par certains départements pour faire
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prendre en compte dans l'aménagement les risques
engendrés par la dessiccation des sols sensibles. Une
telle procédure implique l'intégration de ces risques
dans les plans d'exposition aux risques (PER) ou les
périmetres de risque délimités au titre de ['article
R 111.3 du code de I'urbanisme. Des recommanda-
tions en matiére d’'urbanisme et de construction vont
étre mises au point, dans le cadre d’'un groupe de
travail spécialisé, afin de minimiser les conséquences
d'événements météorologiques aussi graves que ceux
de 1989-1991.
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Simulation tridimensionnelle de la blocométrie naturelle
de massifs rocheux

Three dimensional simulation of block size distribution of rock masses
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Résumé

Cet article présente un modeéle général de simulation & trois dimensions de la
blocométrie naturelle des massifs rocheux. Il est constitué de quatre parties :
1. analyse statistique et simulation & trois dimensions des discontinuités ;
2. analyse de la connectivité des discontinuités simulées ; 3. identification des
blocs discrets intersectés par des discontinuités connectées ; 4. caractérisation
de la blocométrie de massifs rocheux. Trois types de représentation (distribu-
tion de taille, distribution de taille pondérée, distribution de |'orientation des
blocs) sont utilisés. Les résultats des exemples réels sont donnés dans les sec-
tions correspondantes de l'article.

Abstract

This paper presents a general model for simulating three dimensional natural
rock mass granulometry. It consists of four parts : 1. statistic analysis and three
dimensional simulation of rock mass fractures ; 2. connectivity study of simu-
lated fractures ; 3. identification of distinct blocks intersected by the fractu-
res : 4. characterization of rock mass granulometry. Three representative
methods, such as size distribution, weighted size distribution and orientation
distribution of blocks, are used. The results of some real examples are given
in the correspondent sections of the paper.

* 60, bd Saint-Michel, 75272 Paris, Cedex 06.
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INTRODUCTION

Les développements récents dans I'analyse de la sta-
bilité et dans I'évaluation de la fragmentation des mas-
sifs rocheux par explosif exigent une évaluation ini-
tiale de la blocométrie naturelle de ceux-ci. Depuis le
travail original de CUNDALL (1972), la méthode des
éléments discrets s'est développée pour étudier le
comportement mécaniques des milieux fissurés (CUN-
DALL, 1988). Cette méthode considére un massif
rocheux comme un systéme de blocs discrets délimi-
tés par des discontinuités, et donc elle exige un
systéme de blocs pré-défini. La fragmentation d'un
massif rocheux par explosif est contrélée pour partie
par sa blocométrie initiale (distributions de ftaille et
d’orientation des blocs). Un modeéle de la blocomé-
trie naturelle nous permet de faire I'étude compara-
tive entre celle-ci et la granulométrie du tas abattu
pour optimiser 'utilisation de I'énergie explosive.

Certains programmes de simulation des discontinui-
tés a trois dimensions ont été développés pour
l'analyse d’écoulements souterrains. LONG et al.,
(1985) ont réalisé un modéle de systéme de discon-
tinuités a trois dimensions. ANDERSSON et DVERS-
TORP (1987) ont développé un modele de simula-
tion conditionnelle de réseaux de discontinuités dis-
crétes. Mais |'application de systémes de discontinui-
tés simulées & I'analyse mécanique ou a I'évaluation
de la blocométrie d’'un massif rocheux rencontre la dif-
ficulté d'identification des blocs discrets séparés par des
discontinuités.

LIN et al. (1987) ont proposé une méthode géomé-
trique pour identifier le systéme de blocs. Dans cette
méthode, un bloc (polyédre) est considéré comme un
complexe orienté dont quelques propriétés topologi-
ques peuvent étre utilisées comme critéres pour iden-
tifier les blocs. Cette méthode peut considérer, pour
la premiere fois, les blocs convexes ou concaves.

Le générateur de blocs RESOBLOC développé par
HELIOT (1988) considére ['histoire géologique de
développement de différentes familles de fissures pour
construire une base de données de blocs d'un mas-
sif. Ce modele est basé sur la génération de différen-
tes familles de fissures. Chaque nouvelle famille de
fissures est introduite & lintérieur de domaines déli-
mités par les fissures déja générées. La méthode de
simulation de fissures differe des modéles normale-
ment utilisés et le modeéle peut étre considéré comme
un modele hiérarchique. Il donne une bonne repré-
sentation de certains massifs rocheux, par exemple,
un massif rocheux sédimentaire.

Dans cet article, nous présentons la méthode utilisée
dans le programme SIMBLOC de simulation tridimen-
sionnelle de la blocométrie naturelle des massifs
rocheux. A partir de la configuration des discontinui-
tés simulées, une étude de la connectivité des discon-
tinuités est faite d’abord pour éliminer les discontinuités
non-connectées et fournir un modeéle géométrique
pour l'analyse d’écoulements de fluides et de la blo-
cométrie. Des propriétés topologiques d'un polyédre
sont utilisées pour identifier un bloc discret. Trois
méthodes de caractérisation de la blocométrie d'un
massif rocheux sont présentées : distribution de taille,

REVUE FRANGAISE DE GEOTECHNIQUE

distribution de taille pondérée et distribution de 'orien-
tation des blocs.

1. SIMULATION TRIDIMENSIONNELLE
DE DISCONTINUITES

La méthode de simulation présentée dans cet article
est une méthode généralement utilisée par d’autres
auteurs comme BAECHER (1983), LONG et al.
(1985), ANDERSSON et DVERSTORP (1987). Une
discontinuité est modélisée comme un disque de
rayon r avec une orientation « et un pendage . Ces
parameéires géométriques sont aléatoires et suivent cer-
taines lois de distributions pour chaque famille de dis-
continuités.

L'orientation et le pendage (o, 8) d’une discontinuité
peuvent éfre considérés comme les coordonnées sphé-
riques de la normale & la discontinuité et ils sont habi-
tuellement considérés indépendants. Si nous considé-
rons le vecteur d'une normale comme un point sur
un hémisphére unitaire, alors la distribution de ce vec-
teur peut étre décrite par la distribution normale
hémisphérique (MAHTAB et al., 1972) :

P(#) = (1 — explk(cosfd — 1)]) / [1 — exp(—k)]
(1)

avec k paramétre de dispersion
0 angle par rapport a la direction moyenne
d'une famille
P(f) probabilité que la normale d’'une disconti-
nuité fasse un angle inférieur ou égal a @ par
rapport @ la normale ou péle de la famille.

L'estimation des parametres a trois dimensions comme
extension (rayon de disque) et la densité des discon-
tinuités se base sur des relations probabilistes appli-
quées aux parameétres mesurables a deux dimensions
comme l'extension (longueur) et la densité des traces
des discontinuités sur un affleurement.

La distribution de |'extension peut étre estimée par les
données de la longueur de traces d'intersection entre
une famille de discontinuités et la surface de mesure.
WARBURTON (1980) a étudié la relation probabiliste
entre le paramétre de distribution du rayon r et celui
de distribution de la longueur de trace | pour diffé-
rentes méthodes de mesure (fenétre de mesure et
ligne de mesure). Pour la reconnaissance en fenétre,
la relation s'écrit :

E(t%) T o2 4+ p?

E() = = (2)
®

=8
4 Efr) 4

avec E(r), E(r?) deux premiers moments centrés de r
i, ¢ moyenne et écart-type de r
E(l) espérance mathématique de I.

L’évaluation de cette équation exige une distribution
supposée de r. En pratique, nous supposons que le
rayon r suit la méme loi que la longueur de trace |.
Les études expérimentales montrent que | suit habi-
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tuellement la loi log-normale ou exponentielle (BAE-
CHER, 1983) dont I'estimation des paramétres est
bien étudiée et peut étre réalisée par des procédés
traditionnels (PRIEST et HUDSON, 1981 ;: PAHL,
1981).

La densité volumique A\ d’une famille de discontinui-
tés est définie comme le nombre de discontinuités par
unité de volume dans un massif rocheux et la den-
sité de surface N’ est définie comme le nombre de tra-
ces d'intersection par unité de surface. Des relations
mutuelles entre A et \’ sont déduites par WARBUR-
TON (1980) pour différents modéles de formes de
discontinuité. Pour le modéle de disque, cette rela-
tion s'écrit :

A= N/ (2. sina . E(r)) (3)

avec « angle entre la normale @ une famille de dis-
continuités et la normale 3 la surface de mesure.

Un programme est développé spécialement pour le
fraitement statistique de données acquises & deux
dimensions. Dans ce programme, la méthode de la
classification automatique est utilisée pour déterminer
les familles directionnelles des discontinuités, et pour
chaque famille, certains paramétres statistiques comme
les moyennes et les écarts-types de Pextension, de
l'orientation, du pendage et de la densité sont calcu-
I6s simultanément. Les résultats d’un exemple réel de
183 discontinuités mesurées sur la paroi d’un tunnel
de reconnaissance dans un massif de granite sont
montrés dans le tableau 1. La figure 1 est la projec-
tion stéréographique des discontinuités sur laquelle on
peut visualiser approximativement trois familles.

Dés que les parameétres statistiques de la géométrie
des discontinuités sont obtenus, la simulation peut étre
réalisée d'une maniére standard suivant la loi de dis-
tribution de chaque paramétre. Dans le programme,
le domaine de simulation est dilaté par rapport au

Fig. 1. — Projection stéréographique des discontinuités.
Fig. 1. — Sterographic projection of discontinuities.

domaine rée] suivant la valeur de I'extension des dis-
continuités pour générer une marge tampon et dimi-
nuer ainsi I'influence de marge. Un exemple de con-
figuration de discontinuités simulées dans un talus sui-
vant les données des cing familles du tableau 1 est
montré dans la figure 2.

2. ETUDE DE LA CONNECTIVITE
DE DISCONTINUITES
Une discontinuité peut constituer un cheminement

d’écoulement ou une facette d’un bloc & condition
qu’elle soit connectée avec le réseau global des dis-

Tableau 1. — Résultats d’analyse statistique des données de discontinuités.
Nombre E E E E S.D. S.D.
No.. fam. disc. extens. densité orientation | pendage |orientation| pendage K
5
1 55 2,37 0,226 341,2 81,9 20,4 9,2 12,3
2 89 3,15 0,379 74,4 46,3 17.9 18 F 16,2
3 12 3,47 0,057 251,2 45,7 25,0 11,2 16,2
4 15 2,10 0,056 287,0 80,5 6,5 8,2 45,1
5 12 2,06 0,056 240,7 88,5 14,8 7.8 22,4
4
1 55 2,37 0,226 341,2 81,9 20,4 9,2 12,3
2 89 3:15 0,379 74,4 46,3 17.9 15,7 16,2
3 24 2,93 0,106 245,8 67,2 21,1 20,6 7.7
4 15 2,10 0,056 287,0 80,5 6,5 8,2 45,1
3
1 55 2,37 0,226 341,2 81,9 20,4 9,2 12,3
2 89 3,15 0,379 74,4 46,3 17,9 15,7 16,2
3 39 2,47 0,163 262,1 72,5 26,4 18,4 6,7
2
1 55 2,37 0,226 341,2 81,9 20,4 9,2 12,3
2 128 2,03 0,612 77.4 61,2 214 21,2 5,0
;
1 183 2,01 0,856 97.1 72,6 43,6 23,7 2,7

E: moyenne - 8.D. : écart-type ; - K : paramétre de dispersion.
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Fig. 2. — Configuration des discontinuités simulées.
Fig. 2. — Simulated discontinuities.

continuités. Par exemple, pour un probléme de blo-
cométrie, elle doit intersecter au moins trois autres dis-
continuités ou les limites du domaine et les traces des
intersections doivent se connecter mutuellement sur
la discontinuité. Donc I'étude de la connectivité se
base sur l'identification des intersections entre les dis-
continuités ou les limites du domaine.

L’intersection entre le disque d'une discontinuité Fi et
le disque d'une discontinuité Fj peut étre identifiée par
les trois étapes suivantes ; 1. déterminer la ligne d’in-
tersection entre deux plans contenant Fi et Fj ; 2. cal-
culer la distance entre la ligne d’intersection et les cen-
tres de Fi et Fj. Si la condition de I'extension n’est
pas satisfaite, les deux discontinuités ne s'intersectent
pas ; 3. déterminer la partie commune d’intersection

de Fi et Fj. Si elles ne sont pas décalées, il existe
une partie commune et les deux discontinuités s'inter-
sectent. Les limites du domaine de simulation peu-
vent étre interprétées comme des polygones convexes,
leurs intersections avec des discontinuités peuvent étre
identifiées par une méthode semblable a celle présen-
tée ci-dessus. Quand cette procédure est appliquée a
toutes les discontinuités dont I'ensemble est noté par
IF, alors toutes les intersections auront été identifiées
et 'ensemble d'intersections est noté par I.

En effet, un systéme de discontinuité et ses relations
d’intersections peuvent &étre décrits par un graphe, si
nous considérons une discontinuité comme un som-
met, et une intersection comme une aréte du graphe.
Cela s'applique a un systéme a trois dimensions ainsi
qu'd deux dimensions. La figure 3 montre un exem-
ple simplifié bidimensionnel.

Le degré de connectivité d'un systéme de disconti-
nuités peut étre défini comme le nombre minimum
d’intersections qu'une discontinuité posséde dans le
systéme. Dans la figure 2, il existe certaines disconti-
nuités isolées qui n'intersectent aucune autre, le degré
de connectivité du systéme est donc zéro. Un systéme
de faible degré de connectivité peut devenir un
systéme de degré plus fort par I'élimination des dis-
continuités qui ne possédent pas assez d'intersections
afin d'établir des modéles géométriques pour certai-
nes applications pratiques (écoulement des fluides, blo-
cométrie). Si nous notons I'ensemble de discontinui-
tés intersectant la discontinuité Fi par I'(Fi) et I'ensem-
ble d'intersections sur Fi par I'(li), alors pour le degré
n, l'algorithme d'élimination d’une discontinuité Fi
intersectant moins que n autres et des intersections
associées a Fi s'écrit :

F—TF - Fi

I -1 - T

I'(Fj) — T(F) = Fi, Fj € I'(Fi) (4)
I(Fi) — ¢

Il — ') — ik, ik € T() N T()
rf) —¢

A B
Fig. 3. — A. Un exemple de systéme de discontinuités 4 deux dimensions.
B. Représentation en graphe des relations d’intersection.
Fig. 3. — A. An example of two dimensional discontinuity system.

B. Graph representation of intersection relationships.
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L'algorithme (4) doit étre appliqué & toutes les dis-
continuités du systéme et répété jusqu'a ce que cha-
que discontinuité posséde au moins n intersections.
La figure 4 montre le résultat de degré 2 du systeme
dans la figure 2.

Fig. 4. — Réseau des discontinuités de degré 2 de connectivité.
Fig. 4. — Discontinuity network with two degree connectivity.

L’étude de la connectivité pour la blocométrie de mas-
sifs rocheux consiste en une étude des traces des
intersections sur chaque discontinuité et est réalisée
dans un systéme local de coordonnées installé sur
chaque discontinuité. La procédure est semblable 3
celle expliquée ci-dessus si une discontinuité est con-
sidérée comme un segment d’intersection et une trace
d’intersection comme un point d’intersection. Une dis-
continuité sur laquelle il n’existe pas un réseau de tra-
ces d'intersection doit étre éliminée par I'algorithme
(4). Le résultat de cette étude pour le systeme de dis-
continuités de la figure 2 est montré dans la figure 5.

Fig. 5. — Réseau des discontinuités pour la blocométrie.
Fig. 6. — Discontinuity network for block size analysis.

L’algorithme (4) concerne 'étude de la connectivité
de discontinuités individuelles, mais ne concerne pas
celle de réseaux de discontinuités. Dans un systéme
de fissures, il existe souvent des réseaux isolés
(locaux) par rapport au réseau global connecté 3 la
limite du domaine intéressé. Par exemple dans la
figure 3, le réseau de fissures N° 15, 16, 17, 18 est
un réseau local. Au terme de la théorie de graphes,
il concerne la connexité d'un graphe et le nombre de
réseaux correspond au nombre de composantes con-
nexes d'un graphe. Dans un réseau individuel, il peut
exister des fissures (N° 10, etc dans la figure 3) et
des intersections dont la suppression génére des nou-
veaux réseaux. lls correspondent aux points d’articu-
lation et aux isthmes dans la théorie de graphes. La
recherche du réseau global, des points d’articulation
et des isthmes peut étre réalisée selon les algorithmes
standards.

3. IDENTIFICATION GLOBALE
DE SOMMETS, D’ARETES
ET DE FACETTES

L’identification globale des sommets, des arétes et des
facettes est réalisée premiérement dans un systeme
local de coordonnées installé sur chaque discontinuité.
La figure 6A. montre une discontinuité circulaire et
les traces des intersections avec d’autres discontinui-
tés. Un sommet V est un point d’intersection entre
deux traces et donc est un point d’intersection entre
trois discontinuités Fi, Fj, Fk qui définissent I'associa-
tion du sommet V, notée :

r'(V) = (F, Fj, Fk) (5)

Une aréte E est un segment entre deux sommets Vi
et Vm qui définissent I'association de I'aréte E, notée :

T'E) = (Vi, Vm) (6)

Clest donc un segment sur la ligne d’intersection entre
deux discontinuités. Une facette est définie comme un
cycle élémentaire orienté dont la frontiére est consti-
tuée d'arétes orientées (fig. 6B.).

Du fait qu'un sommet global est une intersection entre
trois discontinuités, il peut apparaitre dans différentes
discontinuités. De méme, du fait qu'une aréte globale
est une intersection entre deux discontinuités, elle peut
aussi apparaitre dans différentes discontinuités. La
transformation vers le systéme global doit considérer
ce phénoméne, le méme sommet ou la méme aréte
doit avoir un méme numéro global unique quand il
est transféré de différents systémes locaux.

Si nous notons V I'ensemble des sommets obtenus
dans la procédure d'identification des sommets glo-
baux et I'(V) I'ensemble des associations de sommets
identifiés, alors pour un sommet V, s'il est déja iden-
tifié dans le syst2me local sur 'une de ses trois fissu-
res, I'(V) est déja contenu dans T'(V) :

r'v) N ry) = ry) (7)
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Fig. 6. — A. Traces des intersections sur une discontinuité
de type disque.
B. Sommets, arétes et cycles sur la discontinuité.
Fig. 6. A. Intersection traces on a dice shaped discontinuity.
B. Vertices, edges and cycles an a discontinuity.

S'il est nouveau, on a:

r'w nry =¢ (8)
et on doit I'ajouter dans V¥

V—-VuVvV

rwy < rw v ry 9

De la méme facon, si nous notons [E I'ensemble des
arétes identifiées et T'(IE) I'ensemble des associations
des arétes identifiées, alors pour une aréte E, si elle
est déja identifiée, I'(E) est déja contenu dans I'([E) :

I'(E) N I'(E) = T(E) (10)
Si elle est nouvelle, on a:

'NE) NT (E) = ¢ (11)
et on doit I'ajouter dans ([E)

E~-EUFE

T'(E) — T'(E) U I'(E) (12)
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Une facette, notée C, étant présente sur une seule
discontinuité, le probléme précédent n’existe pas. La
méthode d'identification d'un cycle élémentaire est
identique & celle d’identification d’un bloc bidimension-
nel.

4. IDENTIFICATION
DES BLOCS DISCRETS

L’algorithme pour identifier un bloc discret intersecté
par des discontinuités se base sur 'hnomomorphisme
du bloc. Un bloc polyédrique est homomorphique ou
identique au sens topologique & une sphére s'il peut
s'identifier & celle-ci par une déformation continue,
(LIN D. et al., 1987). Le nombre de sommets, d’aré-
tes et de facettes de cette classe de blocs suit la for-
mule d'EULER
V-E+C=2
et notre étude se limite & cette classe de blocs.

Du point de vue de la connexion du domaine, les
facettes d'un bloc homomorphique engendrent un
domaine de simple connexion. Si nous notons la nor-

male extérieure a la surface du bloc par n, selon

la formule géométrique, l'intégrale de N suivant la
surface fermée du bloc est nulle,

Ne
HS?{ds=E Sk . nk = 0 (13)
k=1

avec Nc nombre de facettes d'un bloc

Tk normale extérieure 3 la facette k
Sk surface de la facette k

0 vecteur nul.
Une facette d’'un bloc peut étre représentée par un

polygone dans 'espace dont la surface orientée S . n
peut étre évaluée pour calculer le moment du poly-
gone, 'équation (13) peut étre écrite :

1 Ne mk . . .
o E E r® x Ei= 0 (14)
k=1 i=k

avec mk nombre d'arétes de la facette k
Ei aréte orientée i

rio un point de référence sur l'aréte i
X symbole de produit vectoriel.

Pour un polyédre, une aréte correspond a deux facet-
tes voisines, si nous notons les orientations d’'une aréte

sur deux facettes voisines j et k par E' et E¥*, I'é-
quation (14) est identique a I'équation suivante :

Na
< T [(Te x BN+ (70 x Ei]
i=1 ) (15)
- L [(ox (Bl + EM =T
i=1

avec Na nombre d’arétes d'un bloc.
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Du fait que Na points de référence 1 ° sont non
nuls et indépendants, on peut en déduire la relation
suivante :

Eil + Ei* = 0 (16)

L’équation (16) montre qu'une aréte commune 2
deux facettes d'un bloc y présente des orientations
opposées (fig. 7). C'est une propriété géométrique
importante d'un bloc pour l'orienter et lidentifier et
elle constitue la base de l'algorithme informatique de

notre étude.
\—y /

—di
——————
Cc
Fig. 7. — Orientation de l'aréte commune 4 deux facettes.
Fig. 7. — Orientation of an edge common to two faces.

Du fait qu'une aréte posséde une orientation oppo-
sée sur deux facettes voisines, elle s'élimine sur celles-
ci. Une aréte n’appartient toujours qu'a deux facettes
voisines sur un bloc, donc toutes les arétes d'un bloc
s'éliminent. En terme topologique, cela signifie que la
frontiére topologique de la surface d'un bloc est vide
(LIN et al., 1987). Si nous notons I'ensemble des aré-
tes d'une facette par C, alors nous pouvons définir
un ensemble d'arétes de k facettes comme :

k—1
Dk = [IDk—I - (Ck N U cn]
k=1 i=1
U{Ck—UCi);kaZ (17)

i=1
Dl =C1

Quand l'équation (17) est appliquée & toutes les facet-
tes, i.e. quand k = Nf (nombre de facettes d’un
bloc), Dk sera un ensemble vide, car toutes les aré-
tes se sont éliminées. L’équation (17) est écrite sous
la forme itérative pour la réalisation informatique et
elle sert comme un critére de la fermeture du bloc.
Au cours d’identification d’'un bloc, si nous sommes
arrivés a une facette k telle que Dk = ¢ , alors le
bloc est identifié et la valeur de k donne le nombre
de facettes du bloc.

En se basant sur les équations (16) et (17), l'identifi-
cation d’un bloc tridimensionnel commence par une
facette. Une facette intérieure peut constituer la facette
commune a deux blocs voisins correspondant & deux
normales opposées (fig. 8). Par contre, une facette
sur la surface du domaine ne correspond qu’'a un bloc
réel, 'autre est un bloc virtuel constitué par toutes les
facettes sur la surface. La différence entre eux est que

Fig. 8. — Deux blocs voisins correspondant
a4 une facette intérieure.
Fig. 8. — Two neighbour blocks corresponding to an interior face.

le bloc virtuel a un volume négatif et ne sera pas
compté dans la blocométrie.

Dans le processus d’identification, une facette est
orientée pour que la normale a la facette soit toujours
vers I'extérieur du bloc. Ceci peut &tre réalisé en con-
sidérant la propriété de 'équation (16). Suivant I'équa-
tion (16), nous pouvons orienter une facette candi-
date en vérifiant I'orientation de ses arétes par rap-
port a l'orientation des arétes des facettes adjacentes
identifiées. Par exemple, dans la figure 9, supposons
que la facette en cours est Ck, la normale a cette

facette est nk, nous voulons identifier la facette sui-
vante du bloc liée a I'aréte Ei. Il existe peut-2tre plu-
sieurs facettes candidates, leurs orientations doivent
étre vérifiées et modifiées si nécessaire suivant leurs
relations par rapport a celle de l'aréte sur Ck.

Soit M facettes candidates, nous notons les vecteurs

normalisés de moments de ces facettes par mi (i=1,
M). Pour identifier la facette suivante, il convient d’éta-
blir un systtme de coordonnées O(£x{) installé sur

I'aréte E; de la facette Ck. Les vecteurs de base

e, e, ey du systétme suivent les conditions sui-
vantes :

E,ﬁ X E = .{_3.3-
! (18)

e ¢ - E P = I E fl
Le probléme de déterminer la facette suivante devient
celui de la détermination du vecteur ml le plus &

gauche par rapport 3 nk dans le plan (&n) du
systéme comme il est montré dans la figure 9 C et
I'étude suivante se limite dans ce plan, c’est-a-dire,

les vecteurs m et n sont considérés comme bidi-
mensionnels,
Nous notons le nombre de facettes candidates & gauche

du vecteur en cours nk par Ml, alors nous avons
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Fig. 8. — Identification de la facette la plus & gauche.
A. Facettes liges & une aréte. - B. Systéme de coordonnées O (£p (). - C. Normales transformées dans le systéme O (&pd).
Fig. 9. — ldentification of the most on the left face.
A. Faces linked with an edge. - B. Coordinate system O(&yfl. - C. Normals transformed to the system Of &gdl.

Ml = M. Si Ml > 0, le vecteur le plus & gauche

ml sera déterminé par :

Ink — ml| = max
— _ (19)
[]nk - ml,i=1, Ml]
Si Ml = 0, alors ml sera déterminé par :
Ink — ml| = min
_ - (20)
[Ink — ml]i=1, Mj

Une fois que ml est identifié, nous sommes arrivés
a une nouvelle facette. Le probléme suivant est de
vérifier la fermeture du bloc pour décider s'il faut con-
tinuer d'identifier les facettes suivantes ou non. Cela
peut étre réalisé par I'équation (17). Si I'ensemble ID
est vide, le bloc est identifié, si non, nous choisissons
une aréte dans ID, normalement la premiére, comme
I’'aréte en cours, nous cherchons les facettes candi-
dates liées a cette aréte et nous répétons les procé-
dures ci-dessus.

La surface d'un cycle orienté (facette) peut étre éva-
luée pour calculer son moment et est égale & la moi-
tié de celui-ci. Supposons qu'un cycle soit constitué
de m arétes et également de m sommets. Si une
facette est identifiée par la méthode présentée, |'orien-
tation des arétes est définie dans le sens trigonomé-
trique, la surface de l'aréte s'écrit :

1 & — -
S = — r® % Ef (21)
> L
i=1
ol Ei est une aréte orientée, ?10 est un point de
référence et peut étre choisi comme un point quel-

conque sur la ligne de l'aréte Ei

Le volume d'un bloc de n facettes peut étre calculé
par la surface de ses facettes et la normale extérieure
a chaque facette.

V=13 Y (re.

j=1

. Si (22)

i)

avec ni normale 3 la facette i
Si surface de la facette i
r ° point de référence sur facette i

Le point de référence peut étre choisi comme un
point quelconque sur le plan de la facette i, par exem-
ple un de ses sommets.

La méthode présentée ci-dessus pour identifier un bloc
ne fait pas I'hypothése de la convexité du bloc. Un
bloc concave peut étre identifié de la méme maniére
qu'un bloc convexe, mais nous avons supposé que
les blocs sont homomorphiques en terme de topolo-
gie. Cela sera généralement satisfait si une étude de
la connectivité des discontinuités et des traces des
intersections sur chaque discontinuité est faite et si les
réseaux locaux de discontinuités sont éliminés.

5. BLOCOMETRIE
DE MASSIFS ROCHEUX

Nous allons discuter la distribution de taille de blocs
d'un massif rocheux. La taille d’un bloc peut étre
représentée par son volume ou plus simplement par
son diametre équivalent. Dans ce texte, nous utilisons
la racine cubique du volume pour présenter la taille
moyenne d’un bloc. Pour un massif rocheux, la dis-
tribution de taille de blocs F(x) présente certains carac-
téres de la structure. Par exemple, on peut mesurer
le pourcentage de nombre de blocs trouvés dans un
intervalle de taille donnée. La figure 10 montre la dis-
tribution de taille et I'histogramme de fréquence du
systéeme de blocs dans la figure 5.

L'inconvénient de la présentation de F(x) est qu'elle
insiste seulement sur I'importance en nombre, et ne
montre pas clairement l'importance de la taille elle-
méme. Dans un massif rocheux, lintersection entre
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Fig. 10. — Distribution de taille des blocs.
Fig. 10. — Block size distribution.

des discontinuités aléatoires peut engendrer un trés
grand nombre de blocs de petite taille, le volume de
ces petits blocs pouvant tre trés faible, Leur influence
sur la stabilité ou la fragmentation d’'un massif rocheux
ne sera pas aussi importante qu’'on pourrait le pen-
ser au vu de leur pourcentage en nombre. Ainsi nous
utilisons une autre méthode de représentation de la
blocométrie, appelée distribution de taille pondérée
G(x) définie comme le pourcentage du volume des
blocs de diamétre inférieur 3 une valeur x, sur le
volume total des blocs du systéme.

1

G = S us fu) du (23)
0

S : u? f(u) du
0

Cette distribution et I'histogramme de fréquence du
systéme des blocs de la figure 5 sont présentés dans
la figure 11. On peut voir la différence importante
avec la figure 10.

VOLUME/VOLUME TOTAL G [X)
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Fig. 11. — Distribution de taille pondérée.
Fig. 11. — Weighted block size distribution,

Une autre propriété géométrique importante des blocs
pour I'analyse de la stabilité et I'évaluation de la frag-
mentation est la distribution de |'orientation des blocs.
L’orientation d'un bloc est définie dans cet article par

celle de I'axe principal maximum. La distribution sphé-
rique de l'orientation des blocs peut étre présentée par
la projection stéréographique et le résultat du systéme
de blocs de la figure 5 est présenté dans la figure 12.

STERED DE L'AXE MAX. DES BLOCS

Fig. 12. — Projection stéréographique de |'orfentation
des blocs.
Fig. 12. — Stereographic projection of block orientations.
CONCLUSION

La méthode présentée dans larticle pour identifier un
bloc discret intersecté par des discontinuités utilise les
méthodes simples de la géométrie, et ne se base pas
ur 'hypothése de la convexité des blocs. Les blocs
concaves peuvent &tre identifiés de la méme facon
que les blocs convexes. Les études de la connecti-
vité des discontinuités nous permettent de fournir les
modeles géométriques nécessaires & l'analyse des
écoulements, & l'analyse mécanique ou 2 l'analyse
couplée hydromécanique. L'évaluation granulométri-
que donne certaines informations sur la structure d’un
massif rocheux et peut étre appliquée a I'analyse de
la stabilité et I'étude de la fragmentation.
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Résumé

Les observations et la modélisation présentées concernent les falaisent sous-
minées qui bordent la vallée de la Loire. La fracturation est caractérisée par sa
geomeétrie et ses propriétés mécaniques. Une modélisation a été réalisée avec
le code UDEC et les résultats de différents scénarios et modeles sont analy-
sés. Les diverses instabilités obtenues sont comparées aux phénoménes in situ.
Les valeurs des contraintes calculées & partir des différentes simulations sont
confrontées avec celles mesurées au vérin plat le long d'une galerie.

Abstract

Observations and modelling presented are relative to undermined cliffs lining the
Loire valley. The fracturation is characterized by its geometry and its mechani-
cal properties. A modelling has been performed with the UDEC code and the
results of different scenario and models are discussed. The various instabilites
obtained are compared with the in situ phenomena. The stresses values calcu-
lated from the different simulations are confronted with those measured with
flat jack along a gallery.
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vers l'intérieur du massif. Et leur persistance en pro-
fondeur a été maintenue jusqu'a 4 m en dessous du
niveau de la galerie (afin d’éviter la création d'un
nombre trop important de blocs).

Un premier modéle géométrique local représente I'état
actuel de la falaise avec la prise en compte d’'un pied
de falaise d'une dizaine de métre d’extension latérale.
Les dimensions du domaine rectangulaire sont de
50 m de largeur pour 43 m de hauteur (fig. 3).

Un deuxieme modeéle géométrique général (fig. 4)
retrace I'histoire probable du coteau. La Loire creuse
une vallée, puis I'action anthropique et les effondre-
ments créent un talus abrupt correspondant & l'actuel
front de falaise (fig. 5). Seule I'extension latérale du
pied de falaise a été augmentée : 20 m de méplat
et 40 m de pente naturelle, soit une largeur totale
de 100 m.

3.1.2. Modéles mécaniques

Les propriétés utilisées pour la matrice sont celles du
tableau 1. Pour les joints, nous avons voulu appré-
cier la réponse propre du modéle vis-a-vis des valeurs
obtenues (tableau 2). Nous avons réalisé une étude
paramétrique préliminaire en faisant varier leurs pro-
priétés a travers différents modéles-test (RODE et al.,
1990). Cela nous a conduit & augmenter les valeurs
relatives aux propriétés des joints sur I'ensemble du
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modeéle (tableau 3) sauf au toit de la galerie et prés
du front de falaise (zones altérées et décomprimées) ;

[1] Etat initial

T

1\\‘
i e
| —
N

Creusement de la VALLEE
=T

P
=
N
7 %
10

—

39m
\ ‘13 m Dégagement de la FALAISE
e il
11 m -
11 || i
—
43 m
! .
% - [4] Excavation de la GALERIE
50 m -
1
Fig. 3. — Modale géométrique local. s
Fig. 3. — Local geometrical modef. illl ""—i—i—:\\
1T —
1
60 m
il 1 —
—
Fig. 5. — Différentes étapes de la modélisation.
1. Etat initial. 2. Creusement de la vallée.
100 m 3. Dégagement de la falaise. 4. Excavation de la galerie.

Fig. 4. — Modéle géométrique général,
Fig. 4. — Wide geometrical model.

Fig. 5. — Different steps of the modelling.
1. Initial state. 2. Digging of the valley.
3. Digging of the cliff. 4. Excavation fo the gallery,
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Tableau 3. — Propriétés des joints du tuffeau retenues
pour la modélisation de la falaise fracturée avec UDEC.

c (] d Ks Kn
(kPa)  (degré) degré MPa/m MPa/m
o* 35* 20* 110* 1 300*
18** 10** 1.

{* sur I'ensemble du modgle, ** sur les joints au toit de la galerie aprés
excavation).

ces derniéres correspondent aux échantillons dont les
propriétés ont été déterminées par les essais de labo-
ratoire. Donner & tous les joints les caractéristiques
correspondant & celles des joints dans la zone décom-
primée et altérée est irréaliste et se traduit au niveau
du modéle par des difficultés numériques (problémes
d’amortissement)

Les joints ont une loi de comportement élasto-
plastique et un critere de rupture de MOHR-
COULOMB. Les blocs déformables sont régis par les
équations de ['élasticité (suffisantes puisque les com-
portements non-linéaires sont pris en compte au
niveau des joints). Nous avons chargé le modéle avec
un gradient vertical égal au poids des terres et des
contraintes horizontales égales a 0,25 fois la contrainte
verticale.

3.1.3. Différentes simulations

Le scénario est I'ensemble des étapes retracant la
chronologie des événements que subit le modéle.
Chaque étape comprend la prise en compte de I'état
final précédent, la simulation du nouveau phénoméne
et le suivi de son évolution en fonction du temps par
le biais du nombre de cycles imposés au modéle. Le
processus est poursuivi jusqu’a la convergence de la
méthode vers des conditions d'équilibre (stabilité) ou
vers un schéma de mouvement net (instabilité). Dans
notre cas, nous définissons un domaine soumis au
chargement initial et aux conditions aux limites. Puis
les parties externes : vallée ou falaise, sont successi-
vement excavées jusqu'a I'équilibre (stabilisation des
déplacements), et enfin la partie interne ou galerie est
excavée, ce qui conduit & observer son influence sur
la stabilité d’ensemble.

A partir du modéle géométrique local (fig. 3), nous
avons élaboré trois modéles qui suivent le méme scé-
nario : creusement de la falaise puis excavation de la
galerie. lls différent entre eux par la nature des blocs
et par les caractéristiques des joints (tableau 4).

Tableau 4. — Différentes simulations.

Modeles locaux : o, = 0,25 g,

1 : blocs rigides et propriétés des joints au toit
de la galerie réduites aprés excavation.

2 : blocs déformables et propriétés des joints
constantes tout au long de la modélisation.

3 : blocs déformables et propriétés des joints au
toit de la galerie réduites aprés excavation.

Modeles généraux : blocs déformables, propriétés
des joints au toit de la galerie réduites aprés
excavation

4: 0, = 0,25 0,

5: oy 0,40 o,
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D’aprés le modéle géométrique général (fig. 4 et 5),
nous avons concu deux modéles. D’'un point de vue
géologique, les discontinuités verticales sont postérieu-
res au creusement de la vallée puisqu’elles sont assi-
milées a des fractures de décompression résultant de
« 'appel au vide ». Or la conception méme de UDEC
ne permet pas dintroduire de nouveaux joints en
cours de modélisation. Il faut donc mettre en place
toutes les discontinuités existantes dés la création du
modéle géométrique.

Lors du creusement de la vallée, seuls les joints de
stratification existent. Les joints verticaux sont donc
bloqués grace a des caractéristiques exagérément éle-
vées qui les rendent inopérants. A la création de la
falaise, on les fait jouer en leur allouant les caracté-
ristiques réelles. Le scénario est donc le suivant : creu-
sement de la vallée, dégagement de la falaise et mise
en place effective des joints verticaux, puis excava-
tion de la galerie. Ces deux modéles différent par la
valeur de la contrainte horizontale dont nous avons
voulu connaitre linfluence sur le comportement
d’ensemble. Celle-ci a donc été augmentée dans le
modéle 6 (tableau 4).

3.2. Résultats

3.2.1. Déplacements

La convergence du systéme correspond & un schéma
de mouvement net pour tous les modéles. Il y a ins-
tabilité provoquée par les influences combinées de la
falaise et de la galerie, mais les déplacements suivent
des mécanismes différents selon les modéles.

La chute du toit de la galerie est verticale quand les
propriétés des joints sont maintenues constantes
(fig. 6b), ce qui est peu réaliste compte tenu de l'alté-
ration et de la décompression prenant place aprés
I'excavation. Par contre, la diminution des propriétés
des joints (tableau 3) conduit a une chute chaotique
suivant un mouvement de rotation d’ensemble des
blocs du toit (fig. 6a, 6c).

Lorsque I'épaisseur de recouvrement est faible, ici 6 m,
il n'est pas rare d’observer I'effondrement complet des
terres surplombant la galerie. Mais l'initialisation d'un
tel phénoméne d'instabilité peut aussi s'effectuer par
détachements progressifs de blocs appartenant 3 la
premiere strate du toit. La diminution des propriétés
parvient a simuler de facon nette ce décollement de
la premiére dalle, uniquement si elle est appliquée &
des blocs déformables (fig. 6¢). En effet, & la suite
de la rotation, les premiers blocs au toit sont en par-
tie frettés, et seule la possibilité d'une déformation leur
permet de se désolidariser de 'ensemble supérieur.

Dans ce contexte précis, il apparait que linstabilité du
toit de la galerie est I'él8ment clé du basculement de
la falaise vers le vide. Ce dernier n’est déclenché que
par la rotation des blocs en arriere du front, ceux-ci
exercent en fait une force de poussée. Une chute ver-
ticale du toit n'entraine aucun mouvement (fig. 6b).
Les déplacements sont d’autant plus visibles que les
blocs sont rigides (fig. 6a). Dans le cas de blocs défor-
mables les déplacements sont amoindris (fig. 6¢).

Les modéles généraux se comportent de maniére
équivalente au modéle local 3 en ce qui concerne les
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Fig. 9. — Valeurs du rapport ovz/ov; des modéles :
3, 4 & 5, sur les parements de la galerie.

Fig. 8 — Values of the ratio ovg/ev; from the models :
{3, 4, & 5], on the side-walls of the gallery

De plus, les essais au vérin plat ont été réalisés a une
hauteur constante, proche du sol. Nous ne devons
donc confronter ces rapports qu'avec ceux situés a la
base de la galerie dans les modéles. Le rapport expé-
rimental ¢,,/0,; (tableau 5) varie de 2,9 a 3,8, du
fond de la galerie vers le pied de falaise. Le rapport
(fig. 9) varie de 1,3 & 2,9, du parement gauche vers
le pied de falaise. En ce qui concerne la partie gale-
rie, 'écart des valeurs peut s'expliquer par la diffé-
rence de géométrie des vides et de taux de défruite-
ment. Par contre, dans le secteur front de falaise, il
existe une bonne concordance des valeurs.

Les mesures in situ permettent donc de confirmer la
valeur de la contrainte verticale (trois fois supérieure
a la contrainte géostatique), en pied de falaise et en
présence d'une galerie contigué.

Les modéles généraux 4 et 5 traduisent bien cet état
de surcontrainte, mais les modéles locaux restent
quand méme une premiére approche satisfaisante.

5. CONCLUSION

La complexité des falaises du Saumurois peut justi-
fier 'emploi de modeles de blocs tridimensionnels,
qu'il serait intéressant de mettre en ceuvre dans ce
contexte. Cependant, une modélisation bidimension-
nelle peut étre suffisante dans certains cas, comme
celui de la falaise sous-minée présentée.

[’assemblage de blocs rigides donne un apercu rapide
du comportement d'ensemble de ce massif fracturé.
Mais les modéles prenant en compte des blocs défor-
mables s’'avérent plus performants, malgré les condi-
tions superficielles et donc les faibles contraintes exis-
tant sur le site, compte tenu de la grande déformabi-
lit¢ du tuffeau. En effet, associés a l'altération et la
décompression résultant de l'excavation de la galerie,
ils ont permis d’obtenir les meilleures simulations des
phénoménes observés in situ.

REVUE FRANCAISE DE GEOTECHNIQUE

Les mesures de contrainte réalisées au vérin plat ont
permis de quantifier le taux de surcontrainte existant
en pied de falaise, en présence d'une galerie conti-
gué. Cet aspect est particulierement bien simulé par
les modéles généraux qui retracent la chronologie
complete de T'histoire du massif (creusements de la
vallée, de la falaise et de la galerie). Mais une vali-
dation plus fine et plus compléte que celle qui a pu
étre réalisée, serait souhaitable.

Cependant, dans le cas de carriéres abandonnées en
cours d’évolution et en site trés superficiel, la modé-
lisation par blocs permet de prévoir I'évolution des ins-
tabilités. Qutre les zones en rupture, elle met en évi-
dence le mécanisme des déplacements. Elle fournit
alors la typologie des instabilités auxquelles le site peut
étre soumis. C'est la qualité essentielle des modéles
de blocs et I'aptitude supplémentaire qui les distingue
des autres méthodes.
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Résumé

Nous présentons une méthode numérique aux éléments finis pour la simulation
des excavations incrémentales dans le cas des matériaux élastoplastiques. Les
équations non-linéaires sont dérivées de formulations variationelles qui tiennent
en compte la variation des limites du domaine pendant les diverses étapes de
I"excavation, et satisfont I’hypothése de contraintes nulles au niveau de I'exca-
vation gréce & |'utilisation des éléments dit « fantdémes ».

La validité de I'algorithme est justifiée théoriquement par le travail virtuel inté-
rieur nul du domaine excavé et numériquement par le traitement des exemples
élastiques linéaires, élastiques parfaitement-plastiques et élastoplastiques avec
écrouissage isotrope. La méthode proposée satisfait le principe de la solution
unique, aussi bien dans le cas de I'élasticité linéaire, que dans le cas élasto-
plastique.

Abstract

The objective of this paper is to propose an efficient, finite element based,
numerical procedure for simulating multi-stage excavation. The non-linear finite
element equations are derived from a variational formulation which accounts
for time-varying problem domain and boundaries, which combined with the arti-
ficial inclusion of ghost slements satisfy the assumption of a stress-free exca-
vated surface.

The validity of the proposed algorithm is justified theoretically by a zero inter-
nal virtual work of the excavated domain, and numerically from examples cove-
ring the linear elasticity and the elastoplasticity (perfect and/or with hardening).
The proposed method satisfies the principle of a unique solution, in the case
of linear elasticity, as well as in the case of elastoplasticity.
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PRINCIPALES NOTATIONS

t, la transposée de la matrice représentative du
tenseur a

o le tenseur des contraintes

€ le tenseur des déformations

S le déviateur de o

e le déviateur de €

Iy le premier invariant du tenseur des contraintes

ds le deuxiéme invariant du tenseur des contrain-
tes déviatoriques

U vecteur des déplacements

b le tenseur de Kronecker

N matrice des fonctions d’interpolation nodale

B matrice de transformation déplacements-défor-
mations

€ matrice de rigidité élémentaire
K matrice de rigidité globale

A multiplicateur plastique

G module de cisaillement

K module de compressibilité

R

rapport des axes de la surface elliptique
(modéle Cap)

D, W parameétres de la fonction d’écrouissage du
modele Cap

¥ poids volumique du sol

Ko coefficient de pression des terres au repos

1. INTRODUCTION

La simulation des excavations, dans le contexte de
la méthode des éléments finis implique, selon le cas,
la prise en compte de divers facteurs comme le
déchargement, linteraction sol-structure, linclusion
artificielle des éléments inexistants connus comme élé-
ments « fantémes » (1) et la manipulation de formu-
lations mathématiques assez complexes provenant des
facteurs exposés ci-dessus.

Dans l'approche conventionnelle, qui suppose un
comportement linéaire élastique, on calcule les dépla-
cements et les contraintes comme si I'excavation avait
été réalisée en une seule phase ; donc on ne prend
pas en compte le vrai chemin des contraintes ainsi
que la non-linéarité introduite par la nature incrémen-
tale d'une excavation.

Les premiéres méthodes numériques de simulation
d’'une excavation, DUNCAN et al. (1969), CHANG
et al. (1970), sont basées sur 'hypothése qu’au niveau
de I'excavation les contraintes sont nulles (stress-free
surface). Selon cette notion, & la surface de I'excava-
tion, des forces nodales statiquement équivalentes aux
contraintes initiales, mais opposées en signe, s'ajou-
tent au vecteur global des forces. Selon sa précision,
la méthode de calcul de ces forces nodales influence
la solution.

(1) On appelle élément fantdme un élément dont 'assemblage par-
ticulier lui permet de passer inapercu par la procédure de résolu-
tion des équations problémes.
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ISHIHARA (1970) a posé le principe d'une solution
unique, indépendante de lhistoire de !'excavation,
pour les matériaux linéaires élastiques, dont le com-
portement peut étre considéré comme indépendant du
temps. GHABOUSSI et PECKNOLD (1984), en
employant la formulation provenant du principe des
travaux virtuels ont abouti & une solution unique dans
le cas des matériaux élastiques linéaires. Néanmoins,
des algorithmes numériques proposés par CHRISTIAN
et al. (1973), et CLOUGH et al. (1976) n’étaient pas
en position de wvérifier numériquement ['existence
d'une solution admissible unique. La solution finale
de ces algorithmes a été trés influencée par la géo-
métrie du maillage et le nombre des étapes de I'exca-
vation. Afin de proposer un algorithme efficace,
DESAI et SARGAND, (1984) ont utilisé une méthode
hybride de haute précision, pour les calculs des for-
ces nodales équivalentes. L'efficacité de cette méthode
est contrebalancée par une certaine complexité et un
alourdissement essentiel des calculs.

Récemment BORJA et al. (1989) ont proposé une
procédure numérique basée sur une fonction de pon-
dération (weighting function) variable dont I'applica-
tion dans des cas élastiques parfaitement plastiques
(modéles de VON MISES et de DRUCKER-PRAGER)
combinée avec une excavation monotone, a justifié
son indépendance du nombre des étapes.

Cependant, l'utilisation des éléments fantémes pour
simuler le domaine de l'excavation, combinée avec
une méthode de résolution de systémes semi-positive
(algorithmes & double pivot) nous semble plus avan-
tageuse et efficace car la contribution des éléments de
I'excavation est rejetée par la procédure de la résolu-
tion. Les équations, non-linéaires dans le cas géné-
ral, provenant de formulations variationelles, ont été
dérivées afin de tenir compte de la notion des élé-
ments fantébmes, événement qui permet la variation
du maillage original.

En se basant sur 'hypothése que la continuité du phé-
noméne de |'excavation peut étre discrétisée par rap-
port au temps en sous-espaces « chroniques » pen-
dant lesquels I'enlévement d'une partie du maillage se
fait instantanément, on peut étre amené a la conclu-
sion que la formulation variationelle ne dépend plus
du temps réel mais des sous-espaces de discrétisation
que l'on appelle étapes de I'excavation.

2. FORMULATION GENERALE

On considére le corps de la figure 1 soumis & un
champ de forces volumiques, °, & des forces surfa-
ciques f°, et & des forces concentrées F, qui peuvent
varier pendant 'excavation. L’équilibre du corps im-
pose la satisfaction des conditions aux limites, don-
nées par les équations 2 et 3, et de I'équation 1 en
tous points a l'intérieur du corps :

Volu) — f° = 0 (1)
u = ug sur I'y (2)
ofh) = f* sur T} (3)

Vv étant 'opérateur du vecteur du gradient,
o étant le tenseur de contraintes de Cauchy,
u, étant le vecteur de déplacements prescrits,
Vq étant le domaine du probléme,

I'; UT, =T les limites du probléme.
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Domaine & excaver

Fig. 1. — Variation schématique du domaine et des limites
introduits par |'excavation.
Fig. 1. — Schematic variation of domain and boundaries

produced by an excavation

Dans le cas d'une excavation, I'application des équa-
tions 1-3 se généralise en permettant la variation du
domaine et des limites du probléme ainsi que du vec-
teur des forces surfaciques et concentrées.

V= Vn =V, @)
T, = T, (n) (5)
T, = T, (n) (6)
£ =M =f (7)
F(n) = F, (8)

oll n désigne 'étape d’excavation.

En conséquence la formulation provenant du principe
des travaux virtuels est affectée et devient :

Wlnn(n] = wextr(n} (9)

Winy(n) = iu 'e o dv (10)

n

représente le travail intérieur, et :
W,p(n) = L U, f* dv
+ js ‘U, f3ds + £ 'UF} (11)

représente le travail extérieur, avec :

'e la transposée du vecteur des déformations virtuel-
les,
U le vecteur des déplacements.

Les différentes étapes d'une excavation sont considé-
rées comme des événements instantanés. L'excava-
tion peut donc étre approchée par une soustraction
des nceuds et des éléments du maillage original. Les
principes de la méthode des éléments finis et I'hypo-
thése précédente permettent l'intégration de I'équation
qui résulte du principe des travaux virtuels par assem-

blage, en respectant, en méme temps, des variations
introduites par les étapes d’excavation.

Y fym e oM dv = 3 [y Un ™ dv +

m m

Y fg m Unfa™ ds + 33 UE, (12)

m

ol m et i dénotent élément et nceud, respectivement.

La contribution de I'élément m s'annule quand son

volume V,/™ est déterré, & I'étape correspondante n.
De la méme maniére, les forces concentrées au nceud
i s'annulent si le domaine excavé I'englobe. Les dépla-

cements U™, et par conséquence les déformations

e,™ correspondant I'étape n, mesurés en systéme
local peuvent étre exprimés en fonction des déplace-
ments nodaux globaux.

Pour 'élément m on peut donc écrire :
U™ = N™ y, (13)

em = B U, (14)
ou :

N™ dénote la matrice des fonctions d'interpolation
de l'élément m,

B™ dénote la matrice de transformation déplace-
ments-déformations.

Il est & noter que les matrices N et B ne dépendent
que de la forme et du type de I'élément et restent
constantes pendant 'évolution des étapes.

Les contraintes actuelles d’un élément se calculent en
fonction des contraintes initiales ¢,™, des déforma-
tions actuelles ¢\™, et de la matrice de rigidité élé-
mentaire C,™,

o™ = C™ &™ + gq™ (15)

La substitution des équations 13, 14, 15 a I'équation
12 conduit a I'équation suivante :

t tp (m) {m) {m)
Us ()] ;Un{m} B c ™ B 4y} U,

m

= UL D o N

+ Y (D g D49 (16)
= n

U T g Bl

m

+ 'U, F.i
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qui multipliée & gauche par [‘Un]_1 devient :
tg{ml ¢ (m) gim)
{E Svnfmi Bm cm Bm dy} U,

m
— E jvl,gm) tN:m: fnb{m! dv
m

tng (m) ¢ s(m)
+E Isnlml N fsim dg (17)

B tfm) I(m)
E Svn(mi B!m g M dy
m

+ F,

qui peut étre réécrite sous la forme bien connue :
K, U, = R, (18)
avec :

R™ = R + R = R! + R¢ (19)

La matrice K, est la matrice de la rigidité globale qui
se construit par I'assemblage des matrices de rigidité

élémentaire C ™.

_ tp (m) (m] R(m)
K, ): Svn!ml' Bm ¢ m B 4y (20)

m

La dépendance de K, de I'étape n consiste en
'annulation de la contribution de I'élément m, selon
la présence ou non de I'élément pendant I'étape n.
Le vecteur des forces R, contient l'effet des forces
volumiques :

Re =3 [ym N™ 2™ dv (21)

m
l'effet des forces surfaciques,

S (m) gsim)
RP = E Ss,,tml N gstml gy (22)
l'effet des contraintes initiales,

I (m) _1{m)
R! = ): [Vn(m] igm gliml gy (23)

m

et l'effet des forces concentrées,
R; = F, (24)
Il est a souligner que 'analyse non-linéaire nécessite

une solution itérative pour chaque étape si bien que
'équation 18 devient :

KX 3k = R (25)

ol k dénote le nombre actuel de ['itération a I'étape n.

3. ALGORITHME - MISE EN OEUVRE

La résolution de l'équation 25, non-linéaire dans le
cas général, nécessite la reconstitution de la matrice

de rigidité globale K a partir des matrices C, ainsi que
du vecteur des forces résiduelles a chaque itération.
La matrice de la rigidité globale est construite selon
'équation 26.

Kkn _ E jvnmj 1Bfml Cr]: (m) B{m) dv (26]

m

Parmi les termes de I'équation 26 seule la matrice de
rigidité élémentaire, qui exprime la variation du vec-
teur de contraintes par rapport au vecteur de défor-
mations (équation 27) dépend de [itération k.

g
n

de Xm)
n

an{ml — (27)

La matrice C, et par conséquence la matrice K, sont
constantes dans le cas d'une analyse élastique linéaire,
tandis que dans le cas élastique-parfaitement plasti-
que elles sont influencées par le régime et par le che-
min des contraintes. Dans le cas des matériaux élas-
toplastiques avec écrouissage, I'histoire des déforma-
tions joue en plus un réle significatif. La solution non-
linéaire impose la reconstruction des matrices C, K,
du vecteur R et la résolution itérative de I'équation
25 au total M fois.

2
n=1
ol k; et z dénotent le nombre total d'itérations pen-

dant I'étape n, et le nombre total des étapes respec-
tivement.

Les déplacements qui correspondent a ['itération k
sont ajoutés aux déplacements précédents,

Uk = Uk 4+ AUK (29)

Le résidu de forces R¥ résulte de la soustraction du
vecteur de forces intérieures R:,‘_,m,, par le vecteur de
forces extérieures R,ey -

Le vecteur des forces intérieures dépend a la fois de
I'étape de I'excavation et de l'itération, tandis que le
vecteur des forces extérieures est indépendant de
l'itération.

Or :

L Rnl,k = E Svm B™ UH!L’“’ dv  (30)
n

Le vecteur des forces extérieures est déduit a partir
de I'équation suivante :

R1'|,e:n(tr = RE + R: + R;

les termes R®, R}, Rp étant donnés par les équations
21, 22, 24 respectivement.

On peut donc étre amené par un processus itératif
a la solution finale.

Uk = Us™! + [KED7! Ruew — Reinel (32)

L'utilisation du maillage initial, sans renumérotation
des nceuds et des éléments pendant les diverses éta-
pes. peut étre mise en ceuvre en utilisant I'équation
16 mais a condition que les hypothéses suivantes
soient satisfaites.
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Pour les éléments déja excavés il faut que :

a. la contribution de I'élément m a la matrice de rigi-
dité globale soit nulle, i.e,

[ @ B™ CK™ B™ dy = 0 vmeM (33

ol M],. dénote l'ensemble des éléments a excaver
jusqu’a l'étape n, (n y compris),

b. la contribution de I'élément m au vecteur global
des forces soit nulle, i.e.

r[mJ = Réﬁ[} — R]{:ﬂj =0 vme Msxc (34)

Remarque : 'équation 33 conduit & une matrice de
rigidité globale semi-positive dont la résolution néces-
site un algorithme particulier & double pivot.

Pour satisfaire la premiére hypothése on met C = 0.
En ce qui concerne la deuxiéme, au lieu de recons-
truire le vecteur global de forces, il nous semble plus
efficace d’éliminer la contribution du vecteur de for-

ces intérieures R en considérant les contraintes ini-
tiales 0,™ égales & zéro dans I'équation 30, et de

soustraire les vecteurs des forces élémentaires R
RS, du vecteur global de forces. De cette maniére

'équation 34 est satisfaite directement.

L’'automatisation de la procédure nécessite, pour tous
les éléments et nceuds a excaver un indice « pseudo-
chronique » qui déclare I'étape de I'excavation de l'élé-
ment associé, ainsi que le stockage et la disponibilité
permanente des vecteurs élémentaires des forces.

L’activation de l'indice « pseudo-chronique » déclen-
che la procédure d'annulation de la contribution de
'élément concerné, événement qui permet l'utilisation
directe de I'équation 17, en respectant en méme
temps les hypothéses fondamentales exposées ci-
dessus. La vérification et 'admissibilité de la méthode

peuvent &tre justifiées par le critére du travail virtuel

intérieur de chaque élément déterré qui doit &tre nul.

Wil [, '™ o™ dv = 0 V m € My (35)
n

4. APPLICATIONS - VERIFICATIONS

Quatre exemples d’excavation en déformations planes
ont été étudiés. Pour tous les quatre la méme sché-
matisation a été utilisée. La hauteur du maillage est
égale a H = 16 m et sa largeur 3 L = 30 m.

Le maillage est constitué de 72 éléments quadratiques
isoparamétriques & 8 nceuds avec 4 points d'intégra-
tion de type de produit 2 = 2, [11], et 251 nceuds
(fig. 2). Le domaine & excaver est constitué des élé-
ments 54, 55, 56, 62, 63, 64, 70, 71, 72 et ses
dimensions sont égales & 6 m sur 9 m, de hauteur
et de largeur respectivement. Les nceuds tout le long
de la base de la structure sont fixés en x et y, tandis
que ceux sur les limites verticales sont fixés seulement
dans le sens horizontal. Pour évaluer le vecteur des
forces nodales équivalentes aux contraintes initiales,
la régle de quatre points d'intégration de Gauss, type
produit, a été employée.

Dans le premier exemple le comportement du maté-
riau constitutif est élastique linéaire et il est considéré
comme un patch test numérique. Au deuxiéme exem-
ple le modéle de VON MISES est utilisé. Dans le troi-
sieme exemple, on a utilisé le modéle DRUCKER-
PRAGER alors qu'au dernier exemple le domaine
d’élasticité non fermé, dans I'espace des contraintes,
du modéle de DRUCKER-PRAGER est délimité par
une surface elliptique (modéle CAP) qui admet la loi
de normalité et présente un écrouissage isotrope. Les
divers parameétres nécessaires pour l'analyse, sont
déterminés a partir des essais effectués sur l'argile
bleue de Boston, [16] et [17] dont les valeurs figu-
rent au tableau I.
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Fig. 2. — Maillage commun, numérotage des nceuds et des éléments.
Fig. 2. — Common mesh, node and element numerotation.
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Tableau |. — Valeurs des paramétres utilisées
dans les exemples.
Table |. — Values of the parameters used
in the examples.
Vexempie | 1 | 2 | 3 | ¢
Lois de Linéaire \{on Drucker CAP
comportement |élastique| Mises | Prager
v (kN/m?) 19,8 | 19,8 | 19,8 19,8
Ko 0,9 0,9 0,9 0,9
K (kPa) 4700 | 4700 | 4700 4700
G (kPa) 2200 | 2200 | 2200 2200
a = 0 0,25 0,25
k (kPa) — 45 1 10
w — — - 0,3
D (kPa~") — - — |6,1107%
R — — — 4,13

Pour arriver a la solution, dans le cas d'une analyse
élastoplastique la satisfaction de deux critéres de con-
vergence est nécessaire :

1. Critére de convergence des déplacements :
[lus =Yl — flunll

[Jug]

< g (36)

2. Critére de convergence des forces résiduelles :
k
[lesll = llenll

Il

oll €4, & dénote les tolérances relatives pour les
déplacements et les forces résiduelles respectivement,
et || || la norme Euclidienne.

< g (37)

Exemple 1 : excavation en élasticité linéaire

La relation élémentaire contraintes-déformations est
donnée par 'équation 14 dans laquelle la matrice de
rigidité élémentaire C{™ peut étre déterminée 3 par-
tir de la relation de comportement :

oij = K Exk 6;] + 2G eiJ (38]

K et G étant respectivement les modules de compres-
sibilité et de cisaillement et ¢ la valeur des défor-
mations volumiques.

Afin d’étudier l'influence des phases consécutives de
I'excavation sur les résultats, deux cas sont traités ;
dans le premier, I'excavation est réalisée en une seule
étape tandis que pour le deuxiéme, 'excacation est
réalisée en frois étapes, couche aprés couche. La
comparaison de la solution fournie a I'étape finale de
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I'excavation incrémentale avec celle ol 'excavation est
effectuée en une seule étape, vérifie la coincidence
entre les deux solutions. Sur la figure 3 on montre
I'évolution des déplacements horizontaux & la limite
verticale de I'excavation, qui vérifie le principe d'une
solution unique ; la figure 4 présente le maillage
déformé.

Exemple 2 : modéle élastique parfaitement plasti-
que de VON MISES

Selon le critére de VON MISES la plastification ne
commence que quand le deuxiéme invariant du ten-
seur déviatorique, Jp, atteint une valeur limite k, (éq.
39), dont la présentation graphique en Ij, Jy'/? est
donnée sur la figure 5 :

flo = Vg — k = 0 (39)

La relation incrémentale contraintes-déformations est
donnée par I'équation 41 [5].
G S; dey

K i,

a partir de laquelle on détermine la matrice C®P.

Comme dans I'exemple précédent, une analyse incré-
mentale monotone a été effectuée. Les résultats prin-
cipaux sont présentés sur les figures 6, 7, 8 et 9. Sur
la figure 6, on voit I'état de contraintes aux points
d’intégration a I'étape finale de I'excavation. Le mail-
lage déformé final est donné sur la figure 7. La figure
8 montre l'évolution des déplacements horizontaux
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Fig. 3. — Exemple 1, évolution des déplacements horizontaux
a la limite verticale de l'excavation.
Fig. 3. — Example 1, evolution of horizontal excavation
induced displacement along the vertical excavation boundary.




Displ. Multipl.

factor: S

i

i
"
.
"
~
'

R

esmnasmmeen

Max Horizontal
Hax UVartical

Displ.(n): 7.4824300000E-02
Displ.(m>: 1.8582000000E-01

at .
at Noda @ 231

f: LE sel. st.

A
J1/2 Fig. 4. — Exemple 1, maillage final déformé
2 tamplifié par un facteur égal a 5).
Fig. 4. — Example 1, final deformed mesh
fexaggereted by a factor of 5).
Surface de Rupture
4
Fig. 5. — Critére de VON MISES.
Fig. 6. — VON MISES criterion.
k
Fig. 6. — Exemple 2, état de contraintes
aux points d’intégration, étape 3.
Fig. 6. — Example 2, state of stress at integration points,
1 1 stage 3,
v
Eilutic l:ornlr 'I'-\sion
Cap Failure
.
PITS TITS
FITS TITS
2549474

f: UM2 stage: 3




58

Displ. Multipl. factor: S
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Fig. 8. — Exemple 2, évolution des déplacements horizontaux
a la limite verticale de |'excavation.
Fig. 8. — Example 2, evolution of horizontal excavation
induced displacements along the vertical excavation boundary.

a la frontiére verticale de I'excavation, alors que sur
la figure 9 on peut suivre les chemins des contrain-

tes de quelques éléments caractéristiques pendant
Pévolution de I'excavation.

La comparaison de ces deux derniéres analyses mon-
tre une certaine différence entre les solutions finales,
qui peut étre imputée a la différence entre I'incrément

T (kpa)
50

Surface de Rupture

" e il

0 1

200 300 1, (KPa) 400
G- 28 —— g —— 44 —i— o =i~ g0
Fig. 8. — Exemple 2, chemins des contraintes.
Fig. 9. — Example 2, stress paths.

de déformation produit aux éléments plastifiés. Les
déplacements calculés a la frontiére verticale sont plus
grands que ceux de |'élasticité linéaire a cause de la

diminution de la rigidité élémentaire des éléments plas-
tifiés.

Exemple 3 : modéle élastique parfaitement-plasti-
que de DRUCKER-PRAGER

La différence principale du crittre de DRUCKER-
PRAGER par rapport & celui de VON MISES con-
siste en la prise en compte du premier invariant des
contraintes, [, qui transforme I'équation 39 par
'équation 41 et la figure 5 par la figure 10.

flo) =Vl —k —al; =0 (41)
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Fig. 10. — Critére de Drucker-Frager.
Fig. 10. — Drucker-Prager criterion.

La relation contraintes-déformations est donnée par
I'équation 42,

Jz

dans laquelle A exprime le multiplicateur plastique qui
est égal & :

G

A = 43
G + 9 K a? “3)

Celastic Cornar Tension

La matrice C*" est construite & partir de ces deux
équations. Le modéle de DRUCKER-PRAGER peut
étre utilisé pour décrire les sols pulvérulents. Il pré-
sente une dilatation continue sans limite, égale a
dépkk = 3aA.

Les résultats principaux sont présentés sur les figures
11, 12, 13, 14, 15 et 16. Les figures 11, 12, 13 indi-
quent I'état de contraintes aux points d'intégration des
éléments pendant ['évolution des étapes de I'excava-
tion. Le maillage déformé final est donné par la figure
14. La figure 15 montre 'évolution des déplacements
horizontaux a la frontiére verticale de I'excavation,
alors que sur la figure 16 on peut suivre quelques
chemins des contraintes pendant 'évolution des éta-
pes.

Exemple 4 : modéle élastoplastique avec écrouis-
sage isotrope type CAP

Dans cet exemple on utilise le critére de DRUCKER-
PRAGER associé avec le modeéle CAP, (fig. 17). Le
modele comprend une surface de rupture de type
DRUCKER-PRAGER et une surface de chargement
elliptique, exprimées par I'équation 44, qui délimitent
le domaine d’élasticité. La surface de chargement peut
se déplacer selon la fonction d'écrouissage donnée par
'équation 45.

H(Il, '\/J_z " g} = .\{'J_Z — %
((X(@ - L@]* - [1 - L(@]3"? (44)

g =¢ef,=WI[ — exp [-D X(g)]] (45)

ef étant la valeur des déformations volumiques plas-
tiques et D, W, R les parameétres du matériau.

EE cap EZZFrai1ure
f: DP stape: 1
Fig. 11. — Exemple 3, état de contraintes aux points d'intégration, étape 1.

Fig. 11. — Example 3, state of stress at integration points, stage 1.
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EZE cap EZZFailure
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f: DF stagpa :@: 2
Fig. 12. — Exemple 3, état de contraintes aux points d’intégration, étape 2.
Fig. 12. — Example 3, state of stress at integration points, stage 2.
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Fig. 13. — Exemple 3, état de contraintes aux points d'intégration, étape 3.
Fig. 13. — Example 3, state of stress at integration points, stage 3.
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Fig. 14. — Exemple 3, maillage final déformé (amplifié par un facteur égal a 5).
Fig. 14. — Example 3, final deformed mesh (exaggereted by a factor of 5).
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Fig. 15. — Exemple 3, évolution des déplacements
horizontaux a la limite verticale de |'excavation.
Fig. 15. — Example 3, evolution of horizontal excavation Surface de Rupture
induced displacements along the vertical excavation boundary.
A
/ Surtace d'écrouissage
=] X(@)-L(Q)
k R
L X =
> (@) (g)-L(Q) —1 i
Fig. 17. — Représentation schématique du modéle CAP. X(g) {
Fig. 17. — Schematic presentation of CAP model.
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Le concept de ce modéle a été établi sur la notion
de la « densité critique » [3], selon laquelle le maté-
riau se contracte (ou se dilate selon son état initial)
jusqu'a ce qu'il atteigne une déformation volumique
constante qui est sa valeur caractéristique critique. La
satisfaction de cette notion se justifie par la terminai-
son du chemin des contraintes, aprés que le maté-
riau se soit dilaté (pénétration de la surface de rup-
ture) ou contracté (pénétration de la surface ellipti-

Eilnt ic Cornar Tension
EES cap EZZ Failure
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que) au point A, figure 17, qui détermine la varia-
tion de déformations volumiques plastiques nulle.

Nous avons traité le méme probléme d’excavation que
celui des trois exemples précédents. Les résultats prin-
cipaux de l'analyse avec le modeéle du type CAP sont
présentés sur les figures 18, 19, 20, 21, 22 et 23.
Les figures 18, 19, 20 indiquent I'évolution de I'état
des contraintes pendant I'excavation, et la figure 21

f: CAP stape: 1

Fig. 18. — Exemple 4, état de contraintes aux points d’intégration, étape 1.
Fig. 18. — Example 4, state of stress at integration points, stage 1.

EElut ic I}ormr Twioﬂ
l:.) F.ilur.

f: CAP stage: 2

Fig. 19. — Exemple 4, état de contraintes aux points d’intégration, étape 2.
Fig. 19. — Example 4, state of stress at integration points, stage 2.
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:lElutlc cnrn-r T“lm
Cm Fnilur.
f: CAP stagpe: 3
Fig. 20. — Exemple 4, état de contraintes aux points d'intégration, étape 3.
Fig. 20. — Example 4, state of stress at integration points, stage 3.
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Fig. 21. — Exemple 4, maillage final déformé (amplifié par un facteur égal & 5).
Fig. 21. — Example 4, final deformed mesh (exaggereted by a factor of 5).

présente le maillage déformé. Sur la figure 22, 'évo-
lution des déplacements horizontaux de la frontiére de
'excavation est présentée, tandis que la figure 23 mon-
tre le chemin des contraintes du quatriéme point d'inté-
gration des éléments 34, 35, 36, 37, 38, 39 et 40.

5. DISCUSSION

La figure 24 présente une comparaison des déplace-
ments horizontaux de la solution finale fournie par

'analyse en élasticité linéaire, celle en élastoplasticité
parfaite (DRUCKER-PRAGER) et celle en élastoplas-
ticité avec écrouissage (CAP). De la plastification des
éléments, qui conduit & une diminution de la rigidité
globale résulte une augmentation des déplacements
par rapport a I'élasticité linéaire.

A cause de la délimitation du domaine élastique, le
modeéle CAP présente une sensibilité particuliére par
rapport au modeéle de DRUCKER-PRAGER. Cette
sensibilité peut étre expliquéé par la figure 25, oll I'on
observe que des chemins de contraintes, comme
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Fig. 22. — Exemple 4, évolution des déplacements
horizontaux & la limite verticale de I'excavation.
Fig. 22. — Example 4, evolution of horizontal excavation
induced displacements along the vertical excavation boundary.
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Fig. 23. — Exemple 4, chemins des contraintes.
Fig. 23. — Example 4, stress paths.

ceux des éléments 36, 37, 38, 39, 40 (voir fig. 20,
23), provoquent un comportement élastique linéaire
pour l'analyse DRUCKER-PRAGER, mais plastique
avec écrouissage dans le cas de l'analyse CAP. Cet
événement provoque une diminution de sa matrice
de rigidité globale si bien que le CAP donne des
déplacements plus grands.

Sur les figures 26, 27 on peut observer les déplace-
ments des nceuds 168 et 173, étape par étape, dans
les trois cas et les comparer avec ceux qui correspon-
dent a une seule étape. On constate une petite diffé-
rence dans le cas élastoplastique.

N° 58 REVUE FRANCAISE DE GEOTECHNIQUE
Noeud
1783
*
171 v %
v %
169 w
¥

187
166
163
181

— 50 MM —

169
Elasticité Lindalre

Drucker-Prager
CAP
Posltion Initiale

167

Fig. 24. — Comparaison des solutions finales élastiques-
linéaires, Drucker-Prager et du modéle CAP.
Fig. 24. — Comparison of linear-elastic, Drucker-Prager and CAP
final solutions.
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Fig. 25. — Chemin des contraintes élastique linéaire

pour le modéle Drucker-Prager mais élastoplastique
avec écrouissage pour le CAP.
Fig. 256. — Linear elastic stress path for the Drucker-Prager model
but plastic with hardening in the case of CAP,

6. CONCLUSION

Un algorithme, dans le contexte de la méthode des
éléments finis, pour la simulation des excavations a
été proposé. Grace a l'utilisation du principe des tra-
vaux virtuels les équations non-linéaires, de Il'algo-
rithme proposé, sont dérivées d'une formulation varia-
tionelle qui tient en compte la variation du domaine
initial. Les résultats obtenus par les analyses numéri-
ques effectuées nous ameénent aux conclusions suivan-
tes :

— le principe de la solution unique est satisfait dans
le cas de I'élasticité linéaire ;
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Fig. 26. — Comparaison des déplacements du nceud 168 Fig. 27. — Comparaison des déplacements du nceud 173

en analyse élastique linéaire, Drucker-Prager et CAP,
Fig. 26. — Comparison of displacements of node 168
produced by a linear elastic, Drucker-Prager and CAP analysis

— Tlalgorithme proposé garantit que le travail intérieur
produit par les éléments faisant partie du domaine de
'excavation est nul ;

— lanalyse numérique des exemples élastoplastiques
de divers critéres de plastification nous a montré que
la méme solution peut étre atteinte, indépendamment
du nombre des étapes. Cependant, quand on appro-
che la rupture, qui se manifeste par la mise en plas-
ticité d'un grand nombre des éléments, on observe
une petite différence entre les deux solutions. Dans
ce cas 'analyse en une seule étape par ses propres
principes ne peut pas prendre en compte la redistri-
bution progressive des contraintes ainsi que la modi-
fication de la topologie du maillage et par conséquent
on doit simuler I'excavation en plusieurs étapes.
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Résumé

Les auteurs, se basant sur le mémoire de fin d'études de I'un d’eux, présen-
tent une étude de corrélations entre valeurs des essais de pénétration au carot-
tier (SPTN) et essais pressiométriques (pression limite Pl et module E). Neuf
formations argileuses, sableuses, marneuses et crayeuses de la région parisienne
et du Nord de la France ont été étudiées. L'article comporte dans une premigre
partie une synthése bibliographique, et dans une deuxiéme partie les résultats
de I'étude statistique effectuée.

En conclusion, quelques réflexions sont présentées sur la représentativité des
essais et |'utilisation de corrélations pour apprécier les tassements.

Abstract

A correlation study between SPT and pressuremeter test is evaluated by the
authors. Nine different formations, including clays, sands, marls and chalk from
the Paris and North of France sedimentary basin have been considered. The
article outlines initially a litterature review on the subject and further conside-
rates statistical relationships between both tests.

As a conclusion, a discussion on the representativity of the tests and the use
of these correlations to predict settlements are presented.

* SIMECSOL, 8, avenue Newton, 92350 Le Plessis-Robinson.
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PRESENTATION

Le « Standard Penetration Test » (SPT) est un essai
de pénétration dynamique qui permet de tester la
résistance du sol tout en prélevant des échantillons
remaniés du terrain. Il est utilisé de maniére exten-
sive dans le monde entier. En France, cependant,
I'essai pressiométrique MENARD lui est souvent pré-
féré et notre réglementation (DTU, fascicule 62) se
référe de maniére préférentielle aux valeurs pressio-
métriques.

Aussi, apparait-il nécessaire de comparer les résultats
obtenus entre ces deux types d’essais dans les mémes
formations géologiques et d'étudier la possibilité de
corréler ces résultats.

Cette démarche a été le but du mémoire présenté et
soutenu le 19 octobre 1990 par M.-P. COVILLE-
LAFEUILLADE en vue de l'obtention du dipléme
d’ingénieur en géophysique et géotechnique de I'Ins-
titut des sciences et technologie de I'Université Pierre
et Marie Curie, Jussieu Paris VI. L'auteur s'est appuyé
sur les trés nombreux résultats d’essais pressiométri-
ques et d'essais Standard Penetration Test effectués
dans des formations géologiques caractéristiques de la
région parisienne et du Nord de la France pour déter-
miner les graphiques donnant pour chaque formation
étudiée la relation entre ces résultats. Son étude a
impliqué le choix d'une méthode rigoureuse pour
I'exploitation statistique de l'ensemble des données,
permettant que les valeurs retenues le soient a partir
de critéres objectifs.

On se propose ici de reprendre |'essentiel des résul-
tats obtenus afin de valoriser chacun de ces essais par
les corrélations les reliant I'un a l'autre ; elle porte sur
neuf formations géologiques recouvrant la grande
majorité de types de sols rencontrés dans la nature :
sables, limons. argiles, marnes, craie.

De nombreux auteurs s'étant antérieurement penchés
sur les corrélations pouvant étre trouvées entre le SPT
et différents parameétres caractérisant les sols, il a sem-
blé intéressant, avant d'aborder I'étude se rapportant
aux corrélations SPT/pressiométre, de présenter une
synthése des publications concernant ces autres cor-
rélations, si bien que cet exposé se décomposera en
deux parties :

— une premiére partie se rapportant a la présenta-
tion générale du SPT et a la synthése bibliographi-
que des résultats et corrélations obtenues ;

— une deuxiéme partie se rapportant & la présenta-
tion de I'étude comparative des résultats des essais
SPT et des essais pressiométriques et aux corrélations
qui s’en déduisent.

1. RAPPELS ET SYNTHESE
BIBLIOGRAPHIQUE SUR LE SPT

L'essai SPT (Standard Penetration Test) vient des
Etats-Unis ; il a été largement développé par TER-
ZAGHI qui a défini un mode opératoire pour ce qui
n'était, au début, qu'une habitude de chantier. [l s'agit
en effet de compter le nombre de coups nécessaire
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pour enfoncer un carottier normalisé sur 0,30 m de
profondeur avec une masse de 63,5 kg tombant en
chute libre d’'une hauteur de 0,76 m.

Ce nombre de coups correspond 2 la valeur « SPT »,
N suivant la Norme ASTM, le projet de Norme euro-
péenne publié dans les Proceedings du Congrés Inter-
national de mécanique des sols & Tokyo en 1981.

Cet essai, qualifié parfois de rustique, donne cepen-
dant des résultats raisonnablement fidéles et présente
deux avantages peu souvent mis en lumiére :

— fait a I'avancement, il est moins sensible que le
pressiométre a la qualité du trou de forage ;

— il est le seul essai qui associe, a une mesure in
situ de la résistance du sol. un prélévement permet-
tant une identification précise des terrains soumis &
I'essai.

Les parametres, données ou grandeurs physiques, qui
ont été le plus souvent évalués a partir des valeurs
de l'essai SPT, sont les suivants :

— densité relative du sable ;

— angle de frottement interne d'un sable ;

— résistance & la compression simple d'une argile ;
— contrainte admissible sur un sable ;

— potentiel de liquéfaction d'un sol ;

— pression de pointe mesurée au « pénétrometre
statique » ;

— pression limite et module pressiométrique mesuré
au pressiomeétre MENARD.

Nous nous contentons ici de récapituler les correspon-

dances proposées, sans porter de jugement sur leur
validité.

1.1. Densité relative d’'un sable

La densité relative d'un sable est définie par 'une des
relations suivantes :

Dr:M % 100

€max — ©min

Dr = Vmax 3¢ Yd — Ymin
Yd Ymax — Ymin

x 100

ol « e » est I'indice des vides et « ¢ » le poids volu-
mique sec du sable.

TERZAGHI et PECK ont donné, (fig. 1) une corres-
pondance entre la densité relative d’'un sable et sa
résistance mesurée au SPT,

Pour corréler ces deux valeurs, SCHULTZ et MEN-
ZENBACK, tenant compte de la contrainte effective
du sol au niveau de I'essai, préférent utiliser la rela-
tion suivante :

Ln(Dr) = 0,478 Ln(N) — 0,262 Ln (¢’,,) + 2,84
Ln : logarithme népérien ;

¢y, : contrainte effective au repos exprimée en 10°
Pa (bar).
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1.2. Angle de frottement interne d’un sable

Plusieurs auteurs ont essayé de trouver une relation
entre I'angle de frottement et la résistance d'un sable
mesuré au SPT.

MEYERHOF donne deux expressions approchées de
'angle de frottement interne d’un sable en fonction
de sa densité relative, selon le pourcentage de sable
fin et de silt.

¢ = 25 + 0,15 D,
(plus de 5 % de sable fin et de silt) ;

¢ = 35 + 0,15 D,,
(moins de 5 % de sable et de silt) ;

(p en degrés)

relations expérimentales et empiriques qui ont été
mises sous forme d'un abaque permettant de relier
directement I'angle de frottement ¢ & la valeur SPTN
a partir des résultats d'essais en laboratoire effectués
sur les échantillons prélevés par le carottier SPT lui-
méme (fig. 2).

Signalons deux autres formules existant pour expri-
mer la relation entre ¢ et N :

V12N + 25

12N (DUNHAM)
V20N + 15

(OSAKI)

@
(2

wm
o

\

N

——— MOINS DE 5% D'ELEMENTS FINS
Less than 5p.c. of thin particles

ANGLE ¥ (degrés)
L
(=]

—— PLUS DE 5% D'ELEMENTS FINS
More than Spc. of thin particles

0 10 20 30 40 S50 60 70 80 90
VALEUR SPT. N
SPT value N

=

o
Y

Fig. 2. — Corrélation entre N et angle de frottement .
fig. 2. — Correlation between N and friction angle .

Les valeurs de ¢ en degrés déterminées a partir de
ces abaques et formules sont approximatives, mais
conduisent & un ordre de grandeur raisonnable.

1.3. Résistance a la compression simple
d’'une argile

Suivant la qualité d'une argile (molle & dure), TER-
ZAGHI et PECK ont donné des corrélations entre la
valeur SPT, N, et la cohésion non drainée Cu, trans-
crites dans le tableau I.

Tableau |. — Relation entre N et Cu pour les argiles
{d’aprés TERZAGHI et PECK).
Table |. — Relationship between N and Cu for clays
(TERZAGH| et PECK).
) Cohésion
%{;ngrtai?:: Valeur STPN non drainée
g Cu (kPa)
Trés molle < 2 < 12,56
Molle 2a 4 12,5 a8 25
Plastique 4a 8 25 a 50
Ferme 8 a 15 50 a 100
Trés ferme 15 a 30 1700 a 200
Dure > 30 > 200

Ces mémes auteurs ont également donné les relations
suivantes (Cu en kPa) :

— argiles plastiques Cu = 125 N
— argiles silteuses Cu =10 N
— argiles sableuses Cu = 6,7 N

Il sagit 1a aussi de valeurs approximatives. En fait,
les relations données par TERZAGHI et PECK se
réferent a la résistance a la compression simple, prise
égale a 2 Cu dans le tableau I et les formules pré-
sentées ci-dessus.

1.4. Contrainte admissible sur du sable

D’une maniére générale, aux Etats-Unis, les contrain-
tes admissibles pour des semelles fondées sur du sable
sont déterminées a l'aide des abaques des figures 3
et 4 qui tiennent compte d'un coefficient de sécurité
de 3 par rapport 3 la rupture.

Ces abaques ne sont applicables que si le niveau de
la nappe phréatique est au moins & une profondeur
B (largeur de la semelle) au-dessous de la base des
semelles ; dans le cas contraire, les pressions admis-
sibles doivent étre divisées par un coefficient réduc-
teur compris entre 1 et 2.

En admettant un critére de tassement maximum de
1 pouce (2,54 cm), I'abaque de la figure 5 permet
de déterminer la contrainte admissible.

1.5. Potentiel de liquéfaction d’'un sol

Les premiéres tentatives d'évaluation de la liquéfac-
tion d'un sol par la valeur SPT N datent du séisme
de Niigata en 1964, séisme de magnitude 7,5. Depuis
cette époque, de nombreux travaux ont complété
cette recherche.
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L’étude de plus de trente cinq cas a permis a SEED,
MORI et CHAN d’exprimer le rapport des contrain-
tes rav/d'v en fonction d'une valeur corrigée de la
résistance a la pénétration.
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a'v étant la contrainte verticale effective a la profon-
deur considérée ;

rav étant la contrainte moyenne de cisaillement due
au séisme a cette profondeur.

La valeur SPT, N, est modifiée pour se ramener &
une contrainte verticale effective de 1 ton/sq.ft.
(1,076 bar). La valeur corrigée N; est ainsi reliée 3
N par la relation Ny = C, x N; le coefficient C,
étant donné par la figure 6.

La corrélation 7,,/0,/N; est représentée sur la figu-
re 7 avec la délimitation du domaine contenant
I'ensemble des sites ol la liquéfaction a été observée.
Cette limite est représentée par la droite

7o/, = Ny/90 pour N; < 35.

Il est a noter que la proportion d’éléments fins dans
le sol influe sur les corrélations reliant la liquéfaction
du sol a sa résitance SPT. En effet, la liquéfaction
touche essentiellement les sols sans cohésion. Cela se
traduit par le fait qu'a valeur N égale, plus un sol est
riche en particules fines, plus il résiste au cisaillement,
donc a la liquéfaction

1.6. Résistance en pointe mesurée
au pénétromeétre statique (CPT)

Un nombre important de travaux comparant les
valeurs N et la résistance a la pénétration statique q.
ont été publiés, conduisant & des variations assez lar-
ges des valeurs du rapport q./N. Une des raisons
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objectives de cet éventail tient & l'influence de la taille
des grains. La figure 8 montre clairement que le rap-
port q.,/N augmente avec le diamétre moyen D
des grains.

La synthése des corrélations données par différents
auteurs conduit aux résultats ci-aprés (q. en MPa) :

0.001 0.00 at 1
DIAMETRE DES GRAINS VALEUR MEDIANE DS0
Grain size D30

Fig. 8. — Corrélation SPT-CPT : influence de la taille des grains.
Fig. 8. — Correlation SPT-CPT : grain size influence.

— sols @ dominance sableuse :
g = 02 x Na06 x N

— sols & dominance argileuse :

g = 0.1 x Nao04N.
La correspondance la plus couramment trouvée et uti-
lisée quelle que soit la nature du terrain est :

g = 0,2 x N

1.7 Pression limite et module mesuré
au pressiométre MENARD

Les résultats étudiés et présentés a ce jour sont trés
fragmentaires, car le nombre d'essais comparatifs est
assez restreint du fait des habitudes nationales privi-
légiant tel type d'essai au détriment de tel autre et
également, parce que chaque type d’essai a son ter-
rain d’élection.

C'est une des raisons ayant conduit Marie-Pierre
LAFEUILLADE a tenter de combler cette carence en
utilisant le grand nombre d’essais SPT effectués en
France dans les études faites ou suivies par SIMEC-
SOL depuis plus de trente ans.

Concernant les résultats fragmentaires donnés & ce
jour, ils sont en majeure partie repris par CASSAN
dans son ouvrage « Essais in situ en mécanique des
sols » (fig. 9).

Ils conduisent aux relations suivantes :

— pour les argiles de Nice: N = 10 a 30 (Pl -
Po) ;

— pour les sols du Barcarés : N # 50 (Pl — Py) ;
— pour les sols de Dunkerque : N # 6 x E.

Cette comparaison entre Standard Penetration Test et
pressiométre est en fait 'objet de la présente étude ;
nous ne nous étendrons donc pas sur ces premiers
résultats qui, ainsi que nous le verrons, sont dans
I'ensemble conformes aux résultats analysés dans la
2¢ partie de cette étude.

2. METHODOLOGIE DE L’ETUDE

2.1. Les limites de I'étude

Cette étude sur les corrélations entre les paramétres
pressiométriques et SPT a été réalisée statistiquement
sur un ensemble de mille six cent dix mesures. Une
unité de profondeur, de situation géographique et de
formation géologique a été respectée. C'est-a-dire que
la comparaison n'a porté que sur des essais effectués
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a une méme profondeur, dans une méme formation
et pour des sondages distants de moins d'une tren-
taine de métres I'un de l'autre en plan et & des alti-
tudes comparables.

P
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Les principales formations géologiques qui ont pu ainsi
étre étudiées grace a un nombre suffisant d’essais sont
les suivantes :

— limons bruns des plateaux de la région parisienne ;
— sables du Flandrien de la région de Dunkerque ;
— marnes et calcaires de Brie de la région parisienne ;
— argiles vertes de la région parisienne ;

— argiles plastiques de la région parisienne ;

— argiles des Flandres de la région de Dunkerque :
— marnes blanches de Pantin de la région parisienne ;
— marnes bleues d’Argenteuil de la région parisienne ;
— craie de la région parisienne.

2.2. Etude d’histogrammes

Avant toute recherche de corrélation, nous avons pro-
cédé a une étude des histogrammes des parameétres
concernés, pl, E et N, afin de juger de la dispersion
des résultats pour une méme formation et par voie
de conséquence de la fiabilité d’'un essai par rapport
a un autre ; pour ces histogrammes, la situation idéale
est celle qui se rapprocherait le plus de la distribu-
tion aléatoire de GAUSS.

Nous donnons a titre d’exemple les graphiques cor-
respondants a la formation des argiles vertes du San-
noisien de la région parisienne, figures 10, 11 et 12,
établis a la méme échelle avec un pas identique, ce
qui permet de les comparer directement. Pour cette
formation, nous voyons immédiatement :

— que ['histogramme de la pression limite se rappro-
che le plus de la situation idéale ;

— que celui du module pressiométrique s'en éloigne
le plus avec une grande dispersion des résultats ;

50 <

>
o

(7]
o

8

]
o)

=

o

FREQUENCE % _ Freguency %

o]

0 0.2 0.4 06 08 1 12

) mm © q 9 0 ¢
16 18 2 22 24 26 28 3

VALEUR DE LA PRESSION LIMITE (MPa) - Value of limit pressure [MPa)

Fig. 10. — Argile verte de la région parisienne, 104 valeurs-histogramme des P,
Fig. 10. — Green clay of the Paris area. 104 values-Pl histogram.
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— que l'histogramme de la valeur SPT est tout a fait Nous voyons par conséquent que les valeurs SPT sont
satisfaisant avec prés de 52 % des valeurs regroupées tout aussi exploitables que les valeurs pressiométri-
entre 22 et 30. ques, bien qu'il s’agisse d’une formation argileuse ; il
Cette constatation est générale et laisse présager que n’y a en fait aucune justification objective & ce que
les corrélations entre N et pl seront meilleures que la validité de I'essai SPT soit exclusivement limitée aux
celles entre N et E. sables.
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2.3. Choix de la méthode statistique

Afin de simplifier |'utilisation des corrélations, elles ont
été recherchées sous la forme d'une équation de
droite passant par l'origine. C'est pourquoi les corré-
lations trouvées sont des droites d’approximation cal-
culées sur un ensemble de points par la méthode des
moindres carrés en imposant une ordonnée nulle 3
l'origine.

La principale difficulté, comme pour toute étude sta-
tistique, consiste & trouver un algorithme qui permette
de retirer quelques mesures, tout en conservant un
nombre significatif de couples (pl, N) et (E, N) pour
le calcul des droites d'approximation.

Cing méthodes différentes ont été testées sur 'ensem-
ble des mesures effectuées dans les limons bruns des
plateaux de la région parisienne. Celle qui, tout en
retirant un minimum de points (moins de 20 %, per-
met de trouver un pourcentage d’incertitude relative-
ment correct (30 % environ) a été retenue, et appli-
quée pour chaque formation géologique étudiée.

Phase préliminaire : tout d’abord, le premier travail
consiste a former les couples (pl, N) et (E, N) des
mesures pressiométriques et SPT dans les sondages
les plus proches & une méme profondeur et pour une
méme formation géologique.

Les couples ainsi formés sont placés sur un graphi-
que avec en abscisse, pression limite ou module pres-
siométrique (exprimé en MPa), en ordonnée, valeur
N de l'essai de pénétration standard.

Quelques valeurs estimées trop éloignées de I'ensem-
ble du nuage de points sont retirées. Le nombre de
ces valeurs ne dépasse pas 10 % du nombre initial.

REVUE FRANCAISE DE GEOTECHNIQUE

Elles correspondent & des mesures aberrantes ou a
des essais se rapportant a des sols non comparables.

Phase 1 : les droites d’ajustement de N en fonction
de pl et de pl en fonction de N sont calculées sur
'ensemble des points restants, les coefficients en étant
déterminés par la méthode des moindres carrés. Il est
admis de ne conserver que les points situés & l'inté-
rieur des bandes de largeur 60 % centrées sur ces
droites.

Phase 2 : les droites d’ajustement passant par |'ori-
gine sont alors calculées, pour les couples restant ;
elles représentent les corrélations retenues pour la for-
mation géologique ainsi étudiée.

La figure 13 représente, déterminé dans ces condi-
tions, le segment de droite donnant la corrélation
entre pl et N pour les argiles vertes de la région pari-
sienne. La mé&me démarche permet la corrélation
entre E et N, dont nous avons vu que la précision
était moins satisfaisante que celle corrélant pl et N du
fait d'une plus grande dispersion de E.

Nous avons déterminé également une valeur carac-
térisant le pourcentage de dispersion des valeurs
mesurées par rapport a la droite d’ajustement prise
en compte pour la corrélation.

3. RESULTATS

Pour les 9 formations géologiques retenues, nous
résumons dans le tableau Il le nombre de mesures
effectuées, ainsi que le nombre de couples formés &
partir de ces mesures et celui des couples retenus.

Nous voyons que les droites d’ajustement ont été
déterminées & partir de 'analyse de 25 2 40 couples
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Fig. 13. — Argile verte de la région parisienne. Etude de corrélation sur 97 couples de valeurs.
Fig. 13. — Green clay of Paris area. Correlation study for 97 couples of values.




retenus par formation, a I'exception des argiles ver-
tes pour lesquelles ce nombre est de 98.

Nous donnons pour chacune de ces formations les
corrélations obtenues et les relations simplifiées pou-
vant étre utilisées avec les pourcentages d’incertitude
et les plages d'utilisation (unités retenues MPa).
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L’examen du tableau Il permet de faire les quelques
remarques suivantes.

En premier lieu, on constate bien que le pourcentage
d’incertitude défini. qui représente, en quelque sorte,
'ouverture du fuseau dans lequel se situent les points
utilisés pour la corrélation, est moindre pour les cor-

Tableau /l. — Nombre de couples de mesure ayant servi de base & I'étude.
Table Il. — Number of couple of measures used for study.
des fo?rﬁ:;?::;i%r:udiées Nombre de mesures Couples formés Couples retenus
Total Pressio. SPT PI/N E/N PI/N % E/N %
Limons des plateaux 137 72 656 53 53 43 78 41 73
Sables du Flandrien 110 55 55 33 48 24 73 39 81
Marnes et calcaires de Brie 120 64 56 37 41 31 84 28 68
Argiles vertes 287 139 148 104 104 97 93 97 93
Argiles plastiques 102 71 31 42 42 39 93 40 95
Argiles de Flandres 44 22 22 22 22 21 95 21 85
Marnes de Pantin 92 54 38 32 33 25 78 26 79
Marnes d’'Argenteuil 104 53 51 40 41 38 95 32 78
Craie 125 48 77 38 45 32 84 36 80
Tableau lll. — Corrélations obtenues dans différentes formations.
Table lll. — Correlation for different formations.
Désignation des formations Corrélations % d'incertitudes Plage d’utilisation Formules simplifiées
Limons bruns des plateaux N = 29,4 PI 34 0,1-0,72 (Ph
Pl = 0,029 N 29 0,1-32 (N) N = 32 Pl
région parisienne N = 2,42 E 35 0,5-9 (E) N =26E
E=035N 36 1-32 (N)
N = 19,91 P 23 0,5-2,7 (Pl
Sables du Flandrien Pl = 0,046 N 24 10-81 (N) N = 21 Pl
région du Nord N = 269E 29 3-29 (E) N =29E
E=033N 31 10-95 (N)
Marnes et calcaires N = 19,7 PI 42 0,4-2,40 (PI)
de Brie Pl = 0,043 N 37 8-40 (N) N = 21P
de la région parisienne N = 209 E 47 1,7-18 (E) N = 23E
E=039N 43 1,40 (N)
N = 24,4 Pl 32 0,5-2,3 (PI)
Argiles vertes Pl = 0,035 N 34 1-52 (N) N = 26 P
région parisienne N =210 E 38 2,1-22,5 (E) N =23E
E= 039N 41 11-52 (N}
N = 17,6 PI 20 1,1-2,5 (P))
Argiles plastiques Pl = 0,064 N 20 15-46 (N) N =18 PI
région parisienne N = 1,67 E 18 12,5-25,9 (E) N = 16E
E=061N 19 15-486 (N)
N = 14,9 PI 13 0,6-2,0 (PI)
Argile des Flandres Pl = 0,066 N 12 10-31 (N) N = 15 Pl
région parisienne N = 0,62 E 25 8-56 (E) N = 06 E
E= 151N 24 10-31 (N)
N = 23,6 PI 18 0,4-1,7 (P))
Marnes de Pantin Pl = 0,041 N 18 10-38 (N) N = 24 Pl
région parisienne N = 1565E 50 2,4-34(E) N=17E
E = 055N 42 10-55 (N}
N = 20,6 PI 34 0,4-2,2 (Pl)
Marnes d'Argenteuil Pl = 0,042 N 35 10-50 (N) N = 22 PI
région parisienne N = 1,76 E 40 2,2-27 (E) N =19E
E =048 N 36 10-41 (N)
N = 5,8 Pl 30 1,1-4,8 (Pl)
Craie Pl = 0,154 N 34 3-32 (N) N = 6Pl
| région parisienne N = 0,63 E 32 5,56-51,5 (E) N =07E
; E = 138N 33 3-32 (N)

N = waleur SPT ; Pl = Pression Limite (MPa) ; E = Module pressiométrique (MPa).
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rélations entre N et Pl (moyenne : 27 %, avec des
valeurs allant de 12 % — argiles du Nord — a 42 %
— marnes et calcaires de Brie) que pour les corréla-
tions entre N et E (moyenne : 34 % avec des valeurs
allant de 18 % — argiles plastiques de la région pari-
sienne — a 50 % — marnes de Pantin).

Par ailleurs, les meilleurs résultats sont obtenus dans
les puissantes formations argileuses, alors que les for-
mations au faciés moins constant donnent logiquement
des résultats moins homogeénes. Ceci montre bien que
'essai SPT donne, dans les argiles, des résultats aussi
valables que l'essai pressiométrique, en terme de
représentativité des échantillons de valeurs étudiés. Si
on le compare au module MENARD de I'essai pres-
siométrique, il apparait plus fiable,

En second lieu, la craie et 'argile ypresienne du Nord
présentent deux cas singuliers. Pour la craie, cela con-
firme bien le comportement particulier de ce maté-
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CONCLUSIONS

L'étude réalisée sur neuf formations géologiques carac-
téristiques de la région parisienne et du Nord de la
France a permis d’établir des corrélations entre les
résultats pressiométriques et SPT. Les figures 14 et
15 représentent les résultats & retenir entre la pres-
sion limite et la valeur SPT selon le type de terrain.
Les différents segments de droite indiquent la plage
des valeurs obtenues dans chacune des formations
étudiées.

D’une maniére simple, pour les cinq principaux types
de sols meubles ol pressiométres et SPT sont utili-
sés, les relations & considérer entre les deux types
d’essais sont données dans le tableau IV.

Tableau IV. — Corrélations simplifiées proposées
entre N, Pl (MPa) et E (MPa).
Table IV. — Simplified correlations proposed between

N, Pl (MPa) and E (MPa).
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Fig. 14. — Corrélations SPT N-Pl, limons, sable, marne, craie (Paris ou nord de la France).

Fig. 14, — Correlations SPT N values N-PI, silts, sand, marls, chalk (Paris or north of France).
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Fig. 15. — Corrélations SPT N-Pl, argiles et marnes argileuses (Paris ou nord de la France).
Fig. 15. — Correlations SPT N-Pi, clays and clayed marls (Paris or north of France).

Contrairement & certaines idées recues, les corrélations
entre les valeurs des essais SPT et pressiométriques
sont tout a fait valables dans les argiles, et rien ne
justifie d’accorder dans ces terrains, une préférence a
un type d'essai plutét qu’'a l'autre,

La craie constitue un cas particulier ; en effet, les
essais de pénétration doivent étre interprétés avec dis-
cernement dans cette formation, étant donné son
caractére thixotropique.

Les corrélations ne doivent pas étre utilisées en dehors
du domaine d'application des essais concernés en par-
ticulier dans les terrains trop mous (vases) ou au con-
traire trop résistants (roches dures).

En revanche, cette étude montre que, quels que soit
les terrains, pourvu qu'ils soient meubles (limons,
sables, argiles, marnes, craie), il est possible de pas-
ser de la valeur SPT & la pression limite ou au
module de déformation avec une approximation qui
reste dans des limites acceptables, et cette correspon-
dance permet donc d’utiliser les valeurs SPT pour
donner une estimation des tassements par la méthode
pressiométrique ; les erreurs qui peuvent découler de
I'utilisation judicieuse de corrélations ne sont pas plus
importantes que celles qui proviennent de la déter-
mination directe du module pressiométrique lui-méme

ou de la validité des formules utilisées. Le seul fait
qu’il n'existe pas de relation théorique ou semi-
empirique directe reconnue entre les valeurs SPT et
les tassements ne peut étre de nature & déconseiller
l'utilisation de cette méthode d’investigation, ainsi
qu’ont parfois tendance a le suggérer, en France, les
praticiens et les auteurs des recommandations ou nor-
mes techniques. Cela revient & dénigrer l'intérét des
corrélations, pourtant trés largement utilisées par ail-
leurs en mécanique des sols.

Cette mise au point et cette conclusion justifient, en
quelque sorte, la pratique mondiale extensive du SPT,
quelque peu combattue, en France, au profit de I'essai
pressiométrique, dont nous ne contestons pas, bien
entendu, le grand intérét.
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RESUMES DE THESES

I. DJERAN, Ecole Nationale des Ponts
et Chaussées

Etude des diffusions thermique et hydraulique dans
une argile soumise G un champ de température
La conductivité thermique des roches argileuses est
un paramétre essentiel qui conditionne la diffusion de
température et de pression interstitielle dans un mas-
sif soumis & un chargement thermique. Grace a une
expérience de laboratoire sur modéle réduit, on mon-
tre que cette conductivité thermique dépend de la
température dans un sens non favorable a I'évacua-
tion de la chaleur et on établit que les mouvements
de I'eau interstitielle se produisent de la source chauf-
fante vers I'extérieur mais restent de faible amplitude.
Un modéle simple de milieu poreux et des outils
numériques spécialement développés permettent de
rendre compte de ces phénoménes et d'évaluer leur
incidence sur le comportement de structures souter-
raines.

Thése financée par la CCE-DG XII et le CEA-IPSN,
dirigée par Dr G. ROUSSET, G 3S, Ecole polytech-
nique.

D. BERNAUD, Ecole Nationale des Ponts
et Chaussées

Tunnels profonds dans les milieux viscoplastiques :
Approches expérimentale et numérique

Ce travail traite essentiellement de l'interaction entre
massif et souténement. On étudie en particulier
linfluence du comportement différé du massif ainsi
que celle de la rigidité et des conditions de mise en
ceuvre du souténement sur I'équilibre a long terme
des tunnels profonds.

Le probléme complexe d'interaction massif viscoplas-
tique-souténement plastique est traité par voie expé-
rimentale et numérique.

L’étude comparative des résultats des calculs numéri-
ques 3D des tunnels avec ceux donnés par la
méthode convergence-confinement montre que cette
méthode approchée conduit a des résultats parfois
trop imprécis. On propose une nouvelle méthode
approchée en élasticité, la « nouvelle méthode impli-
cite », qui permet de mieux prendre en compte I'effet
de la rigidité du souténement sur la valeur de la con-
vergence avant pose.

Directeur de thése : Gilles ROUSSET, G 3 S, Ecole
Polytechnique, 91128 Palaiseau Cedex.

R. REVALOR, Institut National Polytechnique
de Lorraine

La maitrise des coups de terrains dans les exploita-
tions miniéres

Depuis une quinzaine d'années, les mines de char-
bon francaises sont le siége de coups de terrains, qui
se manifestent par une explosion brutale de la cou-
che de charbon au voisinage des chantiers. Compte

tenu de l'incidence de ces phénomeénes au niveau de
la sécurité des chantiers, d'importants programmes de
recherche ont été engagés pour mieux les compren-
dre, les prévoir et les prévenir.

Ce mémoire présente les principaux résultats obtenus
suivant trois axes :

— description des coups de terrains observés et des
facteurs naturels et d’exploitation qui apparaissent
jouer un réle dans leur déclenchement : structure tec-
tonique des gisements, contraintes naturelles et
d’exploitation, nature des terrains :

— analyse des mécanismes de rupture & l'origine des
coups de terrains ;

— présentation des méthodes de lutte mises en
ceuvre pour combattre ces phénomeénes : planification
de l'exploitation et méthodes locales de prévision et
de prévention déclenchées au chantier.

La conclusion dégage les axes de recherche qu'il
apparait essentiel de développer pour améliorer la
maitrise des coups de terrains dans les futurs secteurs
d’exploitation.
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Personne a joindre : J.P. PIGUET.

M. ASOF, Institut National Polytechnique
de Lorraine

Etude du comportement mécanique des massifs
rocheux fracturés en blocs (méthodes a I'équilibre
limite) : réalisation et applications.

Le creusement d'une excavation en massif rocheux
dans lequel la présence de discontinuités (fractures)
est importante permet aux blocs autour de celle-ci de
tomber vers le vide. Le travail effectué concerne donc
la modélisation du comportement mécanique des mas-
sifs rocheux fracturés a partir de la modélisation géo-
métrique issue de RESOBLOK : base de départ.
Ce travail peut étre décomposé en trois parties. Dans
la premiére partie, nous aborderons I'élaboration des
méthodologies actuelles d’analyse de stabilité en milieu
discontinu. Deux techniques d'étude de blocs isolés
fondées sur I'analyse de I'équilibre limite seront envi-
sagées : la théorie du bloc clef de GOODMAN et SHI
et celle de WARBURTON. La prise en compte de la
contrainte de confinement et de la possibilité du choix
de souténement avec boulonnage a également été
développé pour qu'elle soit bien adaptée a leurs
formulations.

La seconde partie portera sur les aspects relatifs au
choix des méthodes proposées, compte tenu de la
base des données des blocs, et & la réalisation du logi-
ciel « BSA » en aval de RESOBLOK. Enfin, nous
présenterons les différentes applications de la métho-
dologie développée sur les cas concrets : mine & ciel
ouvert, cavité de grandes dimensions et galerie
miniére & grande profondeur. Ces applications mon-
trent le réle positif des modeles de blocs pour ce qui
concerne la description des phénoménes et leur
compréhension.

Personne a joindre : J.P. PIGUET.
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