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Interférence de semelles filantes dans le domaine plastique

Plastic interference of strip footings

C. RYBAT(, P. KONDERI.A
Ecole polytechnique de Wroclaw*

Rev. Franç. Géotech. n" 64, pp. 5-9 (juillet 1993)

Résumé
Cet article présente une étude de I'augmentation de la force portante d'une
semelle extrême dans une rangée de semelles parallèles, rugueuses, lorsque
l'espacement entre les semelles diminue. Les résultats numériques sont donnés
pour un sol sans cohésion, pour trois valeurs : 26", 35', 44' de I'angle de
frottement interne et différentes profondeurs d'encastrement de la semelle ex-
trême. On indique accessoirement le coefficient de la force tangentielle s'exer-
çant sur une semelle extrême.

Abstract
The paper deals with the increase in bearing capacity for the rough footings at
the end of the row, when the distance between the footings is reduced. Nu-
merical results are presented for cohesionless soils, for 26-, 35-, and 44-degree
angle of internal friction. Several founding depths were considered. The coef-
ficient for the tangential force acting on the outermost footing is also investi-
geted.

. 
50-370 Wroclaw, Wybrzele Wyspiafiskiego 27, Pologne.
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1. INTRODUCTION

L'étude conc erne une rangêe de semelles de fondations
parallèles liées ente elles de telle sorte que chacune
d'elles est soumise à un déplacement de fuanslation ver-
tical mais sans déplacement horizontal. L'étude actuelle
complète les résultats publiés par RYBAK (1976, L977),
PUIA et RYBAK (1981), pour le cas d'une semelle
extrême, pour laquelle les profondeurs d'encastement
de ses côtés ne sont pas égales. Le problème posé est
celui de l'augmentation de la force portante de cefre
semelle, lorsque I'espacement entre les semelles dimi-
nue"

Pour une semelle isolée, dans le cas d'un sol sans co-
hésion (sol pulvérulent, c - 0), on pose d'habitude
(Tenaghi) :

a- B(qNo + 0,5YBN,) (1)

Q désignant la charge limite qui peut lui ëte appliquée,
q : yD la surcharge due à la profondeur, \ le poids
volumique du terrain, No, N, des coefficients sans dimen-
sion, dépendant de @, i'angle de frottement interne du
sol.

La charge limite peut ëte calculée aussi selon la for-
mule (RYBAK, 1976):

a - YB'N', (2)

N^ désignant le coefficient sans dimensions,
N:] - If^ (o, D/Bl (voir aussi TRAN VO NHIEM,

tilt r"rnrnn et SALENÇON, IgTg). Les formules
(1) et (2) demeurent valables tant que les intervalles
libres EL et EP qui séparent une semelle de largeur B
des semelles voisines sont plus grands que les longueurs
des vagues soulevê,es à la surface libre, et que les pro-
fondeurs d'encastement DL (du côté gauche) et DP
(du côté droit) sont égales. Pour une semelle dans une
rangêe, dans le cas d'interaction avec les semelles voi-
sines, pour DL : DP on a donné, (RYBAK, 1977 ;

PUIA et RYBAK, 1981) la formule :

Q._ Tg'N*o, (3)

N*- désignant le coefficient sans dimension,
9yv

N*^ N*^ (O, DlB, ELIB, EPIB). Dans le cas d'une
,",f"n" 

"r.Ëb-", 
quand il y a une diffêrence entue les

niveau< des terrains DL + DP (fig. 1a), on propose la
formule:

eD. - yBrN?; (4)

N?; désignant le coefficient sans dimension,

NT'

2. FT\?OTHÈSES,
UÉTHODE DU CALCUL

Le calcul de la force portante d'une semelle isolée ou
en groupe est fait en supposant que :

le problème est bidimensionel '

le ôol 
"rî 

nàÀâgé"" et isotropà de poids spécifique

T, et obéit à la loi de plastici!é parfaite de Coulomb,
d'angle de frottement interne O, dans tout le massif ;

REVUE FRANçArSE DE GEOTECHNTOUE

I'angle de frottement sol-fondations est egal à O
(fondation rugueuse) ;

le sol au-dessus du plan horizontal passant par la
base de la fondation agit comme une surcharge e, uni-
forme et normale ;

au-dessous de ce plan l'équilibre limite est atteint
dans certaines régions.

Le schéma du calcul de la capacité portante pour une
semelle extrême dans une rangée est présenté sur la
figure 1b. Le calcul des contuaintes en chaque point des
zones en équilibre limite se fait en résolvant le système
d'équations aux dérivés partielles de tg4re hyrperbolique
de SOKOLOVSKY (1960). Dans le schéma du calcul
on a supposé I'existence d'un coin rigide solidaire de
la base de la fondation, limité par les caractéristiques
du champ statique (LUNGREN et MORTENSEN,
1963). Les détails des calculs dans les zones distinctes
sont exposés par RYBAK (I97 6, 1977). En utilisant les
valeurs des confuaintes sur les caractéristiques limitant
le coin rigide et, éventuellement, sur la base de la se-
melle, près des bords, et refuanchant le poids du coin
rigide on calcule la force portante de la fondation, la
force horizontale s'exerçant sur la sem elle et l'exenfuicité
de la réaction du sol.

Fig. 1a et I b. - Section montrant de façon visuelle
une semelle extrême dans une rangée et schéma

d'écoulement.

Fig 7a and 7b. - Cross-section demonstrating
the outermost strip foundation and scheme

of the plastic flow.

3. RESUUTATS DES CALCUF

Dans cet article on présente les résultats complets du
calcul numérique concernant la force portante d'une
semelle extrême, pour fuois valeurs : 26, 35", 44 de
I'angle de frottement interne. Pour le calcul de la force
portante on donne sur les figures 2 et 3 les valeurs N-^. (le
cas d'une semelle isolée, DL- DP). La figure4 dôhne
les rapports de la force portante d'une semelle isolée
dans les cas où DL
semelle isolée dans le cas DL - DP.

Les figures 5, 7 et 9 donnent les rapports des
N:- (N?- est le coefficient de la force portante dans le9y 9y

cas d'interaction enfue les semelles et DL
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Fig. 4. Valeurs du rappart Ngi/Nqr

Fig 4. Va|ues of the coefficients ratio N?,/No,

Les figures 6, 8 et 10 donnent la valeur de tgà
coefficient qui exprime le rapport enfue la force portante
QD' et la force iangentiellà s'exerçant sur la'sem elle
extrême. Sur les figures 5, 7 et 9 on voit que I'aug-
mentation de la capacité portante d'une fondation dans
un groupe tend vers l'infini quand l'espacement entre

Fig. 3. Valeurs d,u coefficient No., en fonction de D/B
etO. I

Fig 3. Values of the coefficient No, as a function
of D/B and @.

Fig. 5. Valeurs du rapport Nl'/N" pour @ : 26".

Fig. 5. Values of the coefficients ratio N?7N0,
for @ - 26'.

les fondations tend vers 0. En réalité (MANDEL, 1963;
RYBAK, 1976, 7977) cette augmentation est limitée,
parce que d'autes modes d'écoulernent doivent ët.e
envisagés, deux ou ,plusieurs semelles voisines pouvant
agir comme une seule, les intervalles ente elles restant
en équilibre surabondant.

Valeurs ilu coeffic,ient /Vo, en
et:D/B.

Values of the coefficien,t Nr,
of O and D/8.

'--'

Nli/N,, DFfFml



Fig. 6. Valeurs du coefficient tant pour Q, - 26",

Fig. 6. Values of the coefficient tanù for @ : 26'.

Fig. 7. Valeurs du rapport N!'/No, pour @ _ 35".

Fig 7. Values of the coefficients ratio N?7N0,

for @ _ 35'.

Fig. 8. - Valeurs du coefficient tan| pour C) - 35'.
Fig B. Values of the coefficient tan| for C) : 35".
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Fig. 9. Valeurs du rapport Nl'/Nn, pour Q

Fig 9. Values of the coefficients ratio N?r/Nr,
for @

Fig. 10. Valeurs du coefficient tan| pour O - 44".

Fig 10. Values of the coefficient tan} for Q) - 44".

4. CONCLUSION

L'étude prêcêdente monbe que I'interaction a un effet
positif sur la force portante. Pour une semelle extrême,
on observe une influence significative sur la force por-
tante de I'encasfuement de la base au-dessous du:terrain
du côté e>dêrieur d'une rangêe de semelles. L'augmen-
tation de la force portante est faible pour des ,espace-

ments norrnarx et pour O petit, et est en revanche fort
appréciable pour O
la valeur de la force tangentielle s'exerçant sur'une se-
melle d'extêmité.

REMERCIEMENTS

Les auteurs remercient le professeur J. Iftavtchenko de
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THESES

Modélisation du comportement dynamique des sols
saturés appliquêe aux barrages en terre et effets de
site

L BENZENATI

Un modèle non-lin êaire de calculs numériques pour des
problèmes de dynamique des sols appliquée aux bar-
rages en terce et aux effets de site est présenté" La
formulation variationnelle et I'approximation des équa-
tions sont détaillées. L'influence des accêlêrations du
fluide et du solide, intervenant dans la formulation du
problème, sur la propagation des ondes est discutée.
Pour prendre en compte le milieu semi-infini, une fron-
tière absorbante biphasique a êtê développee. Les rê-
sultats des applications numériques réalisées sont
confrontés aux mesures rêelles lors de comparaisons
internationales pour le calcul des barrages et des effets
de sites qui garantissent le niveau des recherches efftec-
tuées.

Contact : Dr. I. BENZENATI, Ecole Centrale de Paris.

Modélisation du comportement thermo-hydro-mé-
canique des milietur poreux anélastiques

L. IALOUI

Dans cette thèse un modèle mathématique décrivant le
comportement thermo-hydro-mécanique des milieux po-
reux saturés est présenté. Le phénomène dissipatif de
la phase solide est modélisé par une loi thermo-visco-
plastique qui prend en compte l'écrouissage thermique
et l'évolution des surfaces de charge avec la tempéra-
ture" Après la formulation variationnelle du problème et
les discrétisations des relations de comportement, une
présentation de schémas de résolution de la formulation
couplée avec leurs critères de stabilité est faite. Enfin,
des applications numériques abordent l'analyse du
comporternent du sol adjacent à un puits où sont en-
fouies des sources thermiques.

Pour plus d'informations : L. IALOUI, Ecole Centuale de Paris.

Utilisation d'un mini-pressiomètre pour la mesure di-
recte du frottement à I'interface sol pulvérulent-in-
clusion

A. ABDERRAHIM

Dans le but d'un dimensionnement efficace des inclu-
sions dans des sols pulvérulents, les principaux para-
mèfues susceptibles de jouer un rôle sur le frottement
mobilisé à I'interface sables-inclusions ont êtê étudiés.
On a d'abord identifié et déterminé les propriétés mê-
caniques de derx sables à I'aide des appareils classiques
(nia<ial, boîte de Casagrande et boîte de cisaillement
annulaire) ou bien à I'aide d'un rnini-pressiomètre. On
a ensuite déterminé la marche à suiwe pour la rêali-
sation de la phase préparatoire des essais d'une nou-

velle approche (rnise en place de l'êchantillon, rnise en
place de la sonde mini-pressioméûique et éventu elle-
ment l'application d'une contrainte verticale).

Une étude classique au laboratoire a perrnis de démas-
qLler le rôle de certains paramètres influençant le frot-
tement mobilisé à I'intertace sable-structure. Les résultats
de cette étude ont êtê comparés avec ceu( de la nou-
velle approche pour metbe en évidence l'effet tridimen-
sionnel de l'eff et du rnode de mise en place de
I'inclusion. L'utilisation d'un mini-pressiomète dans le
dispositif expérimental a permis de connaître d'une fa-

çon précise la conhainte normale à I'interface et de la
contuôler pendant le cisaillement.

En plus du rôle de la densité, de la rugosité et de la
minéralogie l'étude comparative a permis de conclure
que le frottement mobilisé par la sonde mini-pressio-
métique se situe entre celui de la boîte de cisaillement
(mæ<imal) et celui de l'appareil Bromhead (résiduel), il
est plus proche du frottement résiduel mobilisé à I'in-
@rtace.

Pour plus d'information: F. HOMAND, Laboratoire de Géome-
canique, Vandæuwe-lès-Nanry.

Etude expérimentale et modélisation du comporte-
ment hydromécanique des joints rocherur

H. BENJELLOUN Z,4I]AR
Institut de Mécanique de Grenoble, Université Jo-
seph-Fowier - Grenoble I

Une machine de cisaillement direct a êtê asservie pour
simuler différentes conditions de chargement et réaliser
en particulier des essais à rigidité normale imposée
constante.

De noulvelles connaissances sur la résistance des dis-
continuités rocheuses granitiques en cisaillernent ont ete
établies. Des fractures naturelles et artificielles (obtenues
par fracturation hydraulique) sont utilisées pour dégager
les corrélations simples, mais importantes, qui lient I'en-
dommagement des aspérités à la dilatance et au frot-
ternent.

Deu< modèles de comportement incrémentau< non li-
néaires, dont l'un à dépendance directionnelle, ont êtê
développés.

Un dispositif expérimental pour essais hydrauliques des
fractures rocheuses a êtê mis au point. Des disconti-
nuités de diffêrentes origines, soumises à une compres-
sion simple ou un cisaillement sans endommagement
des aspérités, ont présenté un comportement hydrau-
lique identique.

Afin de complêter I'interprétation des résultats des essais
mécaniques ou hydrauliques, chaque échantillon est ca-
ractérisê par sa péûographie, sa morphologie et les pro-
priétés mécaniques de la matice rocheuse.

Thèse preparée au sein du département Ingénierie Géotechnique
du BRGM, sous la direction du professeur M. BOULON (lMG).



Validation des méthodes de calcul de clouage
par les expérimentations du Projet national CLOUTERRE

Validation of calculation methods of soil nailed walls based
on the experimentations of the National Project CLOUTERRE

F. SCHLOSSER
TERRASSOL-

P. UNTERREINER
CERMES ENPC--

C. PLUMELLE
CEBTP{€{€{€

Rev. Franç. Géotech. n" 64, pp. 1I-20 (juillet 1993)

Résumé
Le dimensionnement recommandé par CLOUTERRE pour les murs de soutènement en sol cloué
repose sur une analyse aux états-limites ultimes (ELU) avec coefficients partiels de sécurité. Parmi
les méthodes de calcul utilisant des cercles ou des surfaces quelconques comme surfaces de rupture
potentielle, les plus appropriées sont la méthode des tranches (Bishop simplifiée) ou la méthode
des perturbations, étendues au cas des sols renforcés par inclusions pouvant travailler en traction
simple (cas le plus simple) ou en traction, cisaillement, flexion. Dans ce dernier cas, il est recom-
mandé d'utiliser la méthode du multicritère développée par SCHLOSSER (1982, 1983). La validation
de ces méthodes de calcul ne peut être entreprise que par comparaison avec des résultats expéri-
mentaux obtenus sur des structures en vraie grandeur à la rupture.
Dans cet article, trois exemples de rupture de murs en vraie grandeur. qui se sont rompus acciden-
tellement ou ont été poussés à la rupture dans le cadre du Projet national CLOUTERRE, sont
présentés et analysés en détail, pour chacun des trois principaux modes de rupture. Le mur expé-
rimental CLOUTERRE-CEBTP N" 1 qui fut poussé à la rupture par saturation du remblai, se rompit
par cassure des clous (rupture interne). Dans le mur des Eparris qui se rompit accidentellement en
1981 . les clous avaient été sous-dimensionnés vis-à-vis du frottement latéral. conduisant ainsi à une
rupture interne par arrachement. Une rupture mixte par défaut de longueur des clous fut provoquée
dans l'expérimentation CLOUTERRE-CEBTP N" 3 grâce à des clous télescopiques.

Abstract
The design melhod recommended by CLOUTERRE for soil nailed walls relies on an ultimate limit
state analysis with partial safety façtors. Among the calculations methods, which use either circular
or non circular surfaces as potential failure surfaces, the most appropriate ones are the method of
slices (simplified Bishop's) or the perturbation method, extended to soils reinforced by inclusions
which can work either in tension (most simple case) or in tension. shear and bending. In that latter
case. it is recommended to use the multi-criteria approach developped by SCHLOSSER, 1982, 1983.
The validity of these calculation methods can be checked only by comparison with experimental
results obtained on full scale structures at failure. In the present article, three examples of failures
of full scale walls which failed either accidently or have been pushed to failure within the National
Project CLOUTERRE. are presented and analysed in details for each of the three most important
failure modes.

The full scale experimental soil nailed wall CLOUTERRE-CEBTP N"1, which was pushed to failure
by saturation of the fill, failed by breakage of the nails. In the Eparris wall which collapsed acci-
dentally, the nails unit skin friction had been under-estimated, leading to a failure by pull-out. A
mixed failure mode due to insufficient nails lengths was modelled in the full scale experimental soil
nailed wall CLOUTERRE-CEBTP No 3 using telescopic nails.

* Tour Horizon, 52, quai de Dion-Bouton, 92806 Puteaux Cedex.
!Fd' 

93167 Noisy-le-Grand Cedex.
*** Domaine de Saint-Paul, 78470 Saint-Rémy-lès-Cheweuse.



12

INTRODUCTION

Le Projet national CLOUTERRE dont les activités de
recherche et d'études se sont déroulées de 1986 à
1990 avec un budjet global d'environ 22 mlllions de
francs, a permis d'associer 22 participants aussi bien
privés que publics. L'objectif du Projet national CLOU-
TERRE était de promouvoir le clouage des sols en ex-
cavation, aussi bien pour des ouwages provisoires,
temporaires que peffnanents, en développant des re-
commandations à partir des résultats des recherches et
expérimentations (fig. 1). Ces recommandations ont étê
publiées en dêcembre I99I sous la forme d'un ouwage
intitulé ., Recommandations CLOLJTERRE 7991 pour la
conception, le calcul, I'exécution et le confuôle des sou-
tènements réalisés par clouage des sols ,r, ouwage dis-
ponible en français et bientôt en anglais [1, 2].

Le dimensionnement recommandé à I'heure actuelle
pour les murs de soutènement en sol cloue repose sur
une analyse aux états-limites ultimes avec coefficients
partiels de sécurité. Parmi les méthodes de calcul utili-
sant des cercles ou des surfaces quelconques comme
surfaces de rupture potentielle, les plus appropriées sont
la méthode des tuanches (Bishop simplifiée) ou la mê-
thode des perturbations, étendues au cas des sols ren-
forcés par inclusions pouvant fuavailler en fuaction
simple (cas le plus simple) ou en traction, cisaillement,
flexion. Dans ce dernier cas, il est recommandé d'utiliser

No 64

- Phases d'exécution d'un mur en sol cloué.

- Construction phases of a soil nailed wall.
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la méthode du multicritère développêe par SCHLOS-
sER [3, 4].

D'une façon gênêrale, la validation de méthodes de
calcul de sfuuctures aux états-limites ultimes, c'est-à-dire
à la rupture, fre peut ëtre entreprise que par compa-
raison avec des résultats expérimentaux obtenus sur des
modèles ou structures rê,elles poussées à la rupture ou
rompues accidentellement.

Deux types de modèles réduits ont êté utilisés dans le
passé pour le clouage des sols. Les modèles réduits en
laboratoire, qui ne respectent pas les lois de similitude
de la mécanique, ne peuvent dans le meilleur des cas
que fournir des résultats qualitatifs. Les modèles réduits
en centrifugeuse, quant à eux, respectent les lois de
similitude, mais ils ne perrnettent pas de modéliser fi-
dèlement le véritable mod e de conshuction (de haut en
bas par passes successives) pour des raisons techniques.
Ces deux types de modèles réduits ont êtê constuuits
dans le cadre du Projet national CLOUTERRE vu leurs
coûts réduits, mais seuls les résultats obtenus sur ou-
wages expérimentaux en waie grandeur poussés à la
rupture ou sur des structures reelles rompues acciden-
tellement sont fiables pour valider les méthodes de cal-
cul à la rupture.

Les résultats sur des structures en waie grandeur rom-
pues sont ass(z peu nombreux. Plusieurs expérimenta-
tions ont êté réalisées en Allemagne aux débuts des
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VALIDATION DES MÉTHODES DE CALCUL DE CLOUAGE

années quatre-vingt mais très peu de résultats sont dis-
ponibles ou ont êtê publiés t5]. La rupture du mur des
Eparris en 1981 est le seul exemple de rupture d'un
mur en sol cloué par défaut d'adhérence qui ait êtê
publié t6]. L'un des points forts du Projet national
CLOUTERRE a êtê de compléter cette modeste base
de données en réalisant hois expérimentations sur des
ouwages en waie grandeur insfuumentés et poussés à
la rupture suivant tuois modes de rupture différents :

rupture par cassure des clous après consfuuction (ex-
périmentation CLOUTERRE-CEBTP N" 1), rupture en
cours de consfuuction par hauteur d'excavation trop
grande (expérimentation CLOLJTERRE-CEBTP N" 2) et
rupture mixte après construction par défaut de longueur
des clous (expérimentation CLOLJTERRE-CEBTP N" 3).
Ce sont ces fuois dernières expérimentations ainsi que
les observations faites sur le mur des Eparris qui ont
servi de base à la validation des méthodes de calcul
recommandées par CLOUTERRE.

Dans cet article, après un bref rappel sur les méthodes
de calcul ainsi que le calcul aux états-limites ultimes
avec coefficients de sécurité partiels, trois exemples de
rupture après conshuction d'une shucture en waie gran-
deur sont présentés puis analysés : l'expêrimentation
CLOUTERRE-CEBTP N" 1, le mur des Eparris et l'ex-
périmentation CLOUTERRE-CEBTP N" 3.

uÉTHODES DE CALCUL

La stabilité d'une structure en sol cloué est analysee en
étudiant l'équilibre-limite d'une partie du sol délimitée
par une surface appelee surface de rupture potentielle.
Trois tyrpes de surface de rupture potentielle sont à
consid êrer et sont classées respectivement : surface in-
terne, mixte ou externe suivant qu'elles interceptent
tout, en partie, ou aucun des clous $iS. 2).

A la rupture, il est supposé que le sol et les clous
mobilisent simultanément leurs résistances le long de la
surface de rupture (hnrothèses de compatibilité des dê-
formations et de ductilité des différents matériaux : sol.
clous, interface sol-clous).

b:rupture
mixte

c : rupture
interne
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L'analyse de l'équilibre-limite de la masse de sol déli-
mitee par la surface de rupture potentielle consid erêe
se fait en comparant la résultante des efforts extérieurs
T*t (actions) avec les efforts résistants mobilisables dans
le sol cloué r-* (sol cloué).

D'un point de vue numérique, le calcul des termes r ...

et r-* est fait par la méthode des tranches (BisnoS

simplifiée) (fig. 3) ou la méthode des perturbations en
incluant dans toutes les équations d'équilibre les efforts
ponctuels des clous Ie long de la surface de rupture
potentielle.

Les clous interviennent alors dans r 
"*t 

(actions) en tant
que forces exterleures supplémentaires, le plus souvent
stabilisatrices, et dans T-* (sol cloué) par le supplément
de résistance au cisaillement résultant de l'augmentation
de contrainte normale due aux clous.

Fig. 3. Calcul de la stabilité d'un ouvrage en sol cloué
par la méthode des tranches.

Fig 3. Calculation of the stabilitv of a soil nailed wall
using the method of slices.

Deux cas extrêmes de clous sont à consid êrer :

les clous travaillant en traction simple ;

les clous travaillant en traction, cisaillement, flexion.

Dans le cas de clous travaillant en traction simple , l'ef.-
fort maximal mobilisable dans un clou à son intersection
avec une surface de rupture potentielle donnée se cal-
cule à partir des deux critères de rupture suivant : le
critère de rupture en traction simple du clou T^
avec R^ - résistance en traction simple de la bârre et
le critâre de rupture par urru.Ënment du clou
T,.,

latéral unitaire, L. longueur d'ancra ge dewière la surface
de rupture potentielle consid eree. L'effort ma<imal mo-
bilisable dans le clou T-.,. vaut alors :

T,"* - min (R", æ D q,L") (fig. 4).

Dans le cas de clous havaillant en traction, cisaillement,
fledon, deux critères de rupture supplémentaires
doivent être consid erês : le critère de rupture du sol par
plastification sous le clou et le critère de plastification
par fledon du clou. Il est alors commode de travailler
dans le plan (T", l) où T", I sont respectivement les
efforts de tractiôn dt de cisàillement dans le clou à l'in-
tersection avec la surface de rupture potentielle. En ce
point, qui est point d'inflexion pour un clou suffisam-
ment long, le moment est nul ce qui permet de fuavailler
dans le plan (T., l) L'intersection de ces quafue cri-

i
fM* d.f
I Eporris I

Fig. 2. - Différents types de surface
de rupture potentielle.

Fig 2. - Different types of potential failure surface.

rupture
du sol

Mur CLOUTERRE
CEBTP N"3

rupture du système
sol- clou



Fig. 4. - Analyse à la rupture du système sol-clou
pour des clous travaillant en traction simple.

Fig 4. - Analysis at failure of the soil-nail system
for nails carrying only tension.

Fig, 5a. - Analyse élasto-plastique d'un clou infiniment
long travaillant en traction, cisaillement et flexion.

Fig 5a. - Elasto-plastic analysis of an infinitely long nail
carrying tension, shear forces and bending moment.
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CALCUTS AUX ETNTS-LIMMS UIjIIMES
AVEC COEFFICIENTS PARTIEIS
DE SÉCURITÉ

Le dimensionnement recommandé à l'heure actuelle est
un dimensionnement aux états-limites ultimes, i.e., à la
rupture de la stuucture (cf. paragraphe precêdent).

Classiquement, le rapport T*u* (sol cloue)/r"*, (actions)

est défini et appelé coefficient de sécurité global. Il re-
présente la marge de sécurité, prise d'un point de vue
global, afin de pallier les incertitudes sur les actions, les
résistances et la méthode de calcul elle-même.

Dans l'approche recommandê,e à I'heure actuelle avec
les coefficients partiels de sécurité, la sécuritê est disni-
buee enfue les différents paramètres qui ne sont pas
tous connus avec les mêmes incertitudes. Par exemple,
l'angle de frottement interne du sol est mieu< connu
que la cohésion, le coefficient partiel de sécurité sur
tan Q, noté f-- est donc plus faible que celui sur la
cohésioh c, notâl-..

De même, des coefficients pondérateurs différents, l^,
sont appliqués sur les actions suivant le type de chai-
gement consi dêrê. De plus, un coefficient, appelê, coef.-
ficient de mêthodef,r, est défini pour tenir compte des
effeurs inboduites par la méthode de calcul.

La sffucture est alors consid êrêe comme sûre si l'iné-
galité suivante est respectêe :

f,q 1*, 
(actions pondérées par fo)

réduites par f,,).

Quand on étudie un mur dont les différents matériaux
(sols, clous, interface sol-clous) et les charges sont bien
connus, il y a lieu de prendre tous les coefficients pon-
dérateurs des actions f,-, el les coefficients partiels de
sécurité f- égaux à 1,0:

De plus, si I'on compare les résultats du calcul avec les
observations, pour valider les méthodes, il n'y a pas lieu
de supposer d'erreur inhérente à la métho de ; f,s est
pris alors égal à 1,0.

Le rapport l,'*, défini par :

f**, - T,.* (résistances connues\/r"*, (actions connues)

représente alors l'ê,cart de la méthode de calcul par
rapport à la rêalitê,. Formellement, f-,,, est égal au coef-
ficient global de sécurité de l'approChe taditionnelle,
mais sa signification reelle est toute autue (fig. 6).

DPÉRIMENTATION CLOUTERRE-CEBTP
N'1

Le premier exemple présenté concerne l'expêrimenta-
tion CLOUTERRE-CEBTP N" 1, rêalisê,e dans un sol
reconstitué, aux propriétés soigneusement confuôlées :

angle de frottement inteme : Q _ 38", cohésion appa-
rente c- 3kPa, poids volumique total y _ I6,6lN/-t
La figure 7 présente les caractéristiques gêomêhiques

Tn

Fig. 5b. - Représentation du multicritère et détermination
des efforts dans le clou.

Fig 5b. - Representation of the multi-criteria
and determination of the forces in the nail.

tères, appelêe multicritère, définit un domaine de sta-
bilité dans lequel le point reprêsentatif des efforts de
fuaction et de cisaillement dans le clou doit se fuouver.
A la rupture, c8 point est situé sur la frontière, sa po-
sition exacte étant déterrninêe en mæ<imisant le tuavail
du clou considéré dans le mécanisme de rupture po-
tentielle analysé.

'/ Surface de cisoillernenl
pof entielle

6 critè.e de pression

Y totérote sol ,/clouIP
\--\
=':----\-

Critére de plcsiificotion
préohble de l'inclusion

O C.itè.e de troct-ron

/ 
cisoillement



VALIDATION DES MÉTHODES DE CALCUL DE CLOUAGE

Focteur de sécurilé globol

FS= t^o* / fe*t

tvtdttrode ovec coefficients portiels de sdcurifé

Gsfe*t (% ot<frno* (IL,. f,'+)

quondt % = Fr,. = tï,6= ts =

Fmin = 
( m*h.rt
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de la stucture ainsi que les observations réalisées après
rupture du mur. On notera l'existence d'une zone de
sol cisaillé, autour de la ligne des bactions ma<imales,
due à la rigidité des clous.

Le mur a etê rompu par saturation progressive du mas-
sif de sol cloué grâce à un réservoir alimenté en tëte.
L'effet de I'eau sur le remblai a êtê double ; le poids
volumique total y étant augmenté et la cohésion ap-
parente initiale de 3 kPa due à la saturation partielle
diminuant.

Le mur avait êtô dimensionné de manière à privilégier
une rupture par cassure des clous par rapport à une
rupture par défaut d'adhérence. Le coefficient de sé-
curité global initial était de 1,1 et n'était pas influencé
par une réduction du frottement latéral unitaire sol-
clou e, par un coefficient inférieur ou êgal à 4,3 (fig. 8).

L'analyse de la rupture due à la saturation progressive
du remblai peut èÛe faite en considérant deux cas ex-
fuêmes :

o Cas (1) : Hypothèse d'une saturation complète du
sol sur une hauteur h avec une cohésion nulle ; le sol
au-dessus de h gardant son poids volumique et sa co-
hésion inltiale. Cette h542othèse coffespond aux obser-
vations faites sur le parement qui s'est progressivement
n'louillé du bas vers le haut pour atteindre une hauteur
d'environ h_ 2,5m à la rupture.

L'évolution du coefficient f en fonction de la hau-
teur h est tacê,e sur la fiffie 9. Pour f-* _ 1,00,
h vaut 2,25 m dans le cas É plus simple oS'"1", clbué
sont supposés ne fuavailler qu'en fuaction et 3,25 m
dans le cas de clous fuavaillant en fuaction. cisaillernent
et flexion l7l.

o Cas (2) : Hypothèse d'un sol avec une teneur en
eau et une cohésion uniforme. La cohésion est sup-
posée varier linéairement enfue 0 et 3 kPa suivant la
teneur en eau moyenne calculêe sur tout le remblai. La
teneur en eau rnoyenne à la rupture calculée était de
79 Vo, ce qui coffespond dans le cas de clous havaillant
en fuaction simple à un f,.,,,," de 0,95 et pour des clous
fuavaillant en fuaction, cisaiÏlement et flexion, à un f_ _

de 0,98 (fig. 1o). mrn

Dans les deux jeux d'hy'pothèses consid êrê,es, la valeur
1,n*, est donc très proche de 1,00 à la rupture de la
stuucture, ce qui tend à valider la méthode de calcul
utilisée (méthode de Bishop simplifiee et approche mul-
ticritère).

RUPTURE DU MUR DES EPARRIS

Le seul exemple de mur en sol cloué, en waie grandeur,

Ioppu par défaut d'adhérence est le mur des Eparris
l8l

Ce mur fut consfuuit en fêrmer 1981 dans une formation
argileuse ayant une hydrogéologie assez complexe. Du-
rant la consfuuction, des drains sub-horizontaux de
6 mètues de longueur furent installés pour empêcher la
formation de pressions interstitielles derrière le pare-
ment. Les clous, constitués de tubes vibrofoncés dans

I

Fig. 6. - Différences entre l'approche traditionnelle
(facteur de sécurité global) et l'approche recommandée

par CLOUTERRE (coefficients partiels de sécurité).
Fig 6. - D ifferences between the trad ition nal approach

(global safety factor) and the approach recommended
bV CLOUTERRE (partial safety factors).

Fig. 7. - Expérimentation CLOUTERRE-CEBTP No 'l ,
coupe du mur après rupture.

Fig 7. - Experimentation CLOUTERRE-CEBTP No 7,

cross-s ection of the wa ll after fa ilu re.
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Fig. 8. - Dimensionnement et analyse de la rupture du mur en sol cloué
de I'expérimentation CLOUTERRE-CEBTP N'I (hypothèse du cas (1)).

Fig. 8. - Design and analysis of the failure of the first full scale experimental soil nailed wall CLOUTERRE-CEBTP
(asumption of case (1)).
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h
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Fig. 9. - Analyse de la rupture du mur en sol cloué
de I'expérimentation CLOUTERRE-CEBTP No 1 ;

hypothèse d'une hauteur d'eau h(m).
Fig 9. - Analysis of the failure of the first full scale
experimental soil nailed wall CLOUTERRE-CEB

asumption of a height of water h(m)

un forage préalable, furent injectés avec un coulis sous
pression. Le diamètre équivalent des clous retenu pour
le dimensionnement était de 100 mm tandis que le frot-
tement latéral unitaire était pris égal à 100 kPa. En
mai 1981, après de fortes pluies, le mur se rompit avec

Sol N

Y 20kN/mJ

c'

?' 2go

qs 4515 kPo

pr 50O k Po

k, Dt 9150 kPo

Méfhode des

perturbotions Tube 40149->

leneur en eou
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Fig. 10. - Analyse de la rupture du mur en sol cloué
de I'expérimentation CLOUTERRE-CEBTP No 1 ;
hypothèse d'une teneur en eau uniforme w( %).

Fig 10. - Analysis of the failure of the first full scale
experimental soil nailed wall CLOUTER R E-CEBTP ;

asumption of a uniform water content w( %)

une cinématique tuès diflêrente de ce qui est observé
classiquement pour une rupture interne par cassure des
clous. Le parement s'avança en s'affaissant sur sa base
comme indiqué sur la figure 11.

Des essais d'arrachement de clous réalisés après l'acci-
dent sur le site montèrent que le frottement latéral sol-
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clou avait une valeur d'environ 45 kPa, âu lieu des
100 kPa pris en compte dans le dimensionnement" Les
calculs de stabilité du mur effectués en utilisant la valeur
mesurée du frottement lat eral unitair e et en faisant I'hy-
pothèse pessimiste d'une nappe à la surface du versant
donnent une valeur de f.,,,,, egale à 0,71. En revanche,
en faisant l'hypothèse optimiste d'un drainage complet
du massif de sol cloué. le coefficient f remonte à
1,00.

La réalité se situe enhe ces deux cas exfoêmes tout en
étant plus proche de la valeur l-*
la miù en' place des drains sublËlorizontaux. Il est à
remarquer que les valeurs de f-,, houvées ne sont pas
modifi êes quand la résistance à la tuaction simple R.
des clous est réduite par un coefficient inférieur ou êgal
à 7,0, ce qui tend à prouver que la rupture a bien etê
une rupture par défaut d'adhér ence.

DPÉRIMENTATION CLOUTERRE-CEBTP
N'3

Le toisième exemple prés entê ici est la rupture du mur
en sol cloué de l'expérimentation CLOL,ITERRE-CEBTP
N" 3 réalisé au CEBTP dans le cadre du Projet national
CLOLJTERRE (fig. 72).

furtique de
protection

foremenl en

tÉton projeté

Fissrre

Butons ou contocl
ô lo rupiure

Fig, 12. - Expérimentation CLOUTERRE-CEBTP No 3.
Coupe du mur après rupture.

Fig. 7 2. - Third full scale experimental soil nailed wall
CLOUTER R E-CEBTP. cross-section after failure.

Des clous télescopiques furent utilisés pour pouvoir si-
muler une rupture mixte par défaut de longueur des
clous. I-eurs longueurs étant réduites progressivement
êtape par êtape pour atteindre la rupture finale. Trois
étapes particulières ont êtê sélectionnées pour l'étude
de la stabilité et sont présentées dans le tableau. Au fur
et à mesure que les clous étaient réduits, le frottement
latéral unitaire limite q. de chaque clou était mesuré,

REVUE FRANçA|SE DE GEOTECHNTOUE

ce qui a permis de caractériser très preclsement les va-
riations de q, avec la profon deur z (fig" 13).

il est à noter que pour la plupart, si ce n'est la totalité
des murs en sol cloué, I'incertitude la plus grande est
sur la disnibution de q"(z) et non pas sur les propriétés
du sol lui-même. Or, 

"dans le cas présent, q.(z) était
mieux connu que les propriétés du sol et notamment
la cohésion. En effet, le sable de Fontainebleau utilisé
possédait une cohésion appar ente, assez mal définie car
fonction de la teneur en fines et de la teneur en eau w.
L'intervalle le plus probable étant 3 à 10 kPa. En re-
vanche, I'angle de frottem ent Q et le poids volumique T
étaient relativement rnieux connus (cf. tableau II).

Frotternent totérol unitoire limitd qs (k Po)

0 50 t00

N" 64

E

N

(l,
1f
cola-
o
o-

Fig. 13. Variations du frottement latéral unitaire q
ar/ec la profondeur z,

Fig 7 3. Vaiations of the unit skin friction q"

with depth z.

Tableau l. Longueurs des clous
au cours des différentes phases de l'expérimentation

CLOUTERRE-CEBTP n' 3"

e= Bcm

50 cm

Porlie extroite des z,:oq
ctus lelescoBiquæ

N uméro
clou

Profo ndeu r

(m)
Longueur des clous (m)

Phase 1 Phase 2 Phase 3

1
I 0,5 5,1 2,7 2,3

2 1,5 4,9 2,7 2,1

3 2,5 4,7 2,7 1,7

4 3,5 4,5 2,7 1,7

tr 4,5 3,9 2,7 0,8

6 5,5 2,7 2,7 0,5
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Tableau ll. Caractéristiques mécaniques du sol,
des clous et de I'interface sol-clous.

Expérimentation CLOUTER RE-CEBTP n' 3.

Sol
Angle de frottement interne: O _ 38'
Cohésion apparente: c - 3 à 10 kPa
Poids volurnique: y - 16.6 kN/m3

Clous

Diamètre des forages: D - 56 mm
Inclinaison. æ - 10 degrés
Longueurs variables (voir tableau l)
Traction limite élastique T" - 980 kN

Interface
sol-clou

Frottement latéral unitaire variable
e" Q) (voir fig )

Les analyses de stabilité pour chaque etape de rac-
courcissement des clous furent effectu ees avec une co-
hésion apparente de 3 kPa (hypothèse pessimiste). La

{igure 14 prêsente l'évolution du coefficient 1,,,,., depuis
lJ fin de l. constuuction jusqu'à la rupture o,i"ii uttni.tt
la valeur 0,63. Quand la cohésion apparente augmente,
f-,- atteint la valeur 1,00 pour une valeur de cohésion
dJ'" 7 ,5 kPa, qui tombe au milieu de I'intervalle
3 à 10 kPa. Compte tenu des incertitudes sur la cohé-
sion apparente et de son influence importante sur la
stabilité, on peut conclure que la méthode de calcul
utilisée fournit une approche correcte de la realite"

CONCLUSION

Grâce au Projet national CLOUTERRE, tuois experi-
mentations ont pu ëte réalisées jusqu'à ia rupture sur
des murs en sol cloué en waie grandeur, ce qui a per-
mis de completer la base de données réduite qui existait
sur les ruptures en waie grandeur de mur en iol cloué.

De la comparaison des résultats des calculs realise.s avec
les méthodes de dimensionnement recommandées par
CLOUTERRE avec les observations sur ouwages rê,els,
il peut ète conclu que les méthodes utilisées prédisent
correcten'lent la rupture des murs en sol cloué quel que
soit le mode de rupture considéré (ruptures internes
par cassure ou par arrachement des clous, rupture
mixte).

Les pararnètres les rnoins bien connus pour la plupart
des sfuuctures en sol cloué et qui jouent pourtant un
rôle prépondérant dans le calcul de stabilité sont le
frottement latéral unitaire q, et la cohésion apparente
du sol. Le Projet national CLOUTERRE a consacrê une
bonne part de ses recherches à étudier, caractériser et
mesurer sur un site le frottement latéral urnitaire. Des
résultats importants ont êté obtenus avec notamment le
développement d'abaques de calcul à partir des résultats
d'essais pressioméniques. Pour ce qui concerne la dê-
termination précise de la cohésion apparente qui inter-
vient aussi bien pour le calcul de stabilité d'ensemble
que pour la tenue du sol en phase intemr êdiaire d'ex-
cavation, le problème reste entier.

1.50 z.o{ l.t!

2.!9 1.9? 2rÛo

A lo fin de lo construction
( clous avec longueurs moximoles I

Fig. 14. - Analyse de la stabilité
de I'expérimentation CLOUTERRE-CEBTP No 3

au cours des différentes phases.

Fig 14. - Analysis of the stability of the third full scale
experimental soil nailed wall CLOUTER R E-CEBTP

d u ring the d ifferent phases.
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Stabilité des pentes sous-marines dans la Baie des Ang€s,
Nice, Fran ce. Approche géotechnique.

Offshore slope stabilip in the Baie des Anges, Nice, France.
Geotechnical approach.
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Rev. Franç. Géotech. n" 64, pp. 21-30 (juillet 1993)

Résumé
La Baie des Anges présente des singularités qui en font un site exemplaire pour
l'étude des instabilités sous-marines. L'application du modèle de glissement
plan en tenant compte de I'activité sismique a permis de mettre en évidence
l'instabilité potentielle d'une part importante de la baie. Deux types de glisse-
ments sont possibles : de petits réajustements locaux de la pente impliquant
des sédiments sous-consolidés du haut du plateau continental et de grands
glissements de flancs de crêtes, dont le volume peut permettre la transformation
en courants de turbidité.

Abstract
The Baie des Anges shows some particularities. Consequently, it is a model
site for the offshore instabilities study. The application of the infinite slope
analysis including the seismicity, allows to prove the potential instability of the
area. Two kinds of slides are possibles : firstly, local readjustments of the slope,
involving the top-continental plate underconsolidated sediments ; secondly,
huge ridge-side instabilities. Their volume allows the transformation of the slides
into some turbidity currents.

Laboratoire de Géomécanique, ENSG, rue du doyen lvtarcel-Roubault, BP 40, 54501 Vandæuwe{ès-Nancy.
IFREMER-GM. Cente de Brest. BiP7O.29280 Plouzané.
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1. CAITACTERISTIQUES
MORPHOLOGIQUES, .
cÉolocreuEs ET cÉorEcHNIeuEs
DE IA RAIE DES ANGES
La Baie des Anges se caractêrise par la prés ence d'un
plateau continental réduit. La couverture sédimentaire
se termine par 1 000 m de sédiments plio-quaternaires
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Fig. 'l . - Bloc diagramme tnontrant la morphologie générale de la baie.
Fig 1. - 3D diagram showing the bottom morphotogV of the bav.
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Fig. 2. - Carte du gradient de pente réelle dans la Baie des Anges
(données IFBEMER, d'après BOURILLET. 'l992).

Fig. 2. - Slope gradient map in the Baie des Anges (IFREMER Data, after BOURILLET, 1992).
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surrnontant la surf ace d'érosion messinienne (SAVOYE
and al., \989; SAVOYE and PIPER, 1991). Le talus
continental présente de fortes valeurs du gradient de
pente accentuées par la prés ence de deux canyons en-
taillant la baie: les canyons du Var et du Paillon (fig. L).
Localement, les valeurs du gradient de pente peuvent
dépass er 60 Vo (fig. 2). Ainsi, après un dépôt rapide, les
silts argileux superficiels sont soumis actuellement à de
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STABILITÉ DES PENTES SOUS-MARINES DANS LA BAIE DES ANGES, NICE, FRANCE

nombreux glissements en masse (COCHONAT et al.,
1988 ; SAVOYE and al., 1989; SCHIEB et al., 1990),
qui coffespondent à des réajustements locaux de la
morphologie. Ces glissements peuvent affecter les ins-
tallations humaines, comme ce fut le cas en 1979 au
chantier de I'aéroport de Nice" Il s'avère donc néces-
saire, si ce n'est de les prévoir, du moins, de localiser
les zones potentielles de départ de tels glissements.

Outue un risque d'instabilités statiques, la Baie des
Anges peut aussi ëfue I'oblet d'instabilités dynamiques :

en plus d'une importante sismicite interne, la baie subit
I'influence de séismes plus fréquents et de plus fortes
magnitudes dont les épicenfues se situent en mer Ligure
(REHAULT et BETHO(I( 1984) ou sur la partie conti-
nentale de la chaîne alpine.

2. MORPHOLOGIE DES GLISSEMENTS
SOUS-I\4q11INS

Les glissements sous-marins ont êtê étudiés en détall
dans le delta du Mississippi. Ce dernier prêsente une
palette quasiment complète des différents tg?es d'ins-
tabilités (COLEMAN and GARRISON, 1977; COLE-
MAN and PRIOR, 1981 ; PRIOR and COLEMAN,
re82).

Certaines de ces instabilités sont directement liees à l'ac-
tMté tectonique. Elles prennent alors le plus souvent la
forme de remplissage d'escarpements crêês lors d'epi-
sodes distensifs (génération de fossés d'effondrement),
ou lors d'une activité tectonique synsédimentaire. Les
instabilités sont alors liées à des glissements rotationnels
anciens situés sur la partie supérieure du plateau conti-
nental, ou att>( failles de croissance de la partie som-
mitale du talus.

La forme de glissement la plus répandue en mer, que
ce soit à l'echelle mondiale ou dans le cadre plus res-
tueint de la Baie des Anges, est le glissement plan qui
rassemble des morphologies, des volumes et des natures
de matériau fuès diverses. Sa caractêristique principale
est un rapport épaisseur/longueur tuès faible et infêrieur
à la valeur limite de 0,15 définie par SKEMPTON et
HUTCHINSON (L969). La nature, cohérente olr non,
définit le devenir du phénomène gravitaire : glissement
en masse ou coulée (liquéfaction possible du matériau)"
Ce type d'accident peut indirectement ète lié à I'activité
tectonieu€, puisque les accêlerations sismiques gén ërêes
par un fuemblement de tene peuvent ëtre à l'origine de
la mise en mouvement.

En effet, en fonction de I'angle de pente et de la masse
de sédiments impliquée dans le glissement, la dyna-
mique de ce dernier peut ètre considérablement accê-
l&êe et " dêgênêrer ,, vers un mode de fuanspod en
suspension (phénomène d'ignition) pour finalement se
transfoffner en courant de turbidité. Le matériau se dé-
pose alors aux endroits où le gradient de pente prend
des valeurs tuès faibles (valeurs inférieures à 1"). La
distance parcourue est consid êrable. Le glissement du
Grand Bank (Canada) (HEEZEN and EWING, 1952 ;

KUENEN, 1952; CIARK and LAI\DVA, I99I) a par-
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couru près de 700 kilomètues depuis son point d'ori-
gine. L'ordre de grandeur est légèrement moin dre pour
les glissements qui peuvent affecter la Baie des Anges.
A titue d'exemple, le glissement de 7979 a parcouru
environ 130 km (fig. 3).

Fig. 3. - Origine du gtirr;rent et chemin parcourr'''
par l'événement de 1 979

(d'après G EN N ESSAUX et al., 1 gg0).

Fig 3. Oilgin and travel for the 1979 slump
(from GENNESSAUX et al , 1980)

3. NATURE
DES SÉNTMENTS SUPERFICIEIS
DAT{S TA BAIE DES AT{GES

Plusieurs missions de I'IFREMER ont permis une
connaissance précise des sédiments de la baie : missions
Prênice, Same (SCHIEB, 1992), Casanice et Catherine-
Laurence (avec la collaboration du Laboratoir e de Géo-
dynamique sous-marine de Mllefranche-sur-Mer) (MUL-
DER, 7gg2).

Les sédiments superficiels de la Baie des Anges sont
principalement constitués de silts argiletx fins, bien
classés et riches en carbonates (30 à 50 %). L'utilisation
des lirnites d'Atterberg montue une répartition dans les
silts organiques peu plastiques sur le diagramme de
Casagrande (l
carbonates, les minëraux principaux (d?erminés par dif-
fraction RX) sont : le quartz, les plagioclases, les micas
et la chlorite. Si cette description résume bien les ca-
ractéristiques des sédiments du haut de plateau conti-
nental et de ceux du flanc et du sommet des rides et
du talus, il est important de noter que les fonds des
canyons du Var et du Paillon sont constitués de ma-
tériaux plus grossiers, pouvant ëte assimilés à des cou-
lees de débris. Les principales caractéristiques de ces
deux grands types de sédiments sont résumées d'une
part d'un point de vtre granulométuique (fig. 4) et
d'aufue part, sur les coupes de la figure 5.

On détaillera ci-dessous l'état des sédiments, mis à part
pour cerrx situés au fond des canyons. En ce qui
concerne la résistance au cisaillement à long terme, elle
peut ëtre définie par c' - 5 kPa et g' _ 35').
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'oor ,,:ii'
Fig. 4. - Exemples de granulométrie pour les sédiments

sur plateau continental, sur le talus et sur les rides
(exemples des prélèvements CLB 91 04 et KMO 09)
et pour les sédiments grossiers du fond de canyons

(prélèvement CLK 91 01 ).
Fig 4. Typical granulometilc curves for the sediments
localized on the plate, on the continental slope or on the

ildges (exemples of CLB 9104 and KMO 09 cores)
and for the coarser sediments of the canvons

(C LK 91 07 core) .

4. Érnr DEs sÉprMENTs

La caractérisation de l'êtat des sédiments a êtê, rêalisee
soit au moyen d'essais en place, soit à partir de mesures
de laboratoire sur des carottes (SCHIEB, 1992; MUL-
DER, 1992).

In sftu, deux t542es d'appareillages ont êté utilisés (CO-
CHONAT et al., 1990 ; COCHONAT, 1991b). Il s'agit
d'une part du scissomètre grand fond et d'auhe part
du module gêotechnique, composé d'un piezocône et
d'un carottier associé. Ces deux outils donnent des ré-
sultats de qualité, mais leur profondeur d'investigation
est limitée à moins d'un mètue pour le premier et à
deux mèfues pour le second.

Au laboratoire, les paramètres mesurés pour caractêriser
l'état du sédiment sont la teneur en eau, le poids vo-
lumique (yn), la cohésion non-drainê,e (c") (fig. 5) et la
pression de prêconsolidation (o'-). Les fuois premières
mesures sont rapides et assez fiâbles. En revanche, la
détermination de la pression de préconsolidation est
beaucoup plus longue et nécessite que les remanie-
ments soient tuès limités. La vérification pour les silts
argileux de la baie de la constance du rapport cu/6' o à
partir de quelques couples de valeurs, permet d'utili'ser
les mesures systématiques de cohésion non-dralnê,e
pour évaluer en tout point, la valeur de la pression de
préconsolidation.

Globalement, on obs e\te pour I'ensemble des sédiments
de la Baie des Anges, l'existence d'une surconsolidation
de surface de type quasi-surconsolidation (TISOT,
1986), liêe à des phénomènes physico-chimiques.

Une analyse plus précise de l'état de consolidation a
permis la séparation des sédiments en quafue grandes
familles gêotechniques (COCHONAT et al., 1992), à
chacune desquelles a pu ète associée une loi de varia-

REVUE FRANçA|SE DE GÉOTECHNTOUE

tion de la cohésion non-drainê,e c,,, exprimêe en kPa,
avec la profon deur z, en mètues (fiô. 6).

o Zone A (sédiments sous-consolidés) : c,, : 1,35.2
(kPa) ;

o ZoneB (sédiments noffnalement consolidés) :

cu _ I,2.2 + 5 (kPa) 
;

o Zone C (sédiments légèrement surconsolidés) :

cu- 2,5.2 + 5 (kPa) 
;

o ZoneD (sédiments surconsolidés) : c, - 2,5.2 + 15
(kPa).

Il existe une conélation entre l'etat de consolidation des
matériaux et leur répartition à fuavers les grands en-
sembles géomorphologiques de la baie : les sédiments
sous-consolidés sont en majeure partie localisés sur la
partie sommitale du plateau continental, les sédiments
surconsolidés sur les sommets, les flancs de crêtes, le
talus étant en règle genêrale constitués superficiellement
de sédiments noTrnalement consolidés. Cette corrélation
a permis d'extrapoler les données ponctuelles de ca-
rottages afin de définir une zonation géotechnique de
la baie (fig. 7).

5. AT{ALYSE DE I.A STABILITÉ

Une fois les caractéristiques gê,omêhiques et géotech-
niques connues, l'étude de stabilité nécessite le choix
d'un modèle de calcul. Les différentes missions de car-
tographie effectuê,es par I'IFREMER (sea-beâffi, plon-
gées de submersibles) en Baie des Anges, et la
visualisation des cicatrices de glissements anciens, ont
montré que le modèle de glissement à surface de rup-
ture plane peffnettait une approche realiste de I'analyse
du départ en masse des sédiments. Au choix de ce
modèle est associée une condition de calcul, drainée
ou non-drainê,e, selon I'objectif fixê,, respectivement à
long ou à court terme. L'étude à court terme permet
l'adjonction de paramètres dynamiques tels qu'une sur-
pression interstitielle en excès de la pression hydrosta-
tique, gênêrê,e par une vague, la houle ou un séisme,
ou encore d'accélérations sismiques horizontales et ver-
ticales, elles aussi engendrê,es par un hemblement de
terre. Ces dernières sont exprim êes en fraction de l'ac-
célération de la pesanteur g (KARLSRUD and ED-
GERS, 1982; ALII4AGOR and WISENAM, 1977 et
1982).

Cependant, ces résultats ont montré s postenon, que
l'étude de l'état statique en conditions non-drainées re-
venait à simuler un cas fuès pessimiste qui ne coffes-
pondait que partiellement aux observations " de
terrain ,r. En conséquence, il s'avérait nécessaire de for-
muler des équations de stabilité en conditions drainées,
intégrant les paramètres surpression interstitielle et ac-
cêlêralions sismiques, celles-ci ne pouvant ëte formu-
lê,es qu'à la condition de consid êrer les deux derniers
paramètres en tant que paramètres statiques (AU\4A-
GOR and WISENAI\4, 1977 et 1982; I{ARLSRUD and
EDGERS, 1982). Ces équations reprêsentent la possi-
bilité d'apparition d'un phénomène à court terme dans
un système à long terme (MULDER et TISOT, I99I).
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L'utilisation du modèle de glissement plan nécessite le
choix de la profondeur de la surface de rupture (z). Ce
choix pounait être effectué à l'aide des résultats de pro-
fils sismique réflexion, par mise en évidence d'une sur-
face de discontinuité majeure, tectonique ou, plus
probablement, sédimentaire, jouant le rôle de reflecteur.
Malheureusement, aucun moyen de sismique réflexion
haute définition n'a donné de résultats satisfaisants dans
la baie. Parallèlement, peu de carottages Kùllenberg dé-
passent les cinq premiers mèfues de sédiments. Les pro-
fondeurs de surface de rupture ont alors êtê définies a
pnon, en se basant d'une part sur les observations des
cicahic es eff.ectuées sur les fonds marins et, d'auhe part,
sur les calculs de hauteur impliquée dans les glissements
anciens à pMir des indices de surconsolidation detec-
têes sur carottages et définissant la prés ence d'un hiatus

I 3,5

){,

l4

Fig. 5. - Synthèse des essais de caractérisation :

a : exemple de sédiments grossiers (prélèvement
CLK 91 0l ) ; O: exemple de sédiments fins situés

hors des fonds de canyons (prélèvement CLK 91 02).
Fig 5. - Svnthetic curves for the caracterisation tests :

a: exemple for coarse sediments of canyons
(CLK 9107 core) . b . exemple for fine sediments

of ridges ( C LK 91 02 core) .

sédimentaire, ayant pour origine un départ en masse
de sédiment (COCHONAT and al., 1992; MULDER et
al.; 7992c1. De tels calculs ont conduit à une valeur
moyenne de 7 m pour la hauteur glissée. En consé-
quence, les calculs de stabilité ont êtê effectués avec
des profondeurs de surface de rupture de 5 m, 10 m,
et 15 m en conditions drainées, et pour des profon-
deurs de 1 m et 2 m, en plus des valeurs prêcêdentes,
en conditions non-drainées. La détermination d'une
profondeur de surface de rupture fictive revient en fait
à estimer pour quelle hauteur critique de sédiment, la
rupture (f' - 1) est atteinte.

Les fonds des canyons du Var et du Paillon n'ont pas
êtê insérés dans la modélisation du fait de leur nature
géotechnique hès dlffêrente.
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15 20 25 30 Cu (kpa)

t Sous-consolidés

X Normalement
consolidés

" Légèrement
surconsolidés

A Surconsolidés

Fig. 6. - Classification géotechnique des sédiments
de la Baie des Anges à partir de leur état de

consolidation (d"après COCHONAT and al., 1992).
Fig 6. Geotechnical classification for the sediments
of the Baie des Anges,according to their consolidation

state (after COCIlONAT and al., 1 992).
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Fig. 8. - Différentes relations empiriques
entre le logarithme de I'accélération horizontale (Ah)

et l'intensité (Mercalli Modifiée, MM)
(d'après Willmore et Karnik, 1971 ; Despeyroux, 1989).

Fig B. Various empirical relationships between
the logarithm of the horizontal acceleration (Ah)

and the intensity (A/'lM scale)
(after Willmore and Karnik, 7977 ; Despevroux, 79Bg).
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Fig.7. - Carte de répartition des quatre familles Eéotechniques de sédiment à
(d'après COCHONAT and al., 1992).

Fig 7. - Map of the distribution of the four geotechnical families of sediments
(after cocHoNAT and at , 1992)
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6. ESTIIVTATION
DES PAIIAMÈTnEs EXTERT{ES

Les deux paramèfues externes principaux intervenant
dans le calcul de la stabilité des talus sous-marins sont
la surpression interstitielle (Au) et les accelerations sis-
rniques (Ah et Av)"

La surpression interstitielle peut èVe appréh endêe de
hois manières : la mesure in siÉu (piezocône), l'estima-
tion à partir d'essais triæ<iaux cycliques non-drainés, et
enfin, par le calcul théorique à partir d'un échantillon-
nage de mesures au houlographe (amplitude et periode
de la houle). De telles mesures ont ete fournies par le
iaboratoire d'Hydraulique de la Direction des Etudes eI
Recherches d'EDF" Cependant, Ie calcul de la surpres-
sion interstitielle gênéree par des vagues d'amplitudes
annuelles, décennales ou centennales (resp. 3,3 m,
4,2 m et 5,1 m) a montré que l'impact de Au sur Ie
coefficient de sécurité était réduit (pour de telles am-
plitudes, la valeur de F décroît de 0,1 à 0,2 pour une
fuanche d'eau de 10 m), et que cet impact était toujours
masqu ê pa, celui de la sismicité. De plus, I'influence de
la houle n'est envisageable que pour une tranche d'eau
inférieure à 50 m et n'intéresse donc qu'une surface très
rédt-tite de la baie. En conséquence, seule l'influence de
la sismicité a êtê, etudiee. On notera cependant qu'en
mllieu côtier (tuanche d'eau inférieure à 50 m), l'étude
de la houle peut ne plus ëtre négligeable et dewa ëte
prise en compte.

Les accêlêrations sismiques ont ete estimées à partir des
cartes d'aléa publiées par DADOU et al., (1985). C'est
la loi empirique de Murphy et O'Brien (in DESPEY-
ROIJX, 1990), reliant les accêlêrations horizontales ou
verticales à l'intensité (Mercalli Modifiêe, MM), qui a été
choisie pour les calculs. Les calculs ont êtê effectués
pour des êvênements de periodes de retour centennale,
bicentennale et millennale.

7. NÉSUUTATS

I-a synthèse des résultats de différents cas de modéli-
sation montre d'abord quelques grands haits principaux
(MULDER, 1992; MULDER et al", I992a et 7992b).

Si I'instabilité est plus forte quand on considère une
surface de rupture plus profonde, ce phénomène est
moins marqué en conditions non-drainées, du fait de
I'utilisation d'une relation croissante entre c.. et la pro-
fondeur. u

L'étude en conditions non-drainées est, quant à elle,
directement liee à la cartographie geotechnique prea-
lable : les zones les plus instables sont celles qui
comportent des sédiments sous-consolidés (fig. 9a).

L'étude en conditions drainées en utilisant un critère
de Mohr-Coulomb unique pour I'ensemble de la zone
fait nettement ressortir l'influ ence du gradient de pente,
au point que la carte de risque, exprimée en isovaleurs
du coefficient de sécurité F peut se déduire directement
de la carte de gradient de pente (fig. 9b).

Une analyse dêtalllee montue que les instabilités gravi-
taires dans la Baie des Anges, peuvent être séparées en
deux catégories : celles qui sont liées uniquement aux

caractéristiques internes du talus (propri ëtes géotech-
niques et géornorphologie) et celles qui apparaissent
uniquement sous I'influence de sollicitations externes
(sismicité).

I-es premières peuvent se diviser en deux grandes fa-
milles :

les instabilités du haut de plateau continental et,
dans une moindre mesure, celles qui concernent la par-
tie ouest de la crëte occidentale. Elles sont liées à la
nature sous-consolidée du sédiment. La profondeur de
rupture est situ ee à une profondeur inférieure ou egale
à deux mètues. Par conséquent, ces instabilités ne
mettent en jeu qu'un volume réduit de sédiment" Etant
donné qu'elles sont situées dans une zone preferentielle
d'alimentation en sédiment, on peut consi dêrer que ces
petits réajustements iocaux seront mis en mouvement
de façon périodique, dès que la hauteur sédimentê,e
sera êga\e à la hauteur critique. Leur faible volume et
leur situation à un endroit où Ie gradient de pente
prend des valeurs variant de 2 à 10' ne leur permet-
tront pas d'effectuer un cheminement important (au
plr-rs de I'ordre du kilomètre). Ils se résumeront tout au
plus en une hanslation du matériau, avec possibilité de
rêamênagement et de forrnation de coulées de débris ;

les instabilités de flanc de crëte,, affectent les sédi-
ments norrnalement consolidés, voire surconsolidés. La
profondeur de la sudace de rupture est située entre 5
et 15 m. Far conséquent, le volume mis en jeu peut
ëne énorme. Situées dans des zones où le gradient de
pente prend des valeurs fortes (supérieures à 20'), elles
pourront acquérir une cêlerite importante et subir le
phenomène d'embrasement (ou d'ignition) pour se
transfoffner en courant de turbidité. Ces courants, ca-
ractérisés par un fuansport en suspension des particules
fines, pourront parcourir des distances importantes en
suivant la morphologie du fond marin et seront évacués
par les canyons du Var et du Paillon, avant de se dê-
poser dans les zones où le faible gradient de pente (de
I'ordre du degré) ne permet plus leur avancée.

Ce second type d'instabilités est lié d'une part à l'activité
sismique interne de la baie, mais aussi à celle de la
mer Ligure (fig. 9c). Une intensité de MI (MM) atteinte
à l'intérieur de la baie suffit à déstabiliser les sédiments,
en premier lieu cerrx situés sur les flancs de la ride
centrale, et à generer des glissements de flancs de crëte
de forte envergure. Un séisme d'intensité bicentennale
entraîne d'importants désordres sédimentaires sur une
surface couwant le quart de la baie (fig. 9d). Un séisme
d'intensité millennale, générant une accêleration de
0,3 g, engendre une instabilité quasi-générale de la baie.

8. CONCLUSION

L'étude des instabilités gravitaires d'origine mécanique
en Baie des Anges peut ëae effectu ee gràce au modèle
de glissement plan. L'utilisation conjuguê,e de ce mo-
dèle en conditions drainées et non-drainées peffnet d'ef-
fectuer une synthèse réaliste au vtr des observations du
fond marin, c'est-à-dire en tenant compte des caracté-
ristiques des glissements anciens. Les résultats bruts We-
sentés sur la carte de risque (fig. 10) sont cependant à
modérer. Il est clair par exemple, qu'un événement tel
qu'un séisme d'intensité millennale n'est pas à consi-
dêrer cornme un accident ponctr"rel dans un système
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Fig. 9. - Différents cas de simulation des instabilités :
a:conditions non-drainées, z - 2m; b:conditions drainées, z - 10m;

c : conditions drainées, influence d'une accélération centennale, z - 10 m ;
d : conditions drainées, influence d'une accélération bicentennale, z - 10 m.

(Les zones ayant une valeur du coefficient de sécurité égale à 1 sont en blanc)
Fig 9. - Cases of instabilities simulations:

a : undrained conditions, z - 2 m ; b : drained conditions, z - 7 0 m ;
c : drained conditions d, rnfluence d'une accélération centennale, z : 7 0 m ,

d . drained conditions, influence d'une accélération brcentennale, z : 10 m.
(Areas with a security factor value equal to 7 are in white).
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STABILITÉ DES PENTES SOUS-MARINES DANS LA BAIE DES ANGES, NICE, FRANCE
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Fig. 10. - Carte synthétique du risque d'instabilité
en Baie des Anges.

Fig 1 0. - SVnthetic map of hazards
rn the Ba ie des Anges.

statique. La baie constitue un système dans lequel les
sédiments sont soumis à un mouvement continu de
dépôt et de départ ou de déplacement. Dans la baie,
il semble que les mouvements de sédiments postérieurs
à leur dépôt seront essentiellement des glissements en
masse. Un séisme de période de retour êgale à
1 000 ans se produira alors dans un système à I'inté-
rieur duquel une masse importante de sédiments aura
êtê " purgée ,, par des êvênements de periode de retour
moindre ou encore par des glissements gravitaires
simples n'ayant pas etê engendrés par un êvênement
extérieur.

Les zones cartographiées comme ( zones à risques "
doivent, en tenant compte des précautions prêcedentes,
ëte consid êrêes comme des zones à risque potentiel,
sous rêsewe que les h54rothèses formulê,es avant le cal-
cul soient effectivement celles qui régissent le système
au moment de l'êvênement. Dans ce cadre, les zones
potentiellement instables sous l'effet d'un séisme d'in-
tensité millennale seront celles présentê,es sur la
figure 10 à l'exception de celles qui ne vêrifieront pas
la principale hg2othèse de calcul, à savoir la profondeur
de la surface de rupture, soit qu'elles auront etê pre-
alablement " purgé€s >, soit qu'une variation locale ou
temporelle du taux de sédimentation f.era en sorte que
la hauteur sédimentee au-dessus d'une surface de rup-
ture potentielle sera moindre que la hauteur critique
entraînant la rupture. Dans ces conditions, il ne faut
donc pas consid êrer qu'un séisme de pêriode de retour
millennale engendrera le départ d'une masse unique de
sédiment de plusieurs dizaines de millions de m3, ordre
de grandeur qui est contredit par les observations, mais
gênêrera plutôt tout un ensemble de petits glissements
plans de volume moindre (quelques millions de mt au
mæ<imum), successifs ou simultanés. Dans le second
cas, les glissements pourront alors devenir coalescents
au niveau des canyons du Var et du Paillon pour former
un courant de turbidité de taille importante. Dans ce
cadre, il semble qu'un séisme d'intensité supérieure à
VII (MM) serait susceptible d'entraîner des désordres sé-
dimentaires importants dans la baie. Là encore, une
synthèse des résultats des calculs menés à la fois en
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conditions non-drainées et en conditions drainées, en
considérant les accelêrations sismiques en tant que pa-
ramètres statiques, pennet une estimation réaliste de ces
désordres. Cette démarche permet de plus, la mise en
évidence du Çpe d'instabilité qui sera prépondérant
dans une zone donnée, quelle en sera son origine, sous-
consolidation du sédiment superficiel, fortes valeurs du
gradient de pente ou sismicité, et par conséquent, quel
sera son évolution, désordre local, ou transition vers un
courant de turbidité.
il est difficile de proposer une méthode de prêvention
spécifique contre Ie risque de glissement dans la baie.
A l'echelle régionale, aucune méthode globale de pre-
vention n'est applicable. Néanmoins , à l'êchelle non plus
de la carte, mais du plan, certaines possibilités peuvent
ëtre soumises. En haute mer, la seule alternative est
une < purge > locale des sédiments superficiels, qui au-
rait l'avantage de réajuster le gradient de pente par
élimination de la tranche de sédiments sous-consolidés,
c'est-à-dire de se prémunir contre les deux causes prin-
cipales de glissement. Cependant, si cette méthode
semble ëtre, en théorie, la seule efficace, il faut consi-
derer qu'une telle action se place dans un milieu hostile
à tout aménagement géotechnique classique. Si la tech-
nique de purge est utilisée de façon routinière en milieu
continental (tranch ées, declenchement d'avalanches), les
outils de haute technicité à methe en æuwe et la dif-
ficulté d'accès en milieu marin font que de telles me-
thodes sont difficilement applicables à I'heure actuelle.
Il faut de plus considêrer qu'une telle purge en mer ne
pouffait s'effectuer qu'à l'explosif dont l'utilisation pour-
rait avoir des conséquences difficilement mesurables a
pnon, par exemple, la genération d'accélération du sol
(vibrations), d'une surpression interstitielle ou encore
I'impact causé à I'environnement.
Néanmoins, cette étude montre, qu'à I'instar du delta
du Mississippi, on peut concevoir la Baie des Anges
comme un cas d'êcole dans l'étude des instabilités gra-
vitaires sous-marines d'origine mécanique. Leur risque
d'apparition doit engendrer une étude approfondie lors
des travaux futurs d'aménagement de la baie.
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Résistance au cisaillement sous faible consolidation
et sttucturation des argiles marines

Shear strength under low consolidation and sfuucturation
of marine clays
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et J. LOCAT..
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Résumé
La mesure de la résistance au cisaillement d'argiles intactes en place ou en laboratoire est
qgloiq imp.ossible, que ce soit à cause des limitàtions des équipements disponibies ou àe ta
difficulté d'accéder au dépôt (fonds marins...). ll est encore important d'exàminer si, à pàrtir
d'échantillons remaniés .dg g"t mêmes dépôts, il est possible de recueillir des données prôpr"t
au dépôt'.ll est proposé ici une méthode d'analyse en laboratoire à partir d'échantillôns're-
maniés..Ainsi. des dépôts d'argile marine, mers de Tyrrell et de Champlain (Ouébec), main-
tenant émergés mais relativement jeunes (6000 à 120OOans) ont eté etuOiés sur le terrain
puis en laboratoire avec des échantillons non remaniés. Puis leé échantillons furent totalement
remaniés et consolidés en laboratoire sous de faibles contraintes (7 à 1s0 kpa) ; ces échan-
tillons furent ensuite soumis à des essais de pénétration au cône èuédois. On â observé que
l'évolution de.c".(résistance au cisaillement non drainée) en fonction de o'u (contrainte effective
de c.onsolida-tio1) se décompose en trois zones distinctes analogues aux zones observées sur
les dépôts d'échantillons intacts ou sur le chantier. Ces résultats-montrent que, au moins pour
le cas des argiles de l'Est du Canada, caractérisées par une faible dégradation a'e la mi;ér;l;gie
de la roche mère, il est possible de prévoir le comportement des 

-OepOts 
d'argile "" 

pÈàà a
partir d'essais de laboratoire sur des échantillons remaniés.

\tl9ts-clé9.'argile intacte, argile remaniée, résistance au cisaillement non drainée, consolidation,
thixotropie, structuration, dépôt d'argile.

Abstract
Shear strength evaluation of intact marine clay under deep waters is generally very difficult to
assess. This can result from limitations of the in situ testing equipmeni (Sheai uanâ; to collect
undisturbed,samples. lt is examined here the possibility tfràt rehôulded èamples cotiecteJlrom
the marine floor can be helpful.to obtain good corrélations with the in-situ shear strength.
R-ecent clay deposits.presently above sea level have been tested on site and in the laboratôry.
Mechanical characterization have been conducted on intact samples. Subsequentfy iÀ"V-Ààu"
been strongly remoulded and consolidated under very low stresses (7 to 1bO kpaj 

"qrlu"iàntto the actual vertical stresses in the natural deposii. The results show that stréar Jtrength
variation of the consolidated remoulded samplei follow the same evolution as the on-s-ite
intact clay i.e., overconsolidated behavior for'low vertical stresses, then unconsolidated be-
havior,.and finally a normally consolidated state. The shear strength being ptopottionài-to ttre
consolidation pressure. These results show that this type of ctày remeirner'the patÀ !1ress
imposed to the deposit and remoulding process is only partial. The testing ot'remouiAeO
samples appear very important in this context.
Key word.s.'intact clay,.remoulded clay, undrained shear strength, consolidation, thixotropy,
structuration, clay deposit.
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1. INTRODUCTION

L'étude du développement de la résistance au cisaille-
ment des argiles d'âge rêcent dans les fonds marins ou
lacusfues actuels est d'un grand intérêt pour les études
d'aménagement off-shore ou pour la compréhension
des dépôts êmergês formés rêcemment, soit dans les

10 000 ou 20 000 dernières années. Les techniques
d'investigation off-shore sont complexes et souvent fort
coûteuses : le prelèvement d'échantillons non remaniés
est particulièrement difficile. Dans une êtape d'investi-
gation préliminaire, il est proposé ici de définir le profil
de résistance au cisaillement de ces dépôts marins ou
lacustes à partir de résultats obtenus en laboratoire avec
des échantillons remaniés, donc d'un prêlèvement beau-

::"*ljrs 
facile, particulièrement dans le cas de relevés

Les argiles étudiées ici sont d'origine marine ou sau-
mâtue en dépôt pélagique. Elles appartiennent à des
dépôts présentement emergês depuis environ 6 000 ans
(mer de Tyrrell, baie James) ou environ 12 000 ans
(mer de Champlain, au niveau de Trois-Rivières). Elles
proviennent de la mer de Tyrrell (site de la rivière
Broadback) et de la mer de Champlain (sites de Saint-
Léon et Saint-Marcel) situés au Québec (fig. 1) et ont
déjà êtê I'oblet de nombreuses études geotechniques
(LEFEB\RE, 1981 ; MORISSETTE, 1983). Leurs ca-
ractéristiques géotechniques à l'état naturel sont illus-
tuées dans le tableau I. La salinité de I'eau interstitielle
varie enhe 15 S/l (Saint-Léon) et 0,45 gll (Broadback)
pour les échantillons concernés.

2. PROGRAMME DPÉRIMENTAL

2.L Mode de préparation
de I'argile remaniée

Le programme expérimental comporte une reconsoli-
dation ædoménique d'échantillons d'argile ayant êtê
soumis à un remaniement usuel défini ainsi : à partir
d'un bloc d'argile intact, on découpe des fuanches que
l'on place dans un récipient de porcelaine (après avoir
éliminé les zones exIêrieures affectê,es par l'enrobage).
L'argile mise dans le récipient est ensuite triturée vi-
goureusement à la spatule jusqu'à l'obtention d'un re-
maniement complet, c'est-à-dire un mélange homogène
de consistance stable. Une portion de cefre argile re-
maniée est ensuite placê,e à la spatule dans un récipient,
en fuois couches successives en éliminant au ma<imum
les bulles d'air, pour effectuer un essai de penêtration
au cône suédois (GARNEAU et LEBIHAN, 1977). L'ar-
gile est ensuite retournée au récipient de porcelaine et
triturée à nouveau vigoureusement. Suite à cette
deuxième opération de remaniement, oD procède à
nouveau à un essai de penêtation. Si les deux essais
de pênêtation séparés par un nouveau remaniement
diffèrent de plus de 2 Vo, I'argile est remaniêe à nou-
veau. Cette opération est rép êfee tant que deux essais
de pênetation successifs séparés par un nouveau re-
maniement ne diffèrent pas de plus de 2 Vo de la valeur
moyenne.

REVUE FRANçA|SE DE GÉOTECHNIOUE

Tableau l. Caractéristiques géotechn iques
des trois argiles marines étudiées. Etat naturel.

Table l. Geotechnical characteristics
for the three marine clays under study.

U n d istu rbed state.

* 
| ,-c - (wnu, wo) /lo.

2.2. Essai de reconsolidation ædométrique
et évaluation de la résistance
au cisaillement non drainée

Les essais de reconsolidation ædométrique ont ête rea-
lisés à l'aide d'une cellule de consolidation spéciale
conçue lors de fuavaux antêrieurs à l'Université de Sher-
brooke (LOCAT and LEFEBVRE, 1983). Cette cellule
est constituê,e d'un cylindre d'acrylique de I02 mm de
diamètue tel qu'illustué à la figure 2. L'application de la
pression verticale est fuansmise à l'échantillon à l'aide
d'un piston doté d'une pierce poreuse au contact avec
le sol. L'évacuation de I'eau à la base du cylindre est

confuôlée par une valve. Ainsi, le drainage peut èVe
assuré aux deux exfuémités ou uniquement à la face
supérieure comme ce fut le cas pour les essais de
consolidation effectués avec mesure de pression inters-
titielle. Parallèlement, la permêabilité est mesurée à
l'aide d'une colonne d'eau à charge variable.

Afin d'obtenir une bonne mise en place de I'argile re'
maniée dans la cellule de consolidation, on a augm entê,,

lors de I'opération du remaniement de I'argile intacte,
la teneur en eau naturelle qui est de 46 Vo, 48,5 Vo et
80 Vo pour Broadback, Saint-Léon et Saint-Marcel, à des
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Arg ile
de la mer

Tyrrel

Argile de la mer
de Champlain

Site de
B road back

Site de
St- Léon

Site de
St- Marcel

Prof ondeu r
de prélèvement
du bloc utilisé (m)

Teneur en eau naturelle,
wn.t (%)

Limite de plasticité wo
(%)

Limite de liqu idité,
au cône suédois,
wrc (%)

Indice de plasticité,
le (%)

Indice de liquidité, l,_c*

Salinité de l'eau
interstitielle, (g/l)

Pou rcentage
de la fraction inférieure
à2V(To)
Surface spécifique,
(m'lg)

Phyllo-silicates ( %)

5,90

46

26,6

49,5

22,9

0,85

0,45

75

40

7

5,35

48,5

21 ,4

53

31 ,6

0,96

15

65

40

22

10,50

80

25

62

37

1,49

2

75

67

25
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Fig. 2, - Cellule utilisée pour les essais de consolidation.
Fig 2. Cell used for the consolidation test.

valeurs respectives de mise en place de 52 Vo, 62,5 Vo

et 85 %. Le tableau II donne un résurné des valeurs de
différentes caractéristiques géotechniques des tuois ar-
giles lors de leur mise en place dans la cellule de conso-
lidation. La hauteur initiale des échantillons, après leur
mise en place dans la cellule, était d'environ 50 mm. Il
furent consolidés sous de faibles conhaintes, variant de
7 à 95 kPa et fuaduisant des conditions éventuelles dans
des dépôts récents encore immergés. Ces échantillons
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furent ensuite soumis à des essais de penetation au
cône suédois pour évaluer la résistance au cisaillement
non drainée c,, et ainsi peffnettre l'étude de la relation
c,, 6'u (o'u L pression de consolidation).

Des essais ont ehe realisés dans le but de pouvoir établir
une comparaison enfue le c,, évalué au cône suédois et
le c,, êvaiue en cisaillement" simple à volume constant.
Ainsi, des échantillons furent soumis à la mesure de c..

ur .6r,e suédois, puis à des essais de cisaillement simplË
à volume constant après une périod e de reconsolidation
aux mêmes pressions qu'ils avaient subies auparavant
dans la cellule de consolidation.

3. NÉSUMATS ET DISCUSSION

3.1. Variation de la résistance
au cisaillement rernaniêe c,,
en fonction de I'indice de liquidité

Les essais de pénéfuation au cône suédois effectués sur
des échantillons remaniés, à teneur en eau naturelle et
à teneur en eau augmentê,e, des fuois argiles étudiées
confirment que la résistance au cisaillement de l'argile
remaniê,e, c,,, est reliêe par une relation unique à l'in-

dice de liquidité, Ir., au moins pour les argiles consi-
derê,es de l'Est du Canada (LEROUEIL et al., 1983 ;

LOCAT et LEFEB\AE , 1986). La relation propos êe par
LEROUEIL et al., est la suivante :

c,, (kPa) - (1)(1.. 0,21)2

où I,. - indice de liquidité calculé en utilisant la valeur
de la limite (W 

") déterminê,e au cône suédois (norme
du Bureau de Normalisation du Québec 250I-092\.

La relation (1) est illustuée à la figure 3 où on a reportê
égaiement les résultats obtenus dans le cadre de cette
étude-ci.

Tableau ll. - Caractéristiques géotechniques des trois argiles étudiées lors de leur mise en place
dans la cellule de consolidation.

Table ll. - Geotechnical characteristics for the three mailne clays under study
during their set up in the consolidation test cell.

-lnitial : Valeur du paramètre lors de la mise en place de l'argile remaniée dans la cellule de consolidation.
wn"r:Teneur en eau de l'argile à l'état naturel ;winiriar : teneur en eau initiale; wo: limite de plasticité; wls: limite de
liquidité déterminée au cône suédois (norme BNO - 2501 -092); lo: indice de plasticité : wrc - wo; lLcini,i"r : indice de
liquidité : (w,nn,", - wo)/lo I €initiar : indice des vides.

wnut (%) winitiur (%) wp (
\ %) wrc ( Yo) lo (%) 1..,n,r,", êinitiut

Broadback 46 52 26,60 47,50 20,90 1 ,21 1 ,423

Saint- Léon 48,50 62,50 21 ,40 49,50 28,10 1 ,46 1,743

Saint- Marcel 80 85 25 59 34 1,76 2,360
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3.2. Gain thixotropique

La thixonopie est un processus d'augmentation de rê-
sistance et ce à volume constant. Le gain de résistance
résulterait d'une rêorientation des molécules d'eau au
pourtour des particules (MESRI et al., \975). Ainsi, à
la suite du remaniement d'une argile, on observe, à
pMir d'une valeur minimale evaluêe immédiaternent
après, un gain de résistance à volume constant, et ce
phénomène est désigné par un gain thixotopique.

Une partie de l'argile remaniê,e preparêe initialement
pour les essais de consolidation fut gardée dans un
contenant ferme en plastique et conservé dans une
chambre humide (humidité relative - I00 Vo, tempé-
rature - 8 "C). Des mesures de résistance au cône
suédois furent effectu êes dans le temps, durant deux
mois, afin d'évaluer les gains de résistance dus à la
thixonopie. A la fin de ces deux mois, l'argile fut re-
maniée, et les mêrnes opérations furent réalisées pen-
dant un auhe cycle d'une durée de deux mois.

Les résultats de ces essais effectués sur les fuois argiles
étudiées sont présentés à la figure 4. Ces résultats
conduisent aux observations suivantes :

l'évolution de la résistan ce en fonction du temps est
identique pour les deux cycles d'essais réalisés (durée
d'un cycle - 2 mois). Ceci indique qu'un deuxième
remaniement complet de I'argile n'affecte pratiquement
pas les gains thixotuopiques ;

pour la durée d'enfueposage consid êrêe ici, la
courbe du gain thixonopique en fonction du temps,
pour chaque tg2e d'argile, est constituê,e de deux
phases. Une première phase, d'une durée allant jusqu'à
un mois, dans laquelle on assiste à une forte augmen-
tation de la résistance, puis une deuxièrne phase carac-
terisêe par une augmentation de résistance lente et
uniforme ;

à une durée êgale de conservation, les valeurs de
gain de résistance pour I'argile de Broadback sont su-
périeures à celles des argiles de Saint-Léon et de Saint-
Marcel. Les valeurs relevêes après deux mois sont de
6,I, 3,5 et 4,5 kPa respectivement pour Broadback,
Saint-Léon et Saint-Marcel, alors que c,, après remanie-
ment est de I'ordre de 0,5 kPa pour l& tuois argiles.
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Fig. 4. - Gain de résistance au cisaillement
dû à la thixotropie en fonction du temps.

Fig 4-. - lncrease in shear strength versus time, caused
by thyxotropy.

De ces résultats, on retient que les valeurs des gains de
résistance dus à la thixonopie pour ces trois argiles sont
relativement importantes particulièrement pour I'argile
de Broadback.
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3.3. Comparaison entre le cu mesuré
au cône suédois et le cu évalué
en cisaillement simple à volume constant

La figure 5 compare les valeurs de c,, évaluées en ci-
saiile[rent simplË à volume constant fessai non drainé
par analogie à l'essai tiæ<ial) aux valeurs de c,, obtenues
àu côn" ùaaois pour cinq échantillons .onroÏidés à des
pressions égales à 60 et 92,5 kPa, 7 et 60 kPa et
15,5 kPa respectivement pour I'argile de Broadback, de
Saint-Léon et de Saint-Marcel. Il est important de prë-
ciser que c'était les mêmes échantillons remaniés et
consolidés, une première fois, dans la cellule ff1g.2) qui
furent soumis à I'essai de cisaillement simple à volume
constant, après une période de reconsolidation aux
mêmes pressions que celles qu'ils avaient subies dans
la cellule ; ces essais de cisaillement effectués à vitesse
de déplacement horizontal êgale à 0,59 x 10-'mmfmn
ont eu lieu juste après l'évaluation de c,, au cône sué-
dois. Les résuhats' obtenus (fig. 5) morinent que ces
deux t5ryres d'évaluation de c,, donnent des valeurs assez
prochés. Un résultat analogùe a êtê aussi obtenu pour
les argiles intactes de Broadback (LEFEBVRE, 1981) et
de Saint-Léon (MORISETTE, 1983). Dans ces cas, la
pression de consolidation appliquée sur les échantillons,
lors de l'êtape de consolidation, dans l'appareil de ci-
saillement est êgale à la contrainte verticale effective in
situ (o'"").

Les essais de cisaillement à volume constant ont ega-
lement impliqué trois autues échantillons, dont un pour
chaque argile êtudiêe, préalablement remaniés et conso-
lidés dans la cellule. Dans ce cas, la pression de conso-
lidation, lors de l'êtape de consolidation, fut volontai-
rement augmentê,e à environ 150 kPa, car le montage

oto2030
RESISTANCE AU CISAILLEMENT Cu ( KPo )

( Cisoillemenl simple)

Fig. 5. - Comparaison de la résistance au cisaillement
évaluée au cône suédois à celle évaluée au cisaillement

simple à volume constant.

Fig 5. - Compailson of the shear strength values
evaluated bV the swedish cone and the simple shear test

at consta nt volu me.
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de la cellule de consolidation utilisé ne pe,.rmet pas
I'usage de pressions supérieures à 100 kPa sans de
grandes déformations. Les valeurs de c,, obtenues sont
égales à 45, 39,5 et 36kPa respectivemànt pour Broad-
back, Saint-Léon et Saint-Marcel ; les valeurs du rapport
c,,/6' ,, coffespondant sont respectivement égales à 0,30,
d,2s'"t 0,24.

3.4. Gain de résistance
avec la consolidation

Les essais de pénétation au cône suédois effectués sur
les échantillons consolidés des argiles étudiées ont in-
diqué que la résistance au cisaillement c., évolue en
fonctio.t an la pression de consolidation o'.1 de la façon
suivante : la réiistance au cisaillement croîi d'abord'ur-
sez fortement avec l'augmentation de la contrainte de
consolidation, puis elle demeure stable dans une cer-
taine plage de confuainte et, enfin, elle s'accroît prati-
quement de façon proportionnelle à o',u.

Ce comportement similaire au passage d'un sol shuc-
turé à norrnalement consolide, a êtê particulièrement
bien marqué pour les argiles de Broadback (fig. 6a) et
Saint-Lêon (fig. 7a) et à un moindre degre pour l'argile
de Saint-Marcel (fig. 8a).

Les variations du rapport cu/o'u et de la teneur en eau
w, - w, (w, _ teneur en eau initiale de l'êchantillon lors
de la'mise en place dans la cellule de consolidation,
wr - teneur en eau de l'êchantillon après consolidation)
en fonction de 6',, sont illustrées respectivement dans
les figures 6b à 8b et 6c à 8c pour les tuois argiles
étudiées.

L'argile de Broadback présente une forte augrnentation
de c,, pour les valeurs de 6'u inférieures à 35 kPa
(fig. d"ll Ce comportement pnui ët:e associé aux pro-
cessus suivants :

1. Un gain apprêciable de la résistance au cisaillement
par I'effet de thixotropie. Les essais de thixotropie, dis-
cutés précedemment, ont êtê réalisés à teneur en eau
constante, ce qui n'est pas le cas d'un échantillon en
cours de consolidation où la diminution de la teneur
en eau risque d'atténuer le gain de résistance dû à la
thixonopie (SKEMPTON et NORTHEY, 1952). Toute-
fois, on peut consid êrer cet eff et négligeable et en te-
nant compte du paramètre temps (le temps de
conservation de l'échantillon pour I'essai de thixofuopie
est égal à la durée de l'essai de consolidation), la valeur
du gain thixonopique de résistance coffespondant à
o'., _ 7 kPa, 15,5 kPa et 32,5 kPa est respectivement
égal à 2,5 kPa, 5,0 kPu et 3,25 kPa ce qui reprêsente,
par rapport aux valeurs de c,, respectives, les pourcen-
tages suivants : 33,5,22 et 15. Ceci démontue que l'effet
de thixonopie est fort important du moins pour cette
plage de contraintes de consolidation.

2. Une forte diminution de la teneur en eau, w1, pour
la plage de pression 7 kPa à 32,5 kPa, (fig. 6c) ; au-delà
de o'u - 32,5 kPa, la teneur en eau wr diminue à un
taux nettement inférieur.

Ainsi, les effets de la thixotuopie et de la compression
importante pour o', inférieure à 32,5 kPa semblent res-
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Fig. 6. - Résultats obtenus sur I'argile de Broadback.
(a) Variation de la résistance au cisaillement en fonction

de la pression de consolidation.
(b) Variation du rapport cr/o', en fonction de la pression

, de consolidation.
(c) Variation de la teneur en eau wi ws êt7 fonction

de la pression de consolidation,
Fig 6. - Results on Broadback clay.

(a) Shear strength change versus consolidation pressure.
(b) Change of the ratio c,/6'n versus consolidation

pressu re.
(c) Change of the water content wi w1 versus

consol idation pressure.
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Fig. 7. - Résultats obtenus sur l'argile de Saint- Léon.
(a) Variation de la résistance au cisaillement en fonction

de la pression de consolidation.
(b) Variation du rapport cu/6', en fonction de la pression

de consolidation.
(c) Variation de la teneur en eau wi w1 êfi fonction

de la pression de consolidation.
Fig 7. - Results on Saint- Léon clay.

(a) Shear strength change versus consolidation pressure.
(b) Change of the ratio cu/6', versus consolidation

(c) chanse of the #:?î'::rbnt wi w1 vcrsus
consol idation pressu re.
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ponsables de la forte auEmentation de c,, de I'argile
broadback. Ces deux facteurs paraissent éghement res-
ponsables d,e la forte augmentation de c, pour o',, in-
iéri",rres à 15,5 kPa pour"l'argile de Saintlâon (fig:7a)
et pour I'argile de Saint-Marcel (fig. 8a).

De plus, pour I'argile de Broadback, c,, demeure plus
ou moins stable dans la plage de pression comprise
entue 32,5 kPa et 60 kPa (fig. 6a). En effet, c,, oscille
enhe 2I,5 kPa et 22 kPa aloË que les échantifons ont
êtê consolidés sous des valeurs de 6'u égales à 32,5,
42,5 et 60 kPa. Les causes d'un tel comportement ne
sont pas identifiables clairement ; cecl pourrait ëÛe dû
à une sfuucturation de I'argile qui aurait pris place à o'u
inférieure à 30 kPa. Cet effet de stuucture (liens ou en-
chevêtuements de particules du sol) disparaîtrait vers
60 kPa. Au-delà de cette valeur, cu augmente de nou-
veau et ce de façon proportionnelle à o',, comme pour
une argile norrnalement consolidê,e, avec un rapport
cu/o'u égal à environ 0,35 (fig. 6b). Ce seuil de 60 kPa
peut ëVe considéré comme la pression de desfuuctu-
ration de cette argile remaniee.

4. TUÉCNruISME DE COMPORTEMENT
D'UNE ARGILE REMANTÉE
ET CONSOUOÉE

Les résultats des essais de consolidation réalisés sur ces
hois argiles remaniô,es peffnettent d'identifier un rnê-
canisrne de comportement, cu versus o', illusfué dans la
figure 9 ; un résumé des caractêristiques mécaniques de
ces fuois argiles, associées à ce mécanisme de compor-
tement, est présenté dans le tableau III. Aussi l'évolution

(d;)r

(d;) u

Fig 9. - Mécanisme.de comportement d'une argile
remaniée et consolidée.

Fig 9. - Behavior mechanisms for a remoulded
consolidated clay.

N" 64

^40o
o-

:35
fo30
c,qt
825qt

'6
.s 2A(,

ct3ro
ct

"ga, G.rc, \,
æ.

o

-u o.8

: oz
()
+ 0.6

à o.uè
& o.4

o.3

3
I

j'40

83s
330

too

v ( XPo)

20 40
Pression ef f ective

60 80 too
de consolidotion f'v ( XPo)

C{n 
25

f
(t,

E2C-
o

t5
q)
E

Ero
.9-Ës

g
;o
tr
ô
J
o
o
z
o
C)
UJ
o
UJ

F(J
LrJ
Lr
u-
UJ

z
o
a
a
UJ
É.
o-

20 40 60
Pression ef f ective de consolidolion

too
( KPo )

Fig. 8. - Résultats obtenus sur I'argile de Saint- Marcel.
(a) Variation de la résistance au cisaillement en fonction

de la pression de consolidation.
(b) Variation du rapport cu/6'n en fonction de la pression

de consolidation.
(c) Variation de la teneur en eau w; w1 ên fonction

de la pression de consolidation.
Fig B. - Results on Saint- Marcel clay.

(a) Shear strength change versus consolidation pressu re.
(b) Change of the ratio c,/6', versus consolidation

(c) chanse of the #:tt;'::rbnt w, wy verst)s
consol idation pressure.
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Tableau lll. - Résumé des caractéristiques relatives aux trois zones (zones l, il et ilt)
du mécanisme de comportement illustré à ta figure g.

Table lll. - Summary of the 3 zones (zones l. ll and lll) characteristics on behavior mechanisms
shown in figure g.

45
10,35

2,2
0,23

17,5

wi : 52, 62,5 et 85 % respectivement pour Broadback, Saint-Léon et Saint-Marcel.

de c,, en fonction de 6'u se décompose en fuois zones
distir{ctes :

1. Zone I : cu croît fortement en fonction de I'augmen-
tation de o'u cg-_.qt correspond à des rapports cu/o'u
êlevês (tableau III). Dans cette zone on a observ ê :" v

une forte diminution de la teneur en eau et donc
de l'indice des vides, ce qui se fuaduirait par une aug-
mentation de résistance au cisaillement due à la réduc-
tion des vides comme dans les matériaux pulvérulents
grossiers ;

un gain apprêciable de résistance dû à l'effet de
thixouopie. Le tableau III montue l'importance de ces
deux aspects par les variations de la teneur en eau(q q) et du gain de résistance dû à la thixotopie
/ '\ 

I

(Cr r/'

I-es valeurs du rapport c,,f 6',,, à la fin de la zone 1,,

((c"/o',)l) sont de 0,7, 0,56* etb,4I respectivement pour
Broadback, Saint-Léon et Saint-Marcel. A une faible
pression de consolidation o'u égale à V kPa, le rapport
cu/o', atteint des valeurs auési 

-êlevê,es que 1,05,'0,65
et 0,63 respectivement pour les argiles de Broadback
(fig. 6b), de Saint-Léon (fig. 7b), Saint-Marcel (fig. 8b).

Or, 
. 
ce rappod cu/6'u se situe generalement pour les

argiles marines nôrmalement consolidées entre 0,I7 et
0,3 (&IERRUM and SIMONS, 1960) ; ces résultats per-
mettent donc d'affirmer que I'augmentation de la résis-
tance au cisaillement observée dans cette zone l, pour
les trois argiles étudiées, n'est pas due uniquement à la
pression de consolidation appliquée 6',," Une partie de
ôe gain de résistance doit at" âttribuaË à la résistance
du squelette argileux due au développement de nou-
veaux liens ou enchevêtements au niveau des particules
du sol. Dans les dépôts de l'Est du Canada, on athibue
souvent cette résistance au cisaillement due à un effet
aufue que la consolidation à une sfuucturation ou une
cimentation qui se serait développee avec les siècles
durant ou après la formation des dépôts (LOCAT,
1982). Ainsi les valeurs du rapport cu/6', êIevêes de
cette zone 1, montrent que les trois argiles étudiées pos-

sèdent une u résistance de rêsewe, en cisaillernent
(BROWN and RASHID, 1975) et qu'elles dewaient ëb.e
décrites comme des argiles < surconsolidées >. Cette sur-
consolidation provient d'une structuration des argiles
due à une grande compression initiale, comme men-
tionné auparavant. Cette sfuucturation est développee
tout au long de la zone I qui semble prendre fin à- o'u
égal à 30 kPa pour l'argile de Broadback et à o'u égal
à 15 kPa pour les argiles de Saint-Léon et de Saint-
Marcel (tableau III ; fig. 6a à 8a). Aussi cette surconso-
lidation est confirmée par les résultats d'essais de ci-
saillement simple à volume constant réalisés sur des
échantillons d'argile de Saint-Lê,on (fig. 10). En effet,
celte figure monfue que le cheminement de contraintes
rh o'u coffespondant à l'échantillon consolidé à
g:, : 7 kPa (c,f o', _ 0,63) montre un comportement
d'une argile surconsolidée, alors que ceux coffespon-
dant aux deux aufues essais réalisés à 6' - 60 et
152 kPa (c,f o', - 0,26 et 0,25, r"rp'".tivement)
monfuent un comportement d'une argile norrnalement
consolrdee.

4

3

2

I

C, /al =0,63

t2345678
ou (KPol fuc r/ai,=o,25

Crlcl =O,2G

20 40 60 80 too t20 t40 t60

CONTRAINTE EFFECTTVE NORMALE ou ( Kpo )

Fig. 10. - cheminements-vecteurs résultant d'essais
de cisaillement simple à volume constant effectués

sur des échantillons d'argile de Saint- Léon.
Fig 7 0. - Stress paths from simple shear tests at

consta nt volu me on Sa int- Léon clay.
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2. Zone II : c,. croît fuès peu en fonction de I'augmen-
tation de o'.,. beci est dd à une sfuucturation qui s'est
dévelo ppée'precedemment (zone l). Cette stuucturation
disparaît par la suite graduellement tout au long de la
zonell, car la résistance mæ<imale développee par le
squelette argileux est atteinte. La pression de consoli-
dation qui coffespond à la fin de cette zone, (o'.,),,, est
de 60 kPa pour l'argile de la mer de Tyrrell 

-et 
de

45 kPa pour celle de la mer de Champlain ; une fois
ces valeurs atteintes (début de la zone III), I'accroisse-
ment de c,, en fonction de o',, est nettement supérieur,
l'effet de shucturation du rq,r"nl"tt" semble effacê.

Dans cette zone ll, les courbes de compressibilité et de
variations de la permeabilité présentê,es ailleurs (BEN-
MOKRAI.IE, 1983) n'ont monhé aucune évolution par-
ticulière; le changement de volume d'eau a êtê, continu,
comme on le constate sur les figures 6c à 8c. Aussi les
caractêristiques de cette deuxième zone, résumées dans
le tableau M montrent que :

l'étendue de cette phase, reprêsentee par la plage
de confuainte (o'"),, (o',), est sensiblement la même
pour les tuois uisiitnr étudiées ici ; elle vaut environ
30 kPa. Ces argiles sont toutes les tuois d'origine gla-
ciaire et elles se sont déposées en milieu marin ou
saumâte. Leurs compositions minéralogiques sont ana-
logues ; elles résultent de l'érosion du bouclier lauren-
tien lors de la dernière glaciation (Wisconsin). Ces
êlêments communs perrneftent d'expliquer les analogies
observê,es dans la définition de la zonell;

l'effet de la sfuucturation sur les variations de c
dans la zone Il fut plus important pour l'argile de Ë
mer de Tyrrell (argile de Broadback). En effet, malgré
une variation de confuainte de o',, - 30 kPa, la résis-
tance au cisaillement n'a pratiqueinent pas uug-n ntee
(A c"
plain ont monfué une legère augmentation de la re-
sistance au cisaillement soit A cu égal à 1,85 kPa
(Saint-Léon) et 3,70 kPa (Saint-Marcel). Ces résultats
indiquent qu'une valeur A cu faible coffespond à une
valeur de (c,/o',) , élevê,e (tableau III). Ainsi, lorsque la
valeur de (c,/o',) , est fuès forte, le cas de l'argile de la
mer de Tyrrell (0,7), on observe pratiquement un pla-
teau dans la zone II. Le tableau I indique des pourcen-
tages en minéraux argileux (phyllo-silicates) de 75 Vo

(Broadback) ,25 % (Saint-Léon) et 35 % (Saint-Marcel) 
;

parallèlement, oû note que la teneur en matières
amorphes augmente avec ce pourcentage de phyllo-
silicates (BALLI\ f et al., I97I). Ces variations pour-
raient expliquer les différentes valeurs de c,, dans cette
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zone lI qui coffespondrait à la résistance du squelette
due à une consolidation accrue et aussi au dévelop-
pement de résistance par cimentation due aux
composés amorphes ou aux liaisons de Van der Waals
entre les phyllosilicates. Par ailleurs, lors de la formation
des dépôts d'argile, la thixotropie poutrait se développer
dans la zone Il et ëne d'autant plus importante que la
compression (indiquée ici par Ie changement de la te-
neur en eau wi w,) est faible dans cette zone, même
si la déposition continue (plage zone II). Cette résistance
additionnelle augmenterait le blocage de la stuucture.
Avec le temps, la résistance de plateau dans la zone Il
pourrait donc ëtre augmentêe sur le terrain d'un gain
thixonopique au moins egal à ce qui a êtê mesuré en
laboratoire (fig. 4) soit 6,I,3,5 et 4,5 kPa respectivement
pour Broadback, Saint-Lêon et Saint-Marcel. Par gain
thixonopique, oo peut entendre toute augmentation de
résistance avec le temps dont la possibilité de oéation
de différents types de liens (matériaur amorphes, etc.).

3. Zone III, dans laquelle c,, croît de façon proportion-
nelle à o',,. La valeur de ce rapport c,,/6',, est de 0,35
(Broadbac'k), 0,23 (Saint-Léoni et 0,,ù, (5aint-Uarcâl).
Le dêbut de cefre phase coffespond à la disparition de
l'effel de la sfuucturation ; la valeur coffespondante de
6'., est egale à environ 60 kPa pour I'argile de la mer
de Tyrrell et 451<Pa pour les deux sites de la mer de
Champlain. Dans cette troisième zone, les valeurs de
o',, sont suffisantes pour permelke une croissance nor-

-â1" de la résistancâ au cisaillement c,,. Toute augmen-
tation de 6'., provoque une croissance de c,, avec un
rapport ,,/oY,âe valàur analogue à celle .orrËtpondant
gêneralement pour les argiles normalement consolidées.

5. APPLICATION À L'ÉTUDE
DES CONDITIONS IN SITU

Les dépôts d'argile en cours de formation dans les
fonds marins actuels jouent un rôle très important pour
la conception des aménagements off-shore. Par
exemple la mise en plac e de remblais ou d'équipements
submergés impliqu e la connaissance de la résistance au
cisaillement des premiers mètres du fond marin. Si l'on
utilise un rapport usuel de cu/6',, de I'ordre de 0,22
par exemple, la résistance au cisaillement c,, à un ou
àn,r* mètres de profondeur n'est alors que "dn I'ordre
de quelques kPa i c,, est de I'ordre de 7 kPa I deux
mètues de profondeur pour un poids spécifique du sol

la
la

Tableau lV. - Résumé des caractéristiques relatives à la zone ll des trois argiles marines étudiées.
Table lV. - Summary of zone ll characteristics for the three clays under study.

Mer de Tyrrel Mer de Champlain

Broadback Saint- Léon Saint- Marcel

(o''")1- (o'")'(kPa) 30 30 30

(c,) (c") , (kPa)tl 0,5 1,95 3,70

ll(w' wt) (w, w') , (%) 1,5 4,6 6,9
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égal à 16 kN/-t. Dans ce cas-ci, la connaissance exacte
du rapport cu/o'u pour des très faibles confuaintes ver-
ticales revët donc une grande importance. Aussi, les
essais de consolidation ædométique appliqués à ces
fuois argiles marines remaniées monfuent que le rapport
c,,/6'., pour une hès faible confuainte est au moins deux
fôis flus elevê, que la valeur déterminée dans une plage
de pression plus elevêe. Donc la résistance au cisaille-
ment c,,, pour de faibles conhaintes, est au moins deux
fois pltis êlevê,e que celle qui aurait êtê déterminee à
partir d'un rapport c,/o', définie à une plage de pres-
sion êlevee.

Les résultats présentés ici ont par ailleurs montué qu'il
faudrait s'attendre à une augmentation tuès faible de la
résistance avec la profondeur dès que la profondeur
correspondant à la fin de la zone I est atteinte (environ
30 kPa pour I'argile de la mer de Tyrrell et 15 kPa pour
les deux argiles de la mer de Champlain) . L'etendue
de cette zone ll, où c, n'augmente que fuès faiblement
coffespond à une variation de confuaintes o',, d'environ
30 kPà et ce, pour les tuois argiles étudiées. "

JEFFERIES et al. (1985) ont compilé des données sur
la résistance c,, obtenue à partir de plusieurs essais en
laboratoire et ih situ dans rn dépôt à'argile en voie de
formation dans les fonds de la mer de Beaufort. Le
profil de résistance qu'ils ont obtenu est aussi caracterise
par les fuois zones identifi ê,es prêcêdemment, soit une
zone I dans laquell€ c,, augmente fortement avec la pro-
fondeur, une zone II dans laquelle c,, augmente fuès fai-
blement ou pratiquement pas avei la profondeur et
enfin une zone III dans laquelle c., croît en fonction de
la profondeur. Un résultat analogue a êtê aussi obtenu
par MORIN et DAWE (1986) pour un dépôt d'argile
marine dans les fonds de la mer du Labrador.

Les variations de c en fonction de 6' obtenues en
laboratoire peuvent âussi ëtre compar êes'aux profils de
la résistance des dépôts définis en place aux sites de
Broadback et de Saint-Marcel ; le dépôt d'argile de
Saint-Lêon n'est pas consid êrê,, car il semble avoir
connu une tuès forte surconsolidation géologique (MO-
RISSETTE, 1983). La résistance c,, des dépôts en place
a êtê êvaluê,e à l;aide d'un scissoàrètre dà type Nilcon
(LEFEBVRE, 1981).

5.1. Dépôt d'argile de la mer de TSrrrell
(Broadback)

Les deux profils de c, (laboratoire et dépôt) sont illustrés
dans la figure 11. Le profil de c,, du dépôt naturel est
également constitué de hois parties :

une première partie où c,, diminue en fonction de
la profond"ut, caràctêrisée p# la couche altérêe de sur-
face (croûte) allant jusqu'à 5 m de profondeur. A ce
niveau (5 m), la pression eff.ective naturelle o'.,o et la
pression de pré-consolidation o'- sont respectivement
bgales à 40 ËPa et 150 kPa ; 

o

une deuxième partie où c,, demeure constant en
fonction de la profàndeur (5 # 11 m). Dans cefre
zone (5 m 11 m) la surconsolidation est à peu près
constante à 90 kPa. A une profondeur de 11 m, on a
6',uo _ 90 kPa et o'o : 180 kPa ;
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Fig 17. - c, profile obtained in laboratory compared
to the c, profile evaluated in situ - Broadback clay.

une troisième partie (a partir de 16 m) où c,, aug-
mente en fonction de la profondeur et qui est carac-
têrisê,e par un rapport cu/6'uo à peu près constant et
égal à 0,19. Dans cette zonq I'argile a un comportement
de type noffnalement consolidé. La couche de sol
comprise enfue 11 m et 16 m est une zone de transition
dans les conditions de sédimentation (présence de silt,
sable et gravier) ; le dépôt d'argile sous-jacent étant un
dépôt d'origine lacustue (Lac Barlow-Ojibway).

Ainsi, le profil de cu (laboratoire) et le profil de c,, (da-
pôt) monfuent un ôomportement plus ou moins simi-
laire. L'êcart ente les valeurs de c de la zone I
(laboratoire et dépôt) est relié essentieilËment aux effets
combinés de l'altération de I'oxydation. La diffêrence
ente. !o'"1 

_ 30 kPa et o'' - 150 kPa est également
associée à ces mêmes effdts (altération et orÉaution).
La zone II (laboratoire) est similaire à la deuxième partie
(dépôt). La surconsolidation (o'o o',,^ _ 90 kPa) rê-
gnuït dans cette partie (5 m -o1t m)"beut êhe due à
une cimentation d'origine chimique ou electrostatique,
ou à des enchevêfuements plus importants des parti-
cules dans le dépôt ou encore à l'eff et du temps de
consolidation (&IERRUM, 1967). Le dépôt de Broad-
back date, en effet, d'environ 8 000 ans et cel effet
du temps ne peut ëtre totalement recrê,ê, dans ces
essais. La diff.êrence, Ac,, _ IZI<Pa, enfue c., (Zone ll)
et c,, (deuxième partief peut ët:e due u,ï* mêmes
phénomènes. Il en va de même pour l'êcart entre
(o'")u _ 60 kPa et o'^ _ 180 kPa. Finalement, lnq
roËéi m sont similair ur.oL'écart enb.e les valeurs de c,l
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dû aussi à des variations dans les caractéristiques sé-
dimentologiques du dépôt comparativernent à celles de
l'échantillon utilisé en laboratoire.

5.2. Argile de Ia mer de Charnplain
(Saint-Marcel)

Les deux profils de c,, (laboratoire et dépôt) sont re-
présentés à la figure fZ. L. profil de cu àu dépôt est
constitué de fuois parties :

une pantie caractérisée par la croûte alterëe de sur-
face dans laquell€ c,., diminu e en fonction de la profon-
deur, jusqu'à 2 m de profondeur. A ce niveau, 6'.,o et
o'o valent respectivernent 27 et 48 kPa ;

une deuxième partie, située entre 2 m et 7 m, dans
laquelle cu croît légèren"lent avec la profondeur. La re-
sistance au cisaillennent passe de 13 kPa à la base de
la croûte (2 n) à environ 18 kPa à 7 m de profondeur.
On a donc seulement une augrnentation de résistance
de 5 kPa pour Lrne variation de profondeur êgale à 5 m.
Les valeurs de 6'uo et o'o au niveau 7 m valent respec-
tivement 56 kPa et76 kPa. L'argile dans cette deuxième
zone est légèrement surconsolidée, o,'^ o'.,^ d'environ
20 kPa et un rapport o'J o',o rn"yËn de î,6" Cette
deuxième partie du profil de résistance du dépôt semble
donc avoir la mêrne allure que la zone Il (laboratoire)
mais plus amplifiée sur le terrain probablement à cause
de liens de sfuucturation plus forts qui se sont deve-
loppés depuis la déposition (12 000 ans pour \e dépôt
de Saint-Marcel) ;
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à 10 m de profondeur. Dans cette zone, le rapport
cu/o'o est peu constant, et égal à 0,27 et I'argile est
légèrernent surconsolidée, o'o 6',uo d'environ 18 kPa
et un rapport 6'of 6',o moyen de 1,3. Si l'on considère
que c,/6'o demdure-"constant à 0,27 lorsque le dépôt
devient nôrmalement consolidé, on constate que cette
valeur est proche de la valeur de cu/o', de la zone III
(laboratoire) qui est de A,22.

6. CONCLUSION

Des échantillons de tuois argiles marines du Québec
(Canada), dont une provenant de la mer de Tyrrell (site
de Broadback) et les deux autues de la nner de Charn-
plain (sites de Saint-Léon et Saint-Marcel), ont étê re-
maniés et ensuite soumis à des essais de reconsolidation
ædoméfuique sous de faible confuaintes variant de 7 à
150 kPa. Ce niveau de contuainte de consolidation fua-
duit ainsi des conditions éventuelles dans des dépôts
récents encore imrnergés. Les échantillons reconsolidés
ont été soumis à des essais de pénétation au cône sué-
dois pour évaluer la résistance au cisaillement non drai-
nêe c,, ce qui a permis l'étude de la relation c,, 6'.,.
Aussi, des essais de cisaillement simple à 

-volumâ

constant ont etê effectués sur des échantillons après une
période de reconsolidation aux mêrnes pressions que
celles qu'ils avaient subies auparavant dans la cellule de
consolidation" Cn a fuouvé que ces deux types d'éva-
luation de c,, (essais au cône suédois et de cisaillement
simple à volume constant) donnent des valeurs assez
proches. Par ailleurs, les essais de rnesure de c. sur des
êchantillons remaniés et conservés à volume tonstant
ont monfué que les gains de résistance dus à la thixo-
fuopie pour ces hois argiles sont relativement impor-
tants, particulièrement pour I'argile de Broadback où
une valeur de c,, êgale à 6,1 kPa a êtê relevê,e après
une durée de conservation de deux mois.

Par ailleurs, I'examen des courbes illusfuant l'évolution
de c,, en fonction de 6'u a permis de distinguer fuois
zones:

une prernière zone (zone I) dans laquelle c,, croît
fortement en fonction de o'., se fuaduit par des rafports
cu/ o'u êleves. Les valeurs blevees d,e' cu/o' u obienues
dans cette zome l, qui prend fin à o'u êgal à 30 kPa
pour I'argile de Broadback et à 15 kPa pour les autues
argiles (Saint-Léon et Saint-Marcel), ont conduit à dê-
crire ces trois argiles comme des argiles ( surconsoli-
dées u. Cette surconsolidation a êtë attribuée à une
sfuucturation due particulièrement à une grande
compression initiale favorisée ici par de fortes teneurs
en eau initiale ;

une deuxième zone (zone trl) dans laquelle c,, croît
fuès peu en fonction de o'u. On a attribué ce compor-
tement à la sfuucturation qui s'est développëe prece-
demment dans la zone I. Par ailleurs , l'êtendue de cette
phase, en terme de confuainte, est sensiblement la
même pour les trois argiles étudi ê,es et elle vaut environ
30 kPa ;

une troisième zane (zone III) dans laquelle c,. croît
de, façon proportionn e\le à o'" se fuaduit par un ràpport
cu/o'u constant et de valeur aàalogue à càile coffespon-
dant genêralement pour les argiles normalement conso-
lidées.
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une
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Ainsi c

fuoisième partie dans laquelle c,, augmente en
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Fig. 12. - Comparaison du profil de cu obtenu
en laboratoire à celui évalué sur Ie dépôt

- Argile de Saint-Marcel.
Fig 7 2. - cu profile obtained in laboratory compared to

the cu prof ile evaluated in situ - Saint- Marcel clay.
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Enfin, cette étude monke qu'il est possible d'évalu er en
laboratoire la résistance au cisaillement d'un dépôt d'ar-
gile en voie de formation en milieu marin. Les essais
in situ sont tuès difficiles à réaliser et ils requièrent la
mise en place d'infrasfuuctures fuès coûteuses alors que
la méthodologie proposée requiert seulement le prélè-
vement d'échantillons remaniés. Il a aussi êtê monfué
que la salinité de l'eau utilisée en laboratoire n'a pas
d'influence sur la forme des profils de résistance pour
des pressions externes de consolidation identiques. Ceci
indique que le remaniement de l'échantillon en labo-
ratoire ne dénuit pas totalement la sfuucturation acquise
initialement par l'argile lors de la déposition. En effet,
en remaniant une argile on ne touche pas à la sfuucture
intergranulaire (DELAGE et LEBIHAN, 1986) et on re-
compose la sfuucture intergranulaire par la consolida-
tion. On rehouve donc des profils de résistance au
cisaillement analogues à ceux en chantier. Ceci rnontre
que la résistance au cisaillement est définie par les struc-
tures de I'argile à l'échelle intergranulaire affectee par
le remanien'lent, et à l'éch elle des particules au sein d'un
agrégat" Ces stuuctures qui sont typiques des conditions
de dépôt seraient ainsi mémorisées.
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Erratum

Effet sur la stabilité des barrages en terre homogènes
d'une variation des principaux paramètres

E. ALONSO, T. BERNEDE, P. MORLIER
(RFG, n" 63)

page 25, Qe ligne, lire : de c' et de g'.

page 25, tableau 4:

Tableau 4. Répartition des valeurs de cu et gu des emprunts compactés.

Valeurs de gu gu--0ou 10" 20'

Valeur de cu

en kPa
25< cu < 50 50 < cu <75 75< cu <100 100< cu <150 100< cu <150 25< cu <100

Pou rcentage
d'échantillons 3,5 0/o 18 o/o 16,5 % 31 % 20 o/o 11 Yo

Teneur
en eau initiale

par rapport
à I'O PN

OPN+4
à

OPN+5

OPN+2
à

OPN+4

OPN
à

OPN+3

OPN 2
à

OPN+1

OPN 4
à

OPN

OPN 5
à

OPN 3

l" 1 1 à 1,2 1,1 à 1,3 1,2 à 1,4 1,3 à 1,5 1,4 à 1,6



L'apport des méthodes de reconnaissance sismique
à la reconnaissance des barrages en maçonnerte

Contibution of geophysical methods to masonry dam assessment

Y. BERTRAND
SEGG-

P. ROYET, G. DEGOUTTE
CEMAGREF--

Rev. Franç. Géotech. n" 64, pp. 45-55 (juillet 1993)

Résumé
La majeure partie des plus vieux barrages français sont des ouvrages en ma-
çonnerie. La nécessité de mieux connaître leur état de santé et les phénomènes
de vieillissement qui les affectent, se traduit par un important programme de
reconnaissance qui a d'abord concerné les plus grands de ces barrages et qui
est maintenant orienté vers des barrages de taille plus modeste.

Cet article présente une méthodologie générale adoptée pour la reconnaissance
approfondie de tels ouvrages et décrit plus particulièrement I'apport des mé-
thodes sismiques à partir des cas des barrages de la Bourne (26) et de la
Gimond (69). Les diverses techniques de transparence sismique sont décrites
de façon détaillée et, en particulier, leur adaptation à la reconnaissance des
barrages en maçonnerie.

Les enseignements tirés des deux exemples traités amènent à proposer une
méthodologie originale pour des reconnaissances futures sur d'autres barrages.

Abstract
Most of the oldest dams in France are masonry structures. The need to assess
their current condition and ageing involves an extensive field investigation pro-
gramme which commenced with the largest structures and is now progressing
towards the smaller ones.

The article describes the general approach adopted for the detailed investigation
of these dams, with emphasis on the contribution of seismic methods, using
Bourne and Gimont dams as examples. Seismic transparency techniques are
described in detail with reference to their suitability for masonry dam investi-
gations.

From experience gained at these two dams, the authors propose an innovative
methodology for future investigations on other dams.

* Société d'Etudes Géotechniques et Géophysiques, 8, av. Ns.vton, 92350 Le Plessis-Robinson.
.- CEMAGREF, groupement d'Aix-en-hovence, BP 31, Le Tholonet" L3612 Aix-en-kovence Cedo< 1.
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INTRODUCTION

La nécessité de bien connaître et de surveiller les bar-
rages anciens a conduit ces dernières années à la re-
vision spéciale des plus grands des barrages français en
maçonnerie consfuuits avant le milieu du XX" siècle. Ce-
pendant l'état de nombreux barrages en maçonnerie
reste encore mal connu, et leurs propriétaires soup-
çonnent rarement les phénornènes de vieillissement qui
les affectent.

Tout en laissant délibér êment de côté les aspects hy-
drologiques et hydrar-tliques, cet article présente une
méthodologie genêrale adoptée pour la reconnaissance
approfondie de tels ouwages et décrit plus particuliè-
rement l'apport original des méthodes sismiques à partir
des cas des barrages de la Bourne (26) et de la Gimond
(6e).

Les diverses techniques de transparence sismique sont
décrites de façon détaillée et,, en particulier, leur adap-
tation à la reconnaissance des barrages en nnaçon nerie.

1. I.E DI,AGNOSTIC DES BARRAGES
AI',ùCIENS EN MAÇONNERIE

1.1" Des ouwages souvent mal connus

Depuis le début du XIX" siècle, de nombreux barrages
destinés à l'alimentation en eau ou à la production êlec-
bique ont êté consfuuits en France. Jusque vers 1930,
la plupart de ces barrages étaient des ouwages-poids
en maçonnerie, le plus souvent légèrement arqués. Les
plus grands d'enfue eux, exploités par des organismes
spécialisés ont fait I'obiet de révisions spéciales qui ont
parfois conduit à des fuavaux importants. Ils sont désor-
mais bien connus et dotés de dispositifs d'auscultation
adaptés.

En revanche, nombre de barrages anciens de dimension
moyenne appartiennent à des maîhes d'ouwages dis-
persés, ne possédant qu'un ou deux ouwages et ne
disposant pas de compétences particulières pour leur
suM. Vu leur âEe respectable, ces barrages sont consi-
deres comme faisant partie du paysage, et les phéno-
mènes liés à leur vieillissement sont le plus souvent
sous-estimés, voire ignorés"

Malheureusement, l'expérience monfue que les maçon-
neries des barrages anciens vieillissent sous l'effet des
sollicitations prolongées tant hydrar.rliques que méca-
niques (LINO et al., 1991) :

lente dissolution des liants due aux percolations de
I'ealr, enfuaînant à la fois une perte de poids de I'ou-
wage, une augrnentation des sous-pressions internes et
une acceleration des fuites ;

fatigue de la maçon nerle sous l'effet des déforma-
tions repetees dues aux variations thermiques et aux
fluctuations du plan d'eau"

Ce vieillissement des maçonneries ne se constate pas
forcérnent du premier coup d'æil, car les vieux ouwages
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d'art en maçonnerie présentent des parements d'excel-
lente qualité mais un rennplissage plus médiocre (DE-
GOUTTE, 1991).

L'évolution des fuites est aussi kès difficile à apprêcier,
car ces barrages ont rarement êtê dotés d'un dispositif
fiable de mesure des débits et, de toutes façons, les
percolations à la base de I'ouwage ne sont pas obser-
vables.

En oufue, nombr e Ce barrages anciens ont été sur eleves
pour faire face à une auEmentation des besoins en eau,
sans que ces travaux aient forcément êtô justifiés par
une étude de stabilité. Cela ne fait bien sûr qu'accroîtue
Ie risque encouru et renforce la nécessité d'un dia-
gnostic approfondi.

Pour toutes ces raisons, il importe de se donner tous
les moyens pour connaîtr e la constitution des vieux bar-
rages.

L.2. I-es techniques de reconnaissance
des barrages en maçonnerie

La reconnaissance des barrages en maçonnerie repose
essentiellement sur des sondages carottés prolongés en
fondation qui peffnettent :

la mesure des pararnètres de forage ou diagraphies
instantanées (pression sur I'outil, couple de rotation, vi-
tesse d'avancement) ;

I'observation des carottes et la déterrnination de
l'état de fracturation du matériau prêlevê ;

le choix d'échantillons intacts pour des mesures de
densité, porosité et résistance mécanique ;

l'observation des parois du forage par caméra vidéo,
lorsque le carottage est très médiocre ;

la réalisation d'essais de permâabilité en forages
(type Lugeon) dans le corps du barrage, dans sa fon-
dation ou au contact ;

la réalisation d'essais mécaniques en forages, de
tgpe pressomètre ou dilatomètre;

l'équipement ultérieur de certains sondages en piê-
zomèfues à tube ouvert ou la pose de capteurs de pres-
sion interstitielle à divers niveaux (on peut envisager
jusqu'à hois capteurs par sondage).

Quelques sondages carottés sont donc indispensables
dès que I'on souhaite rêaliser un diagnostic approfondi
d'un barrage en maçonnerle. Ils peffnettent d'évaluer,
bien que de façon ponctuelle ies caractéristiques de
base entuant dans la vérification de ia stabilite de I'ou-
wage:

densité de la maçonnerie;
niveau exact de la fondation ;

nature du contact ;

valeur des sous-pressions,...

Toutefois, les sondages carottés sont d'un coût êlevê,,,

ce qui en limite le nombre, en particulier pour des pro-
priétaires d'ouwages au départ peu motivés par les pro-
blèmes de sécurité. La richesse des informations que
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fournissent les sondages fuouve ainsi ses limites dans
leur reprêsentativité, et une reconnaissance basée sur
ces seules investigations ponctuelles ne permet pas de
dôceler d'éventuelles zones particulièrement médiocres
situées à distance des forages.

De ce point de vue, la reconnaissance sismique apporte
à moindre coût un complément d'information très utile.
Les différentes techniques décrites ci-après offrent un
large choix d'investigations, car on peut opérer soit enhe
sondages (profils de rive à rive), soit enfue sondages et
parements, soit enfue parements amont et aval, que le
barrage soit vide ou plein. Le programme des recon-
naissances sismiques peut ainsi èfue adapté au mieux à
chaque cas particulier d'ouwage"

2. LES UÉTHODES
DE TRI{NSPARENCE SISMIQUE

2.L Principe général
de la transparence sismique

Les reconnaissances sismiques par fuansparence servent
à mestrrer des vitesses sismiques au sein d'un ouwage
massif. Comme pour la sismique réfraction de surface,
le principe est d'émethe un cho c et de mesurer le ternps
de propagation de I'onde de choc, puis d'en déduire
la vitesse sismique du ou des matériaux fuaversés. En
sismique de surface, on enregisfue pour un même choc
un grand nombre de tuajets, soit un fuajet direct pour
le matériau de surface et plusieurs tuajets réfractés sur
des matériaux plus profonds. Pour un ouwage massif
(banage-poids par exemple), la présence de parements
extérieurs ou d'orifices tels que forages ou galeries per-
met de choisir des couples émission-rê,ception pour les-
quels les fuajets des ondes de choc sont bien connus.
Cela élimine un grand nombre d'inconnues et rend le
dépouillement plus aisé. On pouffa alors profiter de
cette simplification, soit pour élargir la zone investigvôe,
soit pour enrichir I'investigation en obtenant une veri-
table carte sismique.

Comme en sismique de surface, oD peut se contenter
d'enregisfuer les ondes de cornpression, ou ondes P
mais on peut aussi enregisfuer les ondes de cisaillement
ou ondes S. Les ondes S étant plus lentes sont a priort
difficiles à visualiser au sein d'une vibration complexe.
Leur mesure nécessite donc un matériel plus perfor-
mant tant pour l'émission que pour la réception.

La connaissance conjointe des vitesses des ondes S et
des ondes P permet de calculer les modules dyna-
miques du matériau" C'est d'ailleurs essentiellement la
vitesse des ondes S qui intervient dans ces calculs.

il est donc essentiel de savoir avant de choisir un tgpe
d'investigation si I'on veut seulement mesurer les vi-
tesses sismiques dans le corps de l'ouwage ou bien si
I'on veut aussi connaîfue les modules dynarniques.

2.2. I-es dispositifs d'émission

Pour ëmettre un signal sonore (ou une vibration) on
utiiise le plus souvent :

des explosifs ;

des êtinceleurs ;

une source à frappe ;

un canon à air.

o L'explo.si/ est un moyen pratique et peu encombrant.
il doit ëte utilisé dans un forage maintenu en eau.
Lorsqu'on désire produire un signal perçu à longue
distance, cette technique peut dégrader le forage. Ce
t5pe de source produit essentiellement des efforts de
compression (ondes P).

o L'éttnceleur déliwe une onde de choc qui est creêe
par I'application d'une forte diffêrence de potentiel enfue
deux élechodes. Il déliwe un signal plus propre mais
moins energetique que l'explosif. Il est réalisé dans un
forage en eau et produit essentiellement des ondes P.
Son principe de fonctionnement (forte ddp) nécessite
des précautions particulières d'utilisation.

. Le principe de Ia source à frappe est de fuansformer
un choc vertical, produit par exemple par un marteau,
en effort de cisaillement autour du forage grâce à un
système pneumatique ou autre parfaitement plaqué à
la paroi du forage. Il n'est pas indispensable que le
forage soit en eau. L'ênergie dêliwee ainsi permet de
genërer aussi bien des ondes P que des ondes S.

o Enfin, le canon â air (fig. 1) a pour principe la libé-
ration brutale, sous l'eau, d'air fortement comprimé.
Cette source assez energêtique, d'une portee de plu-
sieurs dizaines de mètues est difficilement utilisable en
forage. En revanche, elle est bien adaptée à l'émission
de signaux confue la partie immergée du parement
amont d'un barrage. Le canon à air génère essentiel-
lement des ondes P.

En résumé, l'explosif, l'étinceleur et le canon à air sont
bien adaptés pour generer des ondes P. L'utilisation de

Fig. 1. - Prindpe de fonctionnement du canon à air.

A:Avant le tir; B:Après le tir; C: Réarmement.
1 : Piston ; 2 : Butée ; 3 : Events.

Fig 7. - Air-gun description.

A. Before the shot; B : After the shot, C: Rearmed.
1 : Suttle ; 2 : Thrust ; 3 : Orifices.



I'explosif en forage est limitée du fait des risques de
dégradation du forage dès que I'on tuavaille sur des
portées longues. Pour genêrer des ondes S de bonne
qualité, les sources à frappe sont de loin les mieux
adaptées.

2.3. I-es dispositifs de rêception
et d'enregistrement

Les dispositifs de rêception sont soit des hydrophones,
soit des géophones. Les premiers ne fonctionnent que
dans l'eau et les seconds fonctionnent aussi bien dans
l'eau qu'hors d'eau.

Les hydrophones

Les hydrophones enregisfuent, par des capteurs piezoé-
lectriques, les variations de pression de I'eau dans la-
quelle ils se fuouvent. Ils ne captent correctement que
les ondes de compression (ondes P). En contuepartie,
ils présentent l'avantage d'êfue peu encombrants et, re-
liés à un câble sismique, ils peuvent ètre mis en place
simultanément (au nombre de 72 ou 24) dans un fo-
rage pour receptionner un même impact. L'utilisation
de ce câble à hydrophones sera décrite plus loin pour
la technique du carottage sismique ($2.4.1) et pour la
tomographie ($ 2.4.5).

2.3.2. Les géophones

Les géophones enregisfuent les vitesses particulaires au
moyen de bobines dont le déplacement engendre un
signal élechique. Ils permettent de capter aussi bien les
ondes P que les ondes S. Pour fournir des enregistre-
ments de bonne qualité, les géophones doivent ëfue
parfaitement plaqués au terrain. Lorsqu'on les utilise en
forage, le couplage correct géophone-terrain se fait au
moyen d'un dispositif de tgrpe pneumatique, relative-
ment lourd et encombrant. De ce fait, alors que le
nombre de points de rêceptions simultanées est de 12
ou 24 lorsqu'on utilise des hydrophones, il n'est que
de 1 ou 2 lorsque la réception se fait par géophones
plaqués à la paroi. Ceci est pénalisant en particulier
pour les tomographies qui nécessitent de nombreux
couples émissio n-rêception.

2.3.3. Les sondes formées de trois géophones.

Pour rêceptionner à la fois des ondes P et des ondes S,
on utilise une sonde comportant trois géophones
(1V + 2H) vibrant dans hois directions orthogonales.
Pour que les ondes S rêceptlonnées soient claires, il est
également nécessaire que ces sondes soient soigneu-
sement plaquées aux parois du forage ou scellées sur
les parements de l'ouwage.

2.3.4. I^a chaîne de mesure

Les laboratoires sismiques modernes sont tous des la-
boratoires numériques qui permettent la sommation des
signatrx. Cette propriété est essenti elle pour améliorer
le rapport signal/bruit. Ils présentent tuèa gêneralement
des caractéristiques satisfaisantes pour l'ensemble des
essais décrits ci-après : gain suffisant, toutes possibilités
de filfues, gains de sortie, enregisfuement sur disquettes
ou bandes magnétiques pour fuaitements ultérieurs.

REVUE FRANçAISE DE GÉOTECHNIOUE

2.4. I-es différentes méthodes
de transparence sismique

Compte tenu des performances des matériels, de leurs
confuaintes, de la nécessité ou non d'enregisfuer des
ondes S, les différents essais suivants peuvent ète pra-
tiqués. Ils sont résumés dans le tableau.

2.4.7. Le carottage sismique

Le carottage sismique est I'essai le plus simple. Il utilise
un seul forage. Une grappe d'hydrophones ou de géo-
phones moulés sur un câble est descendue dans le
forage (fi}. 2\. On peut ainsi enregistrer 12 ou 24 si-
gnaux à différentes profondeurs, pour une même émis-
sion de surface. L'essai permet donc I'enregisfuement
des vitesses des ondes P en fonction de la profondeur.
il est nécessaire de maintenir le forage en eau pour
assurer le couplage rêcepteur-terrain.

Cette méthode rapide valorise les sondages et en par-
ticulier les sondages destructifs. Elle complète des me-
thodes sismiques plus lourdes, telles que la tomographie
(voir $ 2.4.5).

Fig. 2. - Le carottage sismique.

1: Emission tir;2: Réception;3: Laboratoire.

Fig 2. - Sers mic logging.

7 . Shot point; 2 : Reception, 3. Seismograph.

2.4.2. L'essai cross-hole

L'essai cross-hole est rêalisê entre deux forages, I'un
consacré à l'émission et l'autue à la réception (fig. 3).
Classiquement, cet essai destiné à valoriser au mieux
les sondages est utilisé pour mesurer les vitesses des
ondes P et des ondes S, sur des fuajectoires horizon-
tales. Les ondes de cisaillement sont des ondes S vi-
brant dans le sens vertical.

La difficulté d'isoler une onde tardive S au milieu d'une
vibration complexe amène :

à étudier les seuls trajets horizontaux en plaçant
émetteur et rêcepteur au même niveau ;

à utiliser une source qui produit un effort de cisail-
lement ênergêtique ;

à utiliser un capteur capable de bien rêceptionner
des ondes S.
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Tableau - Les différentes techniques de transparence sismique pour reconnaître un barrage.

Dénomination
de l'essa i

lmpla ntation
des investigations Em ission Réception Trajets étudiés Paramètres mesurés

Carottage
sismiq ue

1 forage
(en eau)

Tir en surface Grappe de n géophones
ou d'hydrophones

n trajets
sensiblement
verticaux

Ondes P

(vitesses verticales)

Cross- hole 2 forages Source à frappe
déplacée en n points

Sonde formée
de 3 géophones
(1 V + 2 H) déplacée
aux mêmes niveaux

n trajets
horizontaux

Ondes P et S
(vitesses
horizontales)

Down - hole 2 forages Source à frappe
à I'une des extrémités
d'un forage Sonde formée

de 3 géophones déplacée
à diverses profondeurs

Trajets
sensiblement
verticaux

Ondes P et S,
(vitesses verticales)

1 forage Dispositif de frappe
transversal en surface

Ondes P et Sn
(vitesses verticales)

Tra nsparence
simple

2 parements Canon à air dans le cas
d'un parement en eau

Frappe dans le cas
d'un parement
hors d'eau

Géophones scellés
au parement aval

Géophone ou hydrophone
dans le forage

1 trajet ou n

trajets étudiés
indépendamment

Ondes P

1 forage
et 1 parement

Tomographie 2 forages
ou parement
et forage
ou 2 parements

Source à frappe
déplacée en n points ou
explosifs peu puissants
placés en n points

Grappe de p hydrophones
si forage en eau

n x p trajets
quelconques

Ondes P
(éventuellement
ondes S)

Sonde de 3 géophones
déplacés en p points

Fig. 3. - L'essai cross-hole.

1 : n émissions ; 2 : n réceptions par dispositif plaqué
à la paroi ;3:ntrajets horizontaux.

Fig 3. Cross- hole test.

7 n emissim 
'n3 ,i 'î':';""i:,:;?:fi:;;,,i?vice asainst

On utilise de prêfêrence une source à frappe plaquée
confue la paroi du forage, deplacee successivement en
chaque point d'émission. Cependant, la spécificité de la
sonde qui qêe du cisaillement n'est pas de nature à
perrnethe de grandes portées et limite donc la distance
enfue sondages. La sonde de réception, compo see de

fuois géophones, est plaquée également aux parois et
dêplacêe aux mêmes niveaux.

Le dépouillement classique de l'essai cross-hole sup-
pose des forages distants de 5 à 10 m. Si les forages
sont plus éloignés, jusqu'à 20 ou 30 m, il est nécessàre
de consid êrer que les fuajets les plus courts en temps
ne sont pas obligatoirement les fuajets directs, mais des
fuajets éventuellement réfractés sur des horizons plus
rigides. On doit tenir compte de I'ensemble des mesures
à différents niveaux et établir un modèle de succession
de vitesses cohérent. Ceci nécessite un programme de
fuaitement automatique des temps d'arrivée. Le calcul
doit tenir compte de la courbure des rayons (vitesses
variant progressivement avec la profondeur) etf ou de
leur réfraction (horizons bien caractêrisés en couches).

Les signaux peuvent ëte tuaités en analyse de frê-
quence. Avec les sondes à frappe, les frequences des
ondes P sont de I'ordre de 1 000 à 1 400 Hertz et celles
des ondes S de 150 à 300 Hertz. Lorsque la source est
bien adaptée, cette reconnaissance des signaux par leur
frequence est suffisamment caractéristique pour qu'au-
cun traitement ne soit nécessaire. Avec les sondes hi-
directionnelles, la distinction enfue ondes P et ondes S
est facilitée, car leurs arrivées respectives sont enregis-
trées par des capteurs différents (fig. 7).

2.4.3. L'essai down-hole
L'essai down-hole est dênvê de I'essai cross-h ole.
Comme lui, il mesure les vitesses des ondes P et S,
mais sur des fuajectoires d'ondes verticales et non ho-



rizontales. Il existe der.ur variantes de cet essai. Dans la
première, l'émission est placêe près d'une extrémité
d'un forage et les rêceptions près de l'aufue e>frêrnitê,
du second forage, assez rapproché du premier (fig. 4a)"
On gênère alors des ondes P et des ondes S, (ondes
de cisaillement dans la direction verticale).

La seconde variante n'utilise qu'un seul forage en dis-
posant d'une source de frappe hansversale au sol et
placêe en surface (fig. 4b). On génère alors des ondes P
et des ondes S. (ondes de cisaillement dans la direction
horizontale). Cômparé à I'essai cross -hole, cet essai qui
utilise les mêmes matériels, perrnet de lever des indé-
terminations dans le cas d'heterogénéités dans le sens
horizontal. L'essai cross-hole suppose en effet que les
couches travers ëes sont homogènes dans le sens hori-
zontal. L'essai dow-hole est plus fréquemment utilisé
pour les études de fondation de centuales nucléaires.

A

Fig. 4. - L'essai down-hole.

| : Laboratoire; 2: Emission (EI et E2) ; 3: Réception
(RI à Rn).

Fig 4. - Down hole test.

1 . Seismograph ; 2 : Shot point (El and E2) ;
3: Reception (R7 to Rn).

2.4.4. I^a tansparence simple

En variante de l'essai de base cross-hole realisê, enfue
deux forages, il s'avère possible d'utiliser un parernent
ou les deux pour placer les émetteurs et les rêcepteurs.
Dans le cas d'un barrage on peut donc :

placer les émetteurs sur le parement aval, et les
récepteurs dans un forage ;

placer les émetteurs sur le parement arnont et les
récepteurs dans un forage ou sur le parement aval
(fig. 5).

L'essai de fuansparence simple étudie donc un barrage
plutôt dans le sens amont-aval par opposition à I'essai
cross-hole qui l'étudie en genêral dans le sens rive à
rive. L'intérêt le plus net de cette technique est d'êhe
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5. - La transparence sismique.

Laboratoire ; 2 : Géophones ; 3 : Canon à air.

Fig 5. - Direct seismic measures.

Seismograph; Geophones; 3:Air gun.

applicable en I'absence de forage. En confoepartie, il faut
dans ce cas plaquer les sondes de rêception sur le pa-
ren'lent aval, ce qui exige des échaffaudages ou le re-
cours à des alpinistes. Toujours dans le cas où l'on
fuavaille sans forages, la technique du canon à air per-
met de déliwer des ondes de quahté depuis un pare-
ment amont en eau, mais ne permet de bien mesurer
que des ondes P.

2"4.5. Iâ tomographie

On appelle tomographie toute méthode de détermina-
tion des vitesses sisrniques grâce au balayage d'un plan
d'expêrimentation (ou panneau) par des rayons sis-
miques et à une interprétation des mesures par un pro-
cessus d'inversion automatique.

Sur une ligne on dispose p recepteurs qui restent fixes
pendant toute I'expérimentation. Sur une aufue ligne on
déplace l'émetteur successivernent en n points. Pour
chaque point d'émission on mesure les temps d'arrivée
aux p rêcepteurs (fig. 6). On dispose ainsi de n.p infor-
mations que l'on fuaite à l'aide de programmes auto-
matiques d'inversion peffnettant d'établir une carte des
vitesses sismiques.

Pour une reconnaissance de barrage, la tomographie
peut se faire enhe deux forages, enfue un forage et un
parement ou enfue le parement amont et le parement
aval.

L'interprétation des mesures suppose que detx rayons
sismiques voisins suivent par continuité des fuajets voi-
sins mais pas nécessairement droits.

Cet essai est en principe resewe à l'étude des ondes P
seulement, car la mesure des temps d'arrivée des
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2

Fig. 6. - La tornographie: analyse en ondes P de n.p
rayons et traitement automatique.

1 : Forage d'émission ; 2 : Forage de réception ;
3 : n émissions ; 4 : p réceptians.

Fig 6. Tomography'P waves analysis of n.p ravs and
automatic treatment

7 : Transmitting drill hole. 2. Receiving cirill hole;
3 : n shots ; 4' p receptions.

ondes S n'a pâs, pour l'instant, une précision compatible
avec I'exigence du processus d'inversion automatique.

Les émissions peuvent êfue pratiqu ë,es à l'explosif à
condition de ne pas dégrader le forage qui doit ève
utilisé de nombreuses fois, d'où tout I'intérêt des sources
à frappe qui dégradent rnoins le forage à ênergie don-
né,e. La figure 9 monfue I'exemple d'une carte des vi-
tesses obtenues enfue les hois forages de reconnaissance
pratiqués au barrage de la Gimond, distants de 15 m
et 25 m.

3. DE(X RECONNAISSAI\CES PILOTES
DE BARRAGES EN MAçONNERIE

Dans le cadre de l'étude de diagnostic de sécurité de
barrages anciens, le CEMAGREF a eu l'occasion de
proposer une méthodologie de reconnaissance basée
sur des sondages carottés et sur la valorisation de ces
sondages par des études géophysiques. Les deux cam-
pagnes géophysiques que nous allons decrire ont êté
pilotées par le CEMAGREF et réalisées par SEGG.

3"1 . I-e, barrage de la Bourne (1980)

Le barrage de la Bourne est un barrage poids déversant
en maçonnerie destiné à alimenter un canal d'irrigation.
Constuuit en 1870, il est haut de 18 m sur la molasse
de fondation. Le parement amont est vertical et le pa-
rement aval a un fruit de 0,57, a priori largement in-
suffisant.

3.7.7. Le programme des reconnaissances

Le diagnostic du barrage a êtê rêalisê en 1980. Les
reconnaissances ont comporté la réalisation depuis la
crëte de quatre sondages carottés descendus de 5 m
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dans la fondation. L'heterogênêitê des carottes a
conduit le CEMAGREF à lancer une campagne de re-
connaissance géophysique par méthodes micro-sis-
miques et micro-élecfuiques.

Les mesures sismiques ont comporté (fig. 7) :

des carottages sismiques avec émission en tëte de
chaque forage et réception tous les 50 cm ;

des mesures par fuansparence simple avec émission
du choc au pied aval du barrage et réception par des
géophones placés dans les sondages tous les mètres.

Fig 7. - Barrage de la Bourne - Vue en coupe
en partie centrale,

1 : Ebranlement pour carottages sismiques; 2: Sondage
de réception ; 3 : Maçonnerie ; 4 : Béton maigre ;

5 : Ebranlement par transparence,

Fig 7. - La Bourne dam: cross section in central part.

1 : Shot point for seismic logging; 2: Reception hole;
3: Masonry, 4. Lean concrete,'

5. Shot point for direct measures.

il est à noter que les méthodes employées utilisaient
seulement les sondages un par uD, confuairement aux
méthodes de type cross-h ole. En oute, les mesLrres par
fuansparence simple se sont appuyées sur les quafe
sondages, parce qu'il n'était pas économiquement en-
visageable de vider la retenue, et que les techniques
d'émission puissante sous l'eau n'étaient pas encore
classiquement utilisées.

Par ailleurs, des mesures micro-élecfuiques ont ête rêa-
lisées avec une électrode d'érnission implantée en rive
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à une distance supposée infinie, une autre electrode
d'émission placê,e dans le forage et deux electrodes de
réception dans le forage également. Le forage était
maintenu en eau à l'aide d'une pompe.

3.7.2. Les résultats

Les sondages ont montré que le corps de I'ouwage était
relativement poreux avec une permêabilité extrapolêe de
25 UL alors que les parements et la crëte montraient
des permeabilités de 1 à 3 UL. Le matériau carotté s'est
rêvele de qualité hétérogène. parfois tuès bon, parfgig
poreux ou caverneux. L'un des quafue sondages a dû
ëte tubé en partie basse ; il s'agit de celui qui intéresse
la zone où le béton de fondation avait été mis en place
sous I'eau.

Les résultats de la campagne géophysique ont permis
de bien distinguer :

la maçonnerie formant carapace avec une résistivité
de 180 O x m et une vitesse sismique de 2 300 mls;

le béton du cæur du barrage avec une résistivité
plus faible de 130 O x m et une vitesse sismique de
l'ordre de 4 000 mls;

le béton de fondation avec une résistivité de
140 O x m et une vitesse de 4 100 mls;

la molasse de fondation avec une résistivité de
80 O x m et une vitesse de 2 500 m/s.

On a pu associer les faibles valeurs de la résistivité à la
présence de béton poreux.

La campagne a, en ouhe, monfué que les carottes ob-
tenues par le sondage qui avait dû ëfue tubé, donnaient
une vision trop pessimiste de la qualité reelle du béton
(un caillou enfuaîné par la couronne ayant pu désagré-
ger les matériaux forés). Il a enfin eté confirmé que les
sondages n'êtaient pas passés à côté de zones de qua-
lité médiocre. Une reconnaissance limitée à des son-
dages carottés êcartes de 15 m a donc pu ëtre validée
par un complément peu coûteux de géophysique (DE-
GOUTTE, 1986).

Une opération similaire a également êtê realisê,e avec
succès en 1986 au barrage de Moulin-Bertuand sur I'Hé-
rault constuuit en 1922 et haut de 13 m.

Le barrage de la Gimond (1991)

3.2.7. Cadre de I'intenrention

Il s'agit d'un barrage-poids en maçonnerie servant à I'ali-
mentation en eau potable. Constuuit en 7923-7925, il
a ô-te rehaussé d'environ 2 m en 1957, ce qui porte sa
hauteur mæ<imum à 19 m sur fondation. Un remblai de
5 m vient l'épauler à I'aval.

Lors d'une première visite de I'ouwage en 7989 le CE-
MAGREF a mis en évidence les points suivants :

sous-dimensionnement notoire de l'évacuateur de
crues ;

présence d'un abondant placage de calcite sur la
partie visible du parement aval, masquant partiellement
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les fuites et indice d'une dissolution du liant de la ma-

çonnerie (chaux hydraulique) ;

quelques fuites observables ne reprêsentant proba-
blement qu'une faible part des percolations à fuavers
I'ouwage, compte tenu du remblai aval.

Par ailleurs, quelques calculs simples de stabilité ont
monfué eu€, depuis le rehaussement, la sécurite du bar-
rage était limite, en particulier en cas de forte crue. Cela
a conduit à convaincre le maîfue d'ouwage d'engager
un programme de reconnaissances approfondies qui,
ouhe les aspects hydrologie et hydraulique de l'êvacua-
teur, a porté essentiellement sur la sfuucture de l'ou-
wage. Cinq sondages carottés ont êtê réalisés, trois
verticaux depuis Ie couronnement (S1, 32 et 53) et
deux inclinés depuis le pied aval (S4 et S5), avec essais
de laboratoire, essais de permêabilité de type Lugeon,
essais sismiques et équipement en piezomètres.

H2

Fig. 8. - Exemple d'enregistrement fourni par une sonde
composée de 3 géophones (1 V et 2 H).

Barrage de la Gimond, 52-51, 9 m de profondeur.

V : onde S ; H|, H2 : ondes P.

Fig B. - Recording with a 3 geophones device (1 V and
2 H) Gimond dam, 52-57, 9 m depth

V. Swave, H7, H2'Pwaves.

3.2.2. Reconnaissance sismique

Le but de cette auscultation était de realiser un zonage
des vitesses sismiques pour verifier l'homogêneité de la
maçonnerie ou, au contraire, pour localiser les zones
où Ie corps de l'ouwage était plus dégradé que ne le
montraient les carottes. Confuairement au barrage de la
Bourne, les techniques utilisées ont permis d'étudier à
la fois des plans amont-aval et des plans rive à rive.
CeTte approche tridimensionn elle permet une bonne
connaissance de l'ensemble de la structure. Une zone
de maçonnerie particulièrement mauvaise dans Ie son-
dage central , a pnon destiné à ëtre le pivot des mesures
cross-h ole et de la tomographie a entuaîné des difficultés
d'équipement de ce sondage, le rendant impropre aux
mesures sismiques. De ce fait l'émission au droit de ce
forage a ête faite dans la retenue sur une ligne verticale
Ie long du parement amont au moyen d'un canon à
air. Le décalage de 2,20 m qui s'en suit, n'enhaîne pas
de modification significative dans l'interprétation des
mesures.

La campagne de reconnaissance sismique a comporté :

deux séries d'essais qoss-hole entre les fuois son-
dages de crëte avec enregistrement des ondes P et
ondes S ;
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un double panneau vertical de tomographie entre
les fuois sondages de crète portant sur les ondes P ;

fuois plans subhorizontaux de fuansparence simple
enh'e parements en ondes P;

des carottages sismiques dans deux sondages de
crëte en ondes S.

3.2.3. Résultats de Ia campagne sismique

a. Cross-hole

Les figures 10 et 11 fournissent les résultats des essais
cross-h ole enfue d'une part 52 et 53 et d'aufue part 52

53

et 51. Les vitesses mesurées des ondes P et des
ondes S permeftent de déduire :

le module d'Young dynamique :

. valeur moyenne : 22 400 MPa,
o valeurs extrêmes : 15 900 MPa et 31 300 MPa ;

Ie module de cisaillement dynamique :

o valeur moyenne : 8 500 MPa,
. valeurs extuêmes : 6 000 MPa et 12 400 MPa ;

le coefficient de Poisson :

o valeur moyenne : 0,31,
o valeurs extrêmes : 0,26 et 0,35.

Fig. 9. - Barrage de la
Fig 9. - Gimond Dam :

Gimond : carte des

map of the seismic

vitesses des ondes P, obtenue par tomographie.
velocities of P waveg obtained bV tomographV.

-1t4--
1!{n

Fig. 10. et 11. - Barrage de la Gimond.
Vitesses sismiques des ondes P et des ondes S.

Fig 7 0. et 7 7. - Gimond Dam :

P and S waves seismics velocities.
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Les profils des vitesses des ondes de compression et
de cisaillernent monfuent des zones de vitesses plus
faibles, indices de maçonnerie plus rnédiocre de 3 m
à 7 m sur le panneau S2-S3 et en partie haute du
panneau S2-S1.

b. Transparence simple et sismique réfraction

Les mesures par transparence simple font apparaître
une forte anisotropie des vitesses des ondes P :

vitesse moyenne de rive à rive dans le corps de
l'ouwage:3610m/s;

vitesse moyenne de rive à rive sur le parement aval :

3 725 m/s;
vitesse moyenne amont aval : 2 835 m/s.

Les vitesses de rive à rive sont du même ordre de
grandeur que les vitesses mesurées sur le parement aval,
mais elles sont en moyenne 30 Vo supérieures aux vi-
tesses dans le sens amont-aval. Ceci traduit le soin par-
ticulier apporté sur ce type d'ouwage à la réalisation
des parements (maçonnene de pierres appareillées) par
rapport au remplissage interne qui contient une forte
proportion de liant plus ou moins dégradé.

c. Tomographie

Les mesures réalisê,es enhe 52 et 53 et entue 32 et 51
peffnettent de disposer d'une carte des vitesses sis-

miques des ondes P sur un panneau moyen vertical de
40 m de longueur en partie centrale de l'ouwage
(fig. 9).

Globalement on note une augmentation des vitesses
avec la profondeur, avec sous le niveau - 11,0 m des
valeurs presque toujours supérieures ou égales à
3 750 m/s.

Des zones de vitesses plus faibles apparaissent près des
sondages en partie haute. Les zones médiocres des fo-
rages 51 et 32 ressortent aussi bien de la tomographie
que des fuansparences sismiques. Elles sont confirmées
par l'observation des carottes.

En revanche, l'anomalie cartographique au droit du fo-
rage 53 semble avoir étê, exagêrê,e par le processLrs

d'inversion automatique, car cefre zone de faibles vi-
tesses est adjacente à une zone de très fortes vitesses
(" téléscopage > de zanes de vitesses tuès diffêrentes).
Cette anomalie au droit de 53 n'est d'ailleurs pas re-
perêe par les fuansparences.

3.2.4. Conclusion des reconnaissances
du banage de Ia Gimond

L'ensemble des reconnaissances a montré que le bar-
rage présentait des défauts d'étanchelte liés à des phé-
nomènes de dissolution du liant, ayant creê des
passages préférentiels pour l'eau. Mais du point de vtre
mécanique, la maçonnerie reste globalement de bonne
qualité ainsi qu'en attestent l'observation des carottes,
les essais mécaniques et les valeurs relativem ent êIevees
des vitesses sismiques. Les parements de I'ouwage, rêa-
lisés avec plus grand soin, présentent des caractéris-
tiques sensiblement meilleures que le remplissage
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centual. On distingue quelques zones plus médiocres
situées surtout en partie haute de l'ouwage.

Les contraintes liées à I'exploitation de ce barrage pour
la fourniture d'eau potable vont probablement orienter
les fuavaux de confortement vers la réalisation d'un voile
d'injection, traitant le corps du barrage et sa fondation.
Ce traitement apparaît adapté à la nature de la per-
méabilité affectant l'ouwage.

4. ENSEIGNEMENTS TIRÉS

Les deux reconnaissances décrites (barrages de la
Bourne et de la Gimond) montrent bien les progrès
réalisés en dix ans dans les méthodes de reconnaissance
sismique appliquées aux barrages.

En particulier, les étinceleurs et les canons à air per-
mettent de réaliser l'émission de signaux le long d'un
parement immergé. On peut donc envisager de mener
une première reconnaissance sismique rapide, sans son-
dages et sans vidange du plan d'eau. Par une série de
profils amont aval et en ne s'intéressant qu'aux ondes P,
on peut repêrer des zones d'anomalies sismiques qui
guideront l'implantation des sondages carottés ulté-
rieurs.

Par ailleurs, on dispose maintenant d'appareillages
d'émission et de chaînes de reception bien adaptés pour
mesurer non seulement les ondes P mais aussi les
ondes S, tant en forages que sur les parements.

Lors de la campagne d'essais au barrage de la Gimond,
pour les essais cross-h ole les enregistrements de terrain
étaient d'excellente qualité. On distinguait tuès bien I'ar-
rivê,e de l'onde P (très ênergetique) de celle de l'onde S
(fig.8). Les temps étaient pointés à 5.10'u s près, ce qui
compte tenu des ternps de parcours donne une préci-
sion de TVo. Si on tient compte par ailleurs de I'erreur
de verticalité des sondages (moins de I Vù on aboutit
dans ce cas à une effeur expérimentale sur les vitesses
de l'ordre de 2,5 Vo.

Une telle précision permet une interprétation de type
tomographie avec des programmes Ce calcul à rayons
courbes situés dans un même plan.

Cependant ces méthodes de reconnaissances sismiques
comportent un certain nombre de contraintes et de li-
mites :

les essais cross-hole et les tomographies nécessitent
des forages d'autant plus rapprochés les uns des aufues
qu'on demande une reconnaissance fine. Il y a là un
premier inconvénient d'ordre économique ;

lorsqu'on réalise ces forages dans un barrage pour
lequel on suppose l'existence de zones dégradées ou
suspectes, on risque de se heurter à des problèmes
d'exécution et d'équipement de ces forages. La réali-
sation des essais sismiques nécessite la pose d'un tu-
bage plastique scellé au terrain ;

enfin, lors d'essais cross-hole ou de tomographies
réalisés rive à rive sur un banage-poids, il est à craindre
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que la faible épaisseur de I'ouwage conduise à des pro-
pagations prêferentielles le long des parements. C'est
en particulier le cas pour des ouwages en maçon nerie
dont les parernents sont constitués de pierres tàiil êes et
appareillées avec plus de soin que le remplissage in-
terne. Ceci conduit aussi à réduire les distances entre
émission et réception.

On peut donc pour des reconnaissances futures pro-
poser la méthodologie suivante :

o En première phase, on réalise une campagne sis-
mique lêgère basée sur la fransparence simple entre les
parements amont et aval, ne nécessitant ni sondages,
ni vidange de la retenue. Les signaux sont émis au
canon à air. Les capteurs sont scellés sur le parement
aval, ce qui exige I'intervention d'alpinistes pour les
grands barrages. On peut travailler sur des profils situés
soit sur des plans horizontaux (investigations par
couches), soit sur des plans verticaux. On ihercherà à
identifier les pacicularités éventuelles liées aux zones
des parements (sismique de surface). La densité des
points d'émission et de réception dépendra du degrê
de précision souhaité (maille de 4 x 4 m à titue indi-
catif). Selon la qualité des signaux enregistués, il sera
parfois possible de pointer les ondes S et de dresser
une prernière cartographie sommaire des modules sis-
miques.
o En seconde phase, au vu des résultats de la pre-
mière campagne sismique, on définira le nombre et l'im-
plantation des sondages carottés qui constitueront la
base principale de la reconnaissance : examen des ca-
rottes, essais de laboratoire (densité, porosité, résistance
à la compression et au fendage, vitesse sismiqu e...), €s-
sais in situ (dilatomètue, permêabilité) et équipement en
piezomètes.
o Enfin en troisième phase, on réalisera éventu elle-
ment une deuxième campagne sismique basée sur des
mesures cross-h ole ou tomographies enfte sondages ou
enfue sondages et galeries en opérant sur des bases
courtes et avec pour objectifs la mesure précise des
modules (ondes P et S) etf ou I'investigation approfon-
die d'une éventu elle zone suspecte.

Cette méthodologie est à opposer au phasage plus clas-
sique que nous avons utilisé jusqu'alors qui comprenait
chronologiquement :

une reconnaissance par sondages carottés ;

une campagne sismique essentiellement realisêe à
partir des sondages, destlnêe en particulier à vérifier leur
reprêsentativité.

Le gros intérêt de la méthodologie proposée ci-avant
est de rnieux localiser les sondages et éventuellement
d'en limiter le nombre.

55

REMERCIEMENTS

La publication du présent article a ête rendue possible
grâce à l'accord du Syndicat intercommunal du canal
de la Bourne et de la commune de Ch azelles-sur-Lyon,
propriétaires des deux barrages décrits.

Les tuavaux du CEIvIAGREF en matière de sécurité des
barrages sont encouragés par le ministère de l'Environ-
nement (direction de I'Eau) et par le ministère de l'Agri,
culture (direction de I'Espace Rural et de la Forêt)"

BIBLIOGRAPHIE

DEGOUTTE G., TOURMENT R. (1991), La santé des
barrages anciens. Informations Techniques du CE-
IVIAGREF, 81 (3), 7 P.

DEGOUTTE.G., MONCHALIN G. (1986) , Renforce-
rnent d'un barcage par des tirants actifs. Informa-
tions Techniques du CEMAGREF, 62 (3), 6 p.

LINO M. et al. (1991), Vieillissement de quelques bar-
rages français très anciens. Pratique de leur réha-
bilitatton. XVII" Congrès CIGB Menne (Autuiche),
Q. 65, R. 1, r-27.

ENEL-ISMES (199I), The problem of dam ageîng :

ENEL experiences. K/trI" congrès clGB MenÀe
(Autuiche), Q.6b, R.36, GS7-G76.

tsERTACCHI et al. (1991), Geophysical rnethods Tor
the detection of ageing and effectiueness of repairs
in dams. K/ll" congrès clGB Menne (Autuiche)"

Q. 65, R.34, 619-636.

SEGG (1991), Auscultatton sismîque du banage de Ia
Gimond. Rapport d'études, Le Plessis-Robinson
(France), 35 p. et annexes.

BERTRAI\D Y., BORDET C. (1982), Déterminahon in
situ des propnétês dynamiques du rocher pour les
projets de centrales nuclé,aires. Congrès internatio-
nal de l'Association internationale de Géologie de
I'lngénieur, New-Delhi (lnde).

BERTRAI\D Y., TAKSHMANAN J. (1985) , Le Génie
parosfsmique. Chapifue IV-6 : u Mesures in situ des
paramètres dynamiques du sol ,r, Paris, Presses de
I'ENPC.

BERTRAI\D Y., IAKSHMANAI\ J. (1987), Tomosra-
phies de uitesses sismiques en ondes de ctsatlle-
ment. Journées de physique des laboratoires de
l'équipement.





NOTE TECHNIQUE
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d'un versant naturel instable
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Rev. Franç. Géotech. n" &, pp.57-61 (juillet 1993)

Le suivi sur plusieurs années du versant naturel instable
de Sallèdes (sur lequel les laboratoires des Ponts et
Chaussées ont consfuuit deux remblais expérimentaux)
monûe eu€, selon les conditions climatiques, la nappe
phréatique fluctue entue 1 et 5 mètues de profondeur.
Les mouvements significatifs du versant se produisent
lorsque la nappe atteint un seuil critique situé vers
2 mètes de profondeur. Au vu des problèmes posés
par la prise en compte des déplacements dans les ana-
lyses de stabilité, on fuouvera dans ce qui suit quelques
enseignements tirés de cette expérimentation, avec en
particuher l' êtude des relations pluviométri e-piezoméhie
et piêzométuie- déplacements.

1. LE SITE DPÉRIMENTAL
DE SAUÈDES
Ce versant de 7" de pente moyenne est constitué en
surface et sur une épaisseur de 6 à 10 mètues de col-
luvions argileuses qui se sont mises en place sur un
substatum marno-calcaire stratifié horizontalement
d'âge oligocène. Ces formations superficielles glissent
lentement au contact du subsfuatum, le phénomène
ayant êtê amplifié à I'aval du remblai B expérimental
constuuit en 1980 à une hauteur inférieure à la hauteur
de rupture, définie par l'expêrimentation préalable du
remblai A.

Des mesures de paramètres tels que la pluie, la piêzo-
métie et les déplacements (inclinométuie) ont êtê rêa-
lisées avec une frequence sensiblement hebdomadaire
pendant les quafue premières années et à un rythme
plus espacé par la suite. D'aufues paramètres tels que
l'évapotranspiration (ETP) ont êtê recueillis auprès de
la station météorologique d'Aulnat distante du site d'en-
viron 30 kilomètues.

2. REL{TION
PLWI O MÉTR I E - PI ÊZONNÉTN I E

Compte tenu des données disponibles, un modèle pu-
rement statistique a êtê utilisé pour schématiser le cycle
de I'eau : le modèle linéaire régressif consiste à fuouver

* 8-10, rue Bernard-Palissy, ZI du Brêzet, BP 11, 63014 Cler-
mont-Ferrand Cedex.

une relation linéaire entre la piezomêtrie et I'ensemble
des variables telles que la pluie (variable de recharge),
l'évapotranspiration des vêgêtaux (variable de decharge)
voire de la hauteur piezoméUique lors de la mesure
prêcedente (variable de drainage). Le modèle est calê
sur un e pêriode donné e et les prévisions sont calculées
à partir de ces résultats en utilisant un algorithme de
régression multiple. La qualité de la prévision est êva-
luee par la différence entre I'observation et la prévision :

l'indice utilisé est l'êcart moyen quadratique (EUq1.

2.L Modèle 1

Dans ce modèle simplifié, on considère que la hauteur
plêzométuique peut ëfre expliquée par les seuls anté-
cédents climatiques (pluie, évapotranspiration).

Pl _ a + bSPL_l_i cSETP_l_i

Pl : pression interstitielle

SPL et SETP : cumul des antecedents de pluie (entre
1 et i jours) et des évapotranspirations (entre 1

et - j jours).

a, b, c : coefficients de régression.

Dans un premier temps, il est intéressant de dêterminer
I'intervalle de temps précédant la mesure piêzoméfuique
pour lequel les paramètres utilisés influencent celle-ci.
On constate (fig. 1) que le meilleur modèle est celui
prenant en compte l'antériorité de 50 jours de pluie et
100 jours d'ETP : le sol a donc une u mémoire ', plus
courte vis-à-vis de la pluie que de l'évapofuanspiration.
Ce phénomène est liê à une plus grande rapidité d'in-
filfuation comparée à l'action des végétaux.

On notera d'aufue part les valeurs suivantes :

sans ETP : Régression Pl : f(SPL-1-50) tr - 0,28
sans pluie : Régression Pl : f(SETP-1-100) tr - 0,25

Pour améliorer encore ce modèle, oo décompose la
pluie cumulée en plusieurs variables explicatives qui
sont des cumuls sur 10 jours.

La fiigure 2 présente les courbes de calage (sur tuois
années : 1980, 1981 , 1982) et de prévision (sur sept
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10

années) du modèle pour lequel on fait intervenir le
cumLrl de pluie pour cinq décades (- 1 à - 10 jours,
L1 à - 20 jours, - 21 à - 30 jours...), soit:

Pl -- a + b1 SPL_1_10 + bz SPL_11_20 + b3 SPL_21_30

+ b4 SPL_31_40 + bs SPL_41_'0 + c SETP_1_100

On constate dans l'ensemble d'assez bons résultats :

EMQ calage _ 5,2 kPa

EMQ prévision _ 9,3 kPa _ 93 cm d'eau

à comparer avec la précision de la mesure qui est de
l'ordre de + 0,5 kPa (+ 5 cm d'eau).

On observe quelques périodes de mauvaise prévision
comme celles du premier sernestue 7984 ou du début
1986, phénomène bien mis en évidence par l'évolution
des EMQ dans le temps (fig. 3).

2.2. Modèle 2

Ce modèle prend en compte
prêcêdemment mesurée et un
est assimilé à une fonction du
pression interstitielle :

Pl _ Pl_, + aH_, + bPl'z +

la pression interstitielle
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EMQ (kPo)

1 984 1 986 1 988

évolution dans le temps de I'EMQ.
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moins bonnes à partir de 1985 date à laquelle les in-
tervalles de temps i enhe les mesures ont ête nettement
plus grands (fig. 5).

On notera qu'une comparaison entre les modèles peut
ëtre realisêe en calculant les EMQ des résidus de pre-
vision sur un e pôriode de calage comprenant l'ensemble
des mesures. L'ajusternent enfue la pression interstitielle
mesuré e et celle calculé e prêsente un coefficient de cor-
rélation donné dans Ie tableau I.

On retiendra que le modèle qui utilise la dernière me-
sure plêzoméfuique observée (fréquence des mesures de
l'ordre de 7 jours) permet de faire des prévisions de
très bonne qualité sur une période d'au moins deux
ans.

EMQ (kPo)

12

10

2

0

Fis

1 980 1982

3.-Modèle1:

Par ailleurs, Ie drainage étant lui-même fonction du
temps, le pas de temps i entre deu< mesures a êtê in-
tuoduit dans le modèle :

Pl - (t + a) Pl_, + biPY_, + csPl_r_, dsETp_1_,

Pl. - pression interstitielle mesurée à la date prece-
dente.

i - pas de temps entre deux mesures.

La figure 4 présente les courbes de calage (sur deux
années : 1980, 1981) et de prévision (sur huit années)
du modèle.

On constate une très nette amélioration par rapport au
modèle prêcedent. En particulier les résultats de la pre-
vision des années 7982 et 1983 (les mesures présentent
sensiblement les mêmes pas de temps que celui du
calage) sont de tuès bonne qualité avec un EMQ du
même ordre de grandeur que celui du calage (3,8 kPa)
soit 38 centimèfues d'eau. Les prévisions deviennent
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3. REIATION
PrÉzouÉrn r E - D ÉPTACEM ENTs

L'analyse des mouvements conduit à s'intéresser, oufue
l'amplitude du phénomène, à sa vitesse et même à son
accêlération.

La figure 6 reprêsente l'évolution des vitesses de dépla-
cements observê,es en fonction de la hauteur piezo-
méhique. On constate qu'il edste un seuil de pression
au-delà duquel les vitesses peuvent brutalement diver-
ger : il est d'environ 50 kPa au point considéré et cor-
respond donc, puisque le piezomètre est situé à
6 mèbes de profondeur, à une nappe située à 1 mètue
sous le terrain naturel. En deçà, une plage de 10 à
13 kPa conduit à des vitesses plus faibles, puis pour
une nappe sensiblement inférieure à 2 mètes de pro-

Pression interstitielle (kPo)
60
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fondeur, on constate que les mouvements sont prati-
quement nuls.

Lors des périodes pluvieuses, les remontêes de nappe
sont fuès rapides, parfois brutales et, lors des phases de
déplacement, les vitesses mesurées présentent toujours
la même allure avec en particulier une valeur de pic
(fig. 7) qui se situe, dans le temps, au moment (nès
court) de la pression interstitielle ma<imum Umæ<.

On notera sur la figure 7 l'évolution du coefficient de
sécurite au glissement d'ensemble au cours de la phase
alimentation - drainage.

il apparaît par ailleurs que la vitesse ma<imum de dê-
placement est liee à la valeur initiale Un de la pression
interstitielle (au début du phénomène de recharge). La
figure 8 donne, pour les valeurs de pressions ma<imum
êlevêes (Uma< _ 40 à 50 kPa), les points expérimen-
taux obtenus dans une relation enfue Umæc/Un et la
vitesse de dêplacement mæ<imum du terrain : il ai:paraît
eu€, plus la pression interstitielle au début du phéno-
mène de recharge e9t elevêe (rapport Uma</Uo faible
et proche de 1), plus la vitesse de déplacement mesurêe
est elevee.

Umax/Uo

(mm/ jl

Fig. 8. - Relation Umax/Us en fonction
de la vitesse maximum de déplacement.

-U: moyenne des Pl ô 6m

-V: vitesse de déplocement

-D: déplocement en Gl Q5
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4. CONCLUSION

Dans l'étude des relations ente les divers principaux
facteurs caractérisant un versant argileux instable, oh
retiendra le modèle purement statistique de rlpe rê-
gression linéaire multivariable qui permet de simuler le
comportement piêzoménique dans de bonnes condi-
tions à partir de la pluviométrie, de l'êvapotranspiration,
voire de la pression interstitielle mesurée à la date pre-
cêdente. Il convient de bien apprêcier dans cette ap-
proche la nature des paramètres utilisés afin de limiter
le risque de prise en compte de variables pas tout à
fait indépendantes. Pour ce qui concerne les relations
piezomêtrie-deplacements, on retiendra que les mou-
vements du terrain se produisent à partir d'un certain
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niveau de la nappe du versant, les vitesses mæ<imum
étant obtenues au moment du pic de pressions inters-
titielles.
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1" SITUATION
ET CONTE)ffE CÉOLOGTQUE

Tant au nord qu'au sud de l'estuaire de la Seine, les
versants côtiers sont le siège de nombreux glissements
de terrain. Sainte-Adresse, située au nord-ouest du
Hawe, est particulièrement concernêe par ces glisse-
ments ; toute une zone, au sein du qutartier résidentiel
le u Nice hawais >, est affectê,e par des rnouvements qui,
actuellement, ont une intensité assez faible.

La figure 1 synthétise les terrains reRcontés :

au niveau de la mer et jusqu'à une cote + 10 NGF
environ, ,, êmerge ,, le Kimméridgien formé d'argile raide
plus ou moins marneuse enfuecoupee de bancs de cal-
caire ;

de + 10 à 35 NGF se développent les niveaux de
sable (de I'Albien) localement chargés d'argile glauco-
nieuse ;

au-dessus de ces sables et sous la
manien, oD renconhe une couche de

craie du Ceno-
quelques mèfues

d'argile compacte du Gault ;

la craie du Cénomanien
le plateau, à + 80 NGF,

d'argile à silex.

à partir de + 45 NGF ;

est constitué de limon et

Deux nappes phréatiques intéressent les formations geo-
logiquement en place : la première à la base de la craie
au-dessus du Gault, la deuxième à la base des sables,
au-dessus du Kimméridgien.

Dans les terrains meubles (argiles et sables) où les glis-
sements sont actifs, la pente moyenne est d'environ
25 Vo, ce qui correspond à un angle de talus I - 74 .

2. HISTORIQUE DES MOUÆMENTS
De 1860 à 1881, LENNIER décrit un certain nombre
de glissements dans le secteur de Sainte-Adresse. Ainsi,
le 30 juin 1866 :

u Les basses falaises, efr mouvement depuis près de
deux mois commencèrent à descendre vers la mer, en
glissant sur les argiles kimméridgiennes. Le mëme jour,
des fentes se produisirent sur le plateau, au-dessus du
terrain en mouvement. Le lendemain, 1"' juillet, les

. Chemin de la Poudrière, BP 245, 76120 Grand-Quevilly.

Fig. 1 . - coupe synthétique des terrains au Nice havrais
Sainte-Adresse.

fentes s'étaient beaucoup élargies et, à dix heures du
matin, une partie consid erable de la falaise s'éboulait
avec un bruit sourd... En tombant sur le talus d'ébou-
lement , cefre masse de roches en acc elêra la marche et
toutes les basses falaises, sur une étendue d'environ
500 m depuis la partie nord-ouest des parcs jusque
sous les signaux, furent ébranlées par le choc et suivirent
le mouvement en avant vers la mer ; mais elles s'arrê-
tèrent bientôt, et les effets de l'éboulement proprernent
dit furent circonscrits sur le point où il s'était produit.
En cet endroit, le talus d'éboulement avait à peu près
200 m de largeur et il se terminait au bord de la mer
par un escarpement formé d'argiles et de calcaires kim-
méridgiens, haut de 5 m taillé à pic. Ces calcaires et
ces argiles restèrent complètement éfuangers au mou-
vernent. A mesure que le talus d'éboulement avançait,
les parties placées en avant étaient précipitées du haut
du petit escarpement kirnméridgien à la mer ; elles y
formèrent bientôt un amas considérable. ,
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Sur ces terrains, résultats de glissements et d'éboule-
ments, DUFAYEL commence des aménagements en
1905 qui comprennent :

une digue de protection avec épis, le long de la
mer;

un grand nombre de canalisations de drainage et
de captage des sources ;

des rues, routes et différents niveaux de terrasse-
ment pour I'urbanisation.

A quelques exceptions près, ces travaux semblent avoir
stabilisé les terrains.

Pendant la guerre de 7939-1945, le site est perturbé :

consfuuctions de blockhaus, destuuction partielle de la
digue et prêlèvement de galets sur la côte, ruptures de
canalisations d'eau et de drainage, bombardements.

Dès I9M, apparaissent de grands mouvements que I'on
peut classer en tuois zones (cf. fig. 2) :

zone A1 : glissement en septembre 79M;
zone A2: mouvement de 1,60 m en I9M-I945,

mouvement de 0,50 m en 1947 -7948 
;

zone B : premiers mouvements en 1947, tassement
de 0,80 m en 1948.

Divers mouvements sont signalés au printemps 1948,
puis fin 1949, fin 1950...

3. LES GLISSEMENTS ACTUETS

La coupe de la figure 2 schématise la cinématique des
mouvements récents.

l-a, zone A1 coffespondant au glissement sur I'argile du
Gault est cinématiquement distincte de la zone M cor-
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respondant aux mouvements sur le toit des argiles du
Kimméridgien. Le niveau de la nappe dans les terrains
de la zone A2 provient, d'une part de la nappe de la
craie qui vient se déverser dans ces formations de
pentes, d'aufue part de la nappe des sables. Des me-
sures inclinométriques et les observations de terrains ont
permis de déterminer les surfaces de rupture dessinées
sur la figure 2. Notons, pour compléter cette présenta-
tion, quelques caractéristiques des sols rencontrés :

_ argile du_ Kimméridgienl wr_ _ 56Vo, IP - 24,
@'o'" _ 25, O* _ 11';

sable : perrnéabilité k s 10-4 m/s, dans le forage qui
a servi à installer le pendule inverse (dans d'autes
zones, beaucoup plus argileuses, les permêabilités
doivent ëtre beaucoup plus faibles).

4. INSTRUMENTATION

Un équipement spécifique d'enregisfuement de para-
mètue a etê installé en 1989 sur le site de Sainte-
Adresse, dans le double objectif : suiwe l'évolution des
mouvements et tenter des corrélations enfue déplace-
ments-pressions interstitielles et pluviosité.

4.L [€s déplacements

Un pendule inverse êquipê de deux capteurs potentio-
métuiques de déplacement permet d'obtenir la tuansla-
tion horizontale de la surface du terrain par rapport à
un niveau inférieur que I'on sait ète stable, grâce aux
mesures antêrieures des inclinomètres. Le puits néces-
saire à la mise en place de ce pendule inverse a
73,20 mètres de profondeur, un diamètue de 0,40 m (it
est reperê sur la figur e 2), la surface de glissement fuès
franche à cet endroit se situe à 12 mèhes de profon-
deur.

Rue de hl

I

ppodrome

Sa inte Adresse
6L issement de tePPa in

du N ice HavPa lsI tlqne de nupfune
l-l^

Bd du prêsldent
Fêtlx Faune

Ptace des
Rêgates

0 10m
l-J

Fis. 2. - Schémas des glissements de terrains.
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L'ancrage du câble à la base du puits a êtê dêcentrê
par rapport à I'a<e, afin de bén eficier d'une course utile
du système de plus de 30 centimèhes. Le flotteur, rêa-
lisé à l'aide de bouées maritimes, exerce une poussée
verticale d'environ 650 N. La cuv e mêtallique est traitée
confue la corrosion, elle est partiellement enterrêe, I'eau
qu'elle renferme contient de l'antigel et en surface une
couche d'huile êvtte l'évaporation.-

Le niveau piézométrique

Il est mesuré dans les sables par un capteur de pression
situé dans un tube piezométique dans le voisinage du
puits du pendule.

Les données du déplacement et du piêzomène sont
stockées sur place dans une cenfuale d'acquisition
SAI\4M alimentée par pile. Le fichier est relevê, ious les
4 ou 5 mois à I'aide d'un ordinateur portable. L'ex-
ploitation se fait au bureau.

Lâ pluviosité

Elle est fournie par une station méteorologique de Mé-
téo-France située sur le plateau à quelques kilomètues
du site.

La liaison entue les capteurs et la centrale est faite par
des fils (quelques mèhes). Les paramètres sont relevés
et stockés avec une périodicité de 24 heures. Lors du
tuansfert manuel, cette période fixe peut ètre modifiée.
La liaison enfu e la cenfual e et le gestionnaire est rêalisee
périodiquement Q a 3 fois par an) par un tuansfert ma-
nuel sur ordinateur. Le site est à 90 km par autoroute
du Laboratoire.

Après quelques problèmes d'étanchêitê du matériel sur
le site, I'ensemble fonctionne d'une façon satisfaisante
depuis septembre 1989.

5. PREMIERS NÉSUUTATS

Les tuois graphiques de la figure 3 résument les mesures
dépouillées à ce jour. La pêriode d'observation coffes-
pond à la sécheresse de ces dernières années : les pre-
cipitations mesurées du I/I0/89 au 3I/0T l9I donnent
une moyenne annuelle de 627 mm d'eau que I'on doit
comparer à la moyenne annuelle de 800 mm sur les
tuois dernières décennies. Le déficit en eau se tuaduit
par des variations decimêhiques du niveau piezome-
hique et des déplacements pratiquement nuls.

6. CONCLUSION

L'architecture de l'insfuumentation du glissement de
Sainte-Adresse est relativement simple. Deux capteurs
de déplacement sur un pendule inverse et un capteur
de pression d'eau dans un piêzomètre fournissent les
données, actuellement avec une périodicite de
24 heures, à un boîtier d'acquisition et de stockage ins-
tallé sur le site. Le stockage est fait en grandeurs phy-
siques. Le tuansfert de ces informations est rêaliéê
manuellement, deux à trois fois l'an, à I'aide d'un micro-
ordinateur portable. Le fuaitement est effectuê, au bu-
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Fig. 3. - Résultats des mesures : précipitations cumulées,
déplacements, niveaux piézométriques.

reau. Eu égard à l'objectif principal qui est de fournir
les données pour une corrélation déplacement- piêzo-
méhie-pluviosité, cet équipement donne entière satis-
faction.

L'étude du confortement du site s'oriente vers des drai-
nages profonds des sables, conjugués probablement
gvec des éperons ayant un rôle mécanique et hydrau-
lique au niveau des argiles du Kimméridgien.

BIBLIOGRAPHIE

BUISSON M. (7952), Les glissements de la falaise de
Sainte-Adresse. Annales de I'ITBTP, n" 59, nov.
1952, pp. 1130-1146.

1991

Préclplfations cumutêes

Nlveau Plézomêtrlque



I



NOTE TECHNIQUE
Versants des collines de la ville de Lyon :

méthodologie de la prévention des accidents géotechniques

L. VINET, R. KASTNIER, P. IARÉAL, N. MONGEREAU
Laboratoire Géotechnique, INSA de Lyon*

Rar. Franç. Géotech. n" 64, pp.67-69 (juillet 7993)

1. LES VERSAI\TS
DES COLLINES LYONNAISES

1.1 . hêsentation
La ville de Lyon est bâtie au confluent du Rhône et de
la Saône. Elle compte deux collines principales : La
Croix-Rousse et Fourvière, et leurs prolongements. Ces
reliefs dominent de 80 à I20 m le cours des eaux. Les
versants sont tantôt subverticaux, en pied de talus, tantôt
en pente douce, de 25 à 30" en partie haute. Ils sont
localement appelés " balmes > selon l'usage régional de
ce terme qui par ailleurs signifie plutôt grotte, abris sous
roche, surplomb rocheux (cf. baume, beaume) . Le ter-
ritoire communal compte des versants fuès urbanisés,
mais une grande partie sont également boises ou amé-
nagés en terrasses et jardins.

L.2. Géologie des collines lyonnaises

Le substratum géologique de ces collines est une (( os-
sature ,, granitique et gneissique parfois affleurante en
falaises rnais le plus souvent masquée par une couver-
ture sédimentaire. Celle-ci se compose de sables fins,
molassiques, et d'argiles graveleuses du Miocène hel-
vétien et tortonien, des argiles et cailloutis villafran-
chiens, des moraines caillouteuses ou argileuses qua-
ternaires et des loess et limons de couverture. Le socle
cristallophyllien est très fractur ê et altêre en surfa ce ; les
sédiments sont compacts mais non consolidés, exceptés
quelques grésifications partielles dans les sables molas-
siques et les cailloutis morainiques (fig. 1).

1.3. Genèse des versants

Les balmes résultent d'un talutage naturel dû à l'enfon-
cement post-glaciaire du réseau hydrographique Rhône-
Saône. Un tel façonnâg€, sur un subsfuatum en partie
meuble, s@ fuaduit par un décapage des pieds de ver-
sants qui occasionne un déséquilibre de l'ensemble de
la pente. Le rêêquilibrage s'effectue par une sêrie de
petits glissements qui mettent en place, le long du ver-
sant un manteau de colluvions où I'on refuouve les ma-

. 
69621 Mlleurbanne Cedex.

Puits équipé de galerie

loess,limon...

cailloutis glaciaires et villafranchiens

argile gravelcusc tortionienne

sable molassique helvétien

argite conglomératique

socle cristallin fracturé

niveau des eours d'eau -

Fig. 1. - Profi'l synthétique d'u,n versant de colline
à Lyon (Balme) montrant la succession des horizons

géologiques, les circulations d'eau et la position
des galeri,es de captage et de drainage,

circulation d'eau :
zones d'émergence : f

tériaux constitutifs du haut des collines. Ainsi la géologie
des versants résulte-t-elle tantôt d'un affleurement de
couches géologiques en place, tantôt de formations su-
perficielles glissées le long des pentes jusqu'à une
époqu e rêcente (historique).

Certaines entailles de pied de versants sont aussi d'ori-
gine anthropique, ainsi que de nombreux aménage-
ments en terrasses fixés par des murs de soutènements.
Dans ces circonstances, l'équilibre des versants dépend
de l'etat des ouwages réalisés.

L.4. Hydrogéologie et galeries souterraines

Le toit du Miocène argilo-graveleux soutient une im-
portante nappe perchêe qui produit des sources de
tuop-plein à mi-p ente. Ces sources ont êtê équipées et
développées, depuis l'époque rornaine, par des galeries
de captage qui s'enfoncent sous terre de quelques di-
zaines à quelques centaines de mèhes. Des galeries mo-
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dernes (1930, 1950) ont êtê creusées afin de drainer
les collines et faire disparaître les suppressions hydrau-
liques. Enfin, quelques galeries anciennes n'ont pas de
rôle hydraulique reconnu (fig. 1).

2. LES RTSQUES CÉOTECHNTQUES

2.L Les risques gê,otechniques .

Les risques gêotechniques identiftés sur Ie terntoire de
Ia commune de Lyon sont liés à des facteurs sfuucturels
tels que la pente, la géologie et les états des aména-
gements humains (soutènements vétustes, galeries ef-
fondrées, etc.) et à des facteurs aggravants, tels que des
précipitations atmosphériques abondantes, fuite de ca-
nalisations d'eau ou fuavaux imprudents (excavations en
pied de mur...).

2.2. Tlpologie des accidents potentiels
et gravité

Plusieurs années d'observations ont permis de dresser
une t542ologie des accidents possibles. Ce sont de clas-
siques glissements de terain affectant les colluvions de
pente, des desquamations dans les talus de sols fins
(sable molassique et loess), des coulées boueuses, oc-
casionn êes par d'importantes fuites d'eau, des éboule-
ments dans les falaises rocheuses de granite et de gneiss
aussi que dans des surplombs de poudingues, des fontis
liés à des effondrements en galeries, des ruptures de
murs de soutènements et des uenues d'eau.

L'importance des dégâts observés n'est pas toujours
consid êrable mais la localisation en site urbanisé leur
confère une gravité qui s'est quelquefois avêrê,e catas-
trophique. Les cubages déplacés sont de quelques
mèhes cubes à quelques centaines de mèfues cubes et
les victimes ont êtê de 40 et 30 en 1930 et 1932 et
de frois en 1977.

Quant aux dommages matériels, ils sont souvent tels
que des particuliers ne peuvent y faire face.

3. PRÉVENTION

3.1. A travers les âges

Les habitants des balmes ont cherch ê à s'affranchir des
mouvements de tenain et chutes de matériaux en équi-
pant les pentes de nombreux murs de soutènements ou
de placage dont certains de grande hauteur.

3.2. Depuis 1930, date de la catastrophe
de Fourvière

En 1930, le maire de l'époque charge une u Commis-
sion des Balmes " d'étudier les causes de la catastrophe
du mois de novembre (30 morts) et, bientôt, d'étudier
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les conditions de stabilité des versants des collines de
la ville.

Vers 1950, une première
nacées voit le jour pour la

3.3. Depuis L977

cartographie des zones me-
colline de la Croix-Rousse.

En 7977,, la Commission est rêactwê,e, et en 1979
s'amorce une politique de visites systématiques des
zones à risque dont une cartographie est dressée en
1982 pour toute la commune : zones rouges à risque
géologique fort et zones oranges à risque géologique
atténué.

Depuis, pilâllèlement au traitement des accidents, la
Commission effectu e de la prévention par I'examen des
permis de construire et par des visites systématiques sur
le terrain.

Les permis de conshuire des opérations situées en
zones rouges et oranges sont examinés par la Commis-
sion après leur obtention : elle donne son avis sur le
principe des fondations et le respect des conditions de
stabilité d'ensemble du versant. Les points examinés
sont les suivants :

drainage des parties entenêes et conservation des
écoulements ;

adaptation des fondations aux caractêristiques du
terrain ;

satisfaction de la structure à la u condition de fon-
tis u : qu'elle soit calculée pour résister à l'apparition
inopinée d'une cavité souterraine de 2 m' en quelque
point que ce soit du sous-sol ;

sauvegarde de la stabilité des mitoyens, terrains ou
constructions et de I'ensemble du versant.

Les visites se font systématiquement par secteurs situés
en zones rouges et oranges : terrain eI bâtiments sont
décrits, les renseignements géologiques et hydrogéolo-
giques sont collectés, et les indices ou facteurs d'insta-
bilité sont notés ; une évaluation est dressée et, si besoin
est, des fuavaux de mise en ordre sont demandés par
courrier spécial.

Enfin des visites ponctuelles sont effectuees sur toute
demande des habitants.

4. oÉTnLOPPEMENTS APPORTÉS
A IA TUÉTHODOLOGIE ACTUELLE

4.L I.Jne ftche de saisie doublée
d'un indice chiffré de risque

Dans le but de donner aux opérations de saisie et d'ar-
chivage un caractère exhaustif et objectif, le repêrage
sur le terrain s'effectue grâce à une fiche noffnalisée de
saisie qui permet de décrire toutes les caractêristiques
physiques du terrain pouvant concerner la stabilité.

n est joint à ce descriptif des chiffres qui expriment
l'impact de chaque êlêment sur la stabilité de l'en-
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semble. Le total des indices renseigne sur l'apprêciation
globale de la propriété visitée qui peut ainsi ëhe classée
comme présentant ou non des indices suspects et
comme devant ou non ëne surveillée, faire I'obiet d'une
visite complémentaire ou d'une mise en dem eure d'exê-
cuter des travaux d'urgence, etc.

4.2. Un système informatisé d'archivage
et de gestion de la prévention

Actuellement, les informations collectées figurent dans
des dossiers et dans un système de fiches-cartonn ê,es.
Les données sont ainsi tuès dépendantes de la mémoire
des agents de secteurs et sont difficiles à exfuaire spé-
cifiquement. Un outil informatisé est en cours de rêa-
lisation. Il réunit les caractéristiques suivantes :

a) une base de données adresse par adresse issue des
fiches de saisie normalisées avec leur complément
chiffré ; '

b) une base de données générales portant sur la géo-
logie, les'facteurs de risques, les êlements de la prêven-
tion, etc. ;

c) un outil de gestion de la prévention par une biblio-
thèque de courriers-tyryre en liaison avec le fichier
adresse et le contenu des fiches.

Ce système ne supprime pas les dossiers, mais permet
d'extraire rapidement les informations ou de rechercher
localement les causes d'un incident et, surtout, de dê-
gager du temps de présence sur le terrain en donnant
un caractère quasi automatisé à un certain nombre de
tâches administratives.

En effet, la pierre angulaire de la prévention municipale
en matière de risques d'instabilite des versants repose
sur la présence sur le terrain qui aboutit à une connais-
sance réciproque habitants-agents techniques et à une
sensibilisation sur tous les facteurs structurels ou acci-
dentels qui concernent ces risques.

5. CONCLUSION

Actuellement la prêvention des risques gêotechniques
d'instabilité des versants des collines de la ville de Lyon
s'appuie sur une cartographie des zones à risque qui
permet, au sein de ces zones, de confuôler les permis
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de consfuuire, d'effectuer des visites systématiques et des
visites au rythme des incidents. Des actions de fuaite-
ment sont également effectu ê,es par la municipalité sur
son domaine ou dans le domain e privê, lorsque les ha-
bitants sont insolvables et qu'il s'agit de confortements
lourds.

Cette action sera rendue plus efficace encore par la
réalisation d'un outil informatisé de gestion des connais-
sances et des actes administratifs afférents à ces pro-
blèmes. Cette base de données comportera des
informationss locales, gênerales et une branche fonc-
tionnelle. Elle comporte notamment l'application d'un
indice chiffré indiquant la stabilité de la propriêtê et
permettant de faire une gestion globale des risques re-
pêres.
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lnformation

L'Assemblée gênêrale 1993 de I'AITES s'est tenue à Amsierdam en liaison avec le congrès international
" Options for Tunnelling ". A cette occasion, ses groupes de fuavail se sont réunis, et on touvera, ci-dessous,
les tites et les noms des animateurs.

n"2 "Recherches"
Anîmateur: J. de la Menardière (France)
Vce-Animateur : Y.H. Takano (Japon)

n" 3 " Pratiques contactuelles dans les tavaux en souterrains "
Animateur: M. Salter (Etats-Unis)

n" 4 " Utilisation du sous-sol "
Animateur: M. Barker (Ents-Unis)

n" 5 " Salubrité et sécuritê pendant la consfuction "
Animateur: N.M. KrtSe $fnque du Sud)

n" 6 " Enketien et réparation des ouwages souterrains "
Animateur : A.J. Howard (Royaume-Uni)

n" 7 " Dimensionnement pour le stockage de déchets u

Animateur: H. Duddeck (Allemagne)

n" 11 " Tunnels immergés et flottants "
Animateur: P.C. uan MIIigen (Pays-Bas)

Vce-Animateur : A. Gursoy (Etnts-Unis) (représentant)

n" 12 " Utilisation de béton projeté "
Animateur: T. Franzén (Suède)

n" 13 u Avantages directs et indirects de la réalisation d'ouwages souterrains ,
Animateur: J.P. Godard (France)

n" 14 u Creusement mécanisé u

Animateur: S. Kuwahara (Japon)
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Nous avons lu avec grand intérâ l'article de L. Parez
sur les fonds injectés dans la craie parisienne paru dans
le numéro 63 de la Reuue Française de Géotechnique.
Il met en lu,rnîère certains points essentiels de la réussite
d'un radier injectê dans cet horizon géologique
complexe que I'on peut caractériser ainsi : un matériau
hétérogène, composé de blocs pris dans une gangue
plus ou moins marneuse" et pourtant fuès permêable ;

un matériau enfin où le coulis de bentonite-oiment ar-
rive, grâce à la compétence du personnel de chantier
et au respect de dispositions préeises, à former une
barrière efficace au passage de l'eau en dMsant la per-
méabilité du matériau par plus de 100.

Face à un sol aussi délicat, gu€ llon fuaite en aveugle
par une teehnique non moins dêlicate, on ne peut que
louer L" Parez jpour ses necommandations rigoureusgs
qui cernent les principales caractéristiqtres d'un radier
injecté dans la craie : dimensionnement vis-à-vis des dé-
bits et du soulèvement du fond de fouille, maillage,
interfac e radlerf paroi moulée ou structure,

Afin d'illustuer l'article de L. Parez par des exemples
concrets, nous présentons ci-après kois chantiers récents
dont les coupes-types et schémas de maillage d'injection
se bouvent sur les figures 1 à 11 :

SUl, Centre de recherche de I'Aérospatiale (1989-
1eeo)
7AC Louis-Blériot, Suresnes ;

Ilôt F1, nouveau siège de TFL (1989-1990)
AC du Point-du-Jour, Boulogne-Billancourt ;

Axe-Seine, bât. EFG (1990)
Issy- I es -Mo u,li n eaux.

Sur ces trois chantiers, les mesures de permeabilité de
radier ont monté des valeurs fuès satisfaisantes. infé-
rieures à 2.10-u */t.

L'observation des schémas de maillage d'injection
(fig. 1, 4, 7 et 9) amène les remarques suivantes : la
maille d'injection est comprise ente 2,65,m et 2,80 m,
Une seule ligne périphérique assure un collage efficace
à la paroi moulée ; elle est distante de 1 m à 1,50 m
de cette dernière et I'espacement entre forages est de
2 m. tâ distance à la deuxÈme ligne varie de 2 m à
2,75m.

La prêsence d'un maillage rerrtorcê, (I,72 m par 1,84 m
et même moins) sur le chantier de TF1 s'explique par
la prés ence de tirants provenant des fuavaux de la fouille
adjacente, comme le montre la figure 8. Leur section-
nement en force à la benne (après leur désactivation)
pendant la phase de rêalisation de la paroi moulée avait
en effet provogué la fissr-tration de leurs bulbes de scel-
lement et la désorganisation du terrain ambiant, formant
ainsi toute une zone de chemins privilégiés pour le pas-
sage de l'eau.

Oufue les fuois chantiers prêsentés, de nombreuses
aufues réalisations de radiers injectés dans la craie ont
suM des dispositions analogues avec des résultats tout
aussi satisfaisants, comme le montre le tableau I.

L'oblet des présents commentaires n'est évidemment
pas d'opposer les écarts de la pratique de I'enheprise
Bachy aux valeurs proposées par L. Parez. En effet, ces
dernières, en tant que bornes inférieures des valeurs
pratiqu êes par la profession, peuvent servir de règle
genêrale perrnettant de garantir le succès d'un radier
injectê, dans la craie. Les valeurs présentê,es ici ont
rnontré leur efhcacitê dans le cadre d'une pratique liee
à une experience et à un savoir-faire propre.

Le développement des points suivants, s€ rapportant
au( caractéristiques de l'injection, à la méthodologie
d'exêcution et au dimensionnement, résume cette pra-
tique et apporte parfois un complément à l'article de
L. Parez :

1. Maillage d'injection

Dans la craie, le maillage d'injection est compris entre
2,65m et 3m (tableau I).

2. Injection périphérique

En périph erie de la fouille, la maille est toujours res-
senê,e, comme le préconise L. Parez, afin d'assurer un
bon collage entre le radier et la paroi. C'est une des
mesures essentielles à la réussite d'un radier d'une ma-
nière gênêrale. La réalisation de ce collage constitue
une opération préalable à I'injectîon, afin de bloquer
cette zone de dêperdition prêfêrentielle de coulis.
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Une ligne périphérique s'avère suffisante, distante de 1
à 1,5 m de la paroi, les forages y etant espacés de 2 m
environ, 8t I'espacement avec la deuxième ligne étant
inférieur à la maille courante.

3. Epaisseur du radier

L'épaisseur du radier est souvent une valeur arbihaire
tirê,e de l'expêrience. On remarque d'après le tableau I
que les épaisseurs de radiers dans la craie, utilisées par
l'enfueprise sont assez homogènes, 3 m, exceptionnel-
lement 2,5 m. Il est possible, plus gênêralement , de fixer
des limites à l'épaisseur d'un radier injectê,: tuop épais,
c'est-à-dire au-delà de 5 à 6 m, le prix de revient devient
hop êlevê. A l'inverse, une épaisseur minimale de 1,5
à 2 m est nécessaire afin d'assurer la présence d'une
lamelle de terrain injectê, uniforme et continue.

4. Radiers de profondeur variable

L'exemple de la zone d'injection renf.orcê,e sur le chan-
tier de TF1 (figure 7) est un cas rare qui a cependant
le mênte de montuer la souplesse d'adaptation de la
technique de I'injection aux obstacles souterrains. De
plus, la form e << en escalier > que I'on peut observer sur
l'exemple se retrouve assez ftêquemment, notamment
lors de variations sensibles du niveau de fond de fouille.
Dans quelque horizon que se fuouve le radier, mais à
plus forte raison dans la craie, il convient de s'assurer
que les venues d'eau horizontales au droit de la
( marche u sont bien bloquées. On retiendra un mini-
mum de fuois lignes injectê,es enile les niveaux extrêmes.

5. Phasage d'injection en plan

La réalisation du radier est toujours conduite suivant
un phasage d'injection u primaire-secondaire , d'une
maille lâche dans un premier temps (t forage sur 2).
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Cette méthodologie permet, lors de I'injection des fo-
rages secondaires, de vêrifier I'efficacité du fuaitement
grâce à l'enregisfuement des paramètres : on doit en
effet observer une montée en pression due à J'agen-
cement assuré par les forages primaires. L'analyse des
paramètres d'injection perm et le cas éch êant de décider
la reprise du haitement dans des zones suspectes.

6. Phasage d'injection au droit d'un forage

Dans la craie, le fond injecté est réalisé en deux phases,
un toit et un cæur. Le toit, réalisé en premier, permet
le blocage des déperditions de coulis, qui se fait vers le
haut, le coulis circulant de façon prêf.erentielle vers les
zones les moins comprimées.

7. Quantités de coulis :

Les quantités de coulis utilisées se ilouvent toujours
dans les limites inférieures de celles indiquées par
L. Parez.

8. Calcul de stabilité du fond de fouille

Pour les radiers exécutés en deu< phases, le calage du
radier s'effectue en fonction des couches géologiques
ainsi que d'un calcul de stabilité du fond de fouille basé
sur les h5ryrothèses suivantes :

la pert e de charge s'effectue en partie basse du fond
injecte;

la fouille est supposée ouverte et vide ; ,

le niveau de nappe pris en compte est celui des
hautes eaux, à moins d'une prescription différente du
maîfue d'ouwage;

il est usuel d'admettre un coefficient de sécurité de
1,05 sur les masses volumiques des terrains.

Nom du chantier Localisation

GÉOMÉTRIE INJ ECTION DATE R ÉSU LTAT

Surface
(m')

Ep. rad ier
(m)

Maille
(m)

Perméabilité
(m/s)

Aérospatiale
SU1
SU2

Suresnes
3 800
5 120

3,0
3,0

2,go
2,go

1 989
1992

2.10-6
2.10-6

TF1 Boulogne 7 620 3,0 2,65 1 989-1 990

D1 Boulogne 1 440 3,0 2,65 1 990

Axe SEIN E

Bât ABC
Bât D
Bât EFG
Bât H

lssy-les-
M ou lineaux 4 400

1670
3 870
1 715

2,5
3,0
3,0
2,0

3,00
2,75
2,75
2,95

1 988
1 989

1 989- 1 990
1 990

3.10-6
2.10-6
2.10-6
2.10-6

Rossin i Paris 3 040 3,0 2,90 1 991 -1992
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Ce calcul à l'équilibre comporte, outue la sécurité sur
les masses volumiques, un coefficient de sécurité naturel
provenant de plusieurs facteurs :

la pression d'eau sous le radier est surestimée, la
perte de charge due à l'écoulement de l'eau vers la
fouille n'étant pas prise en compte. En effet, la réali-
sation d'un radier impliqu e le pompage perrnanent d'un
débit résiduel devant rester dans des limites écono-
miques acceptables ;

ces calculs de stabilité sont menés par des niveaux
de nappe hautes eaux, dont la probabilité d'occuffence
en phase de tenassement au fond de fouille avant réa-
lisation de I'infrastuucture est faible (cette probabilité
augmentant naturellement avec la durée d'ouverture de
la fouille) ;

l'effet stabilisateur de la paroi moulée et la résistance
du terrain traité, d'autant plus importants que la fouille
est éfuoite, sont rarement pris en compte.

L. Parez propose deux calculs, l'un supposant un niveau
de pefte de charge en partie haute du fond injecte
associé à un niveau de crue chantier, l'autre avec la
crue ma<imale et le poids mort du bâtiment s'il est
réparti sur le fond de fouille. Par rapport au calcul ex-
posé ci-dessus, cela implique souvent un approfondis-
sement du radier et, par conséquent, une surprofondeur
équivalente de paroi moulée sur toute sa périph êrie,
dans la mesure où, comme L. Parez I'a très justement
indiqué dans son article, la base de I'un et de l'aufue
doivent ëte au même niveau.

Par ailleurs, pour les radiers réalisés en trois phases,
comme c'est le cas dans les alluvions, le niveau de perte
de charge est pris au niveau inférieur de la partie mé-
diane. Le toit et la base de ces radiers dénommés

" sandwich u sont fuaités avec des coulis granulaires
moyennement pênetants, et délimitent la partie mê,-
diane qui est alors injectêe avec des coulis plus pénê-
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trants. La difference de permêabilité entue celte partie
médiane et la base justifie, dans ce cas, I'hypothèse
d'une perte de charge au niveau interm êdiaire pris en
compte.

9. Comportement des radiers à long terme

Ajoutons encore qu'à long terme, on observe genêra-
lement une diminution des débits résiduels, liêe à un
phénomène de colmatage du radier, complété par la
recompression du terrain sous la charge de l'ouwage.

il convient d'évoquer les progrès réalisés dans le do-
maine de I'injection, notamment avec les systèmes in-
formatiques de gestion développés récemment. Ainsi, le
système EPICEA permet de piloter le tuaitement en
fonction d'instuuctions préenregishées telles que le choix
du coulis, l'asservissement débit-pression des presses, ou
leur arrêt sur des critères d'absorption. L'acquisition et
le stockage des paramètres d'injection (pression, débit,
volume) permet ensuite leur exploitation et leur inter-
prétation grâce à une visualisation en temps reel sur
êcran dans un premier temps, mais également grâce à
des traitements graphiques et statistiques. Ainsi peuvent
ëtre visualisés, entre autres, diagraphies de zones injec-
têes, diagrammes des volumes absorbés en liaison avec
les pressions, histogrammes de rêpartition des volumes,
ou encore perspectives en 3-D pour les cas geomê-
triques complexes. Cependant, malgré I'importance que
constituent ces apports pour la technique de I'inlection,
celle-ci reste dans une certaine mesure empirique et
difficile à théoriser. Ainsi, aucune formule ne permet à
ce jour de relier les quantités injectées aux débits rési-
duels, et aucun système informatique ne remplacera
les injecteurs, sans l'expêrience, le sens et le doigté des-
quels, les radiers injectés ne sauraient voir le jour.
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