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Interférence de semelles filantes dans le domaine plastique

Plastic interference of strip footings

C. RYBAK, P. KONDERLA

Ecole polytechnique de Wroclaw”

Rev. Frang. Géotech. n° 64, pp. 5-9 (juillet 1993)

Résumeé

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

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, Wybrzeze Wyspianiskiego 27, Pologne.



1. INTRODUCTION

L’étude concerne une rangée de semelles de fondations
parallzles liées entre elles de telle sorte que chacune
d’elles est soumise & un déplacement de translation ver-
tical mais sans déplacement horizontal. L'étude actuelle
compléte les résultats publiés par RYBAK (1976, 1977),
PULA et RYBAK (1981), pour le cas d'une semelle
extréme, pour laguelle les profondeurs d’encastrement
de ses cotés ne sont pas égales. Le probleme posé est
celui de l'augmentation de la force portante de cette
semelle, lorsque l'espacement entre les semelles dimi-
nue.

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

Q=B(gN,+05yBN) (1)

Q désignant la charge limite qui peut lui &tre appliquée,
q = yD la surcharge due a la profondeur, vy le poids
volumique du terrain, N, N_ des coefficients sans dimen-
sion, dépendant de @, r1’«‘;\1*:91@ de frottement interne du
sol.

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

Q= yBN_ (2)

N, désignant le coefficient sans dimensions,

N, =N, (&, D/B) (voir aussi TRAN VO NHIEM,
1971 ; MATAR et SALENCON, 1979). 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 soulevées 2 la surface libre, et que les pro-
fondeurs d’encastrement DL. (du cété gauche) et DP
(du coté droit) sont égales. Pour une semelle dans une
rangée, dans le cas d'interaction avec les semelles voi-
sines, pour DL = DP on a donné, (RYBAK, 1977 ;
PULA et RYBAK, 1981) la formule:

Q =y BN, (3)

N* désignant le coefficient sans dimension,
N* = N'mr (@, D/B, EL/B, EP/B). Dans le cas d'une

semelle extréme, quand il y a une différence entre les
niveaux des terrains DL # DP (fig. 1a), on propose la
formule:

Q¥ = ¥BN

.
ay

(4)

NET désignant le coefficient sans dimension,
Nq"; = NE’T (@, EP/B, DL/B, DP/B).

2. HYPOTHESES,
METHODE DU CALCUL

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

— le probléme est bidimensionel ;

— le sol est homogéne et isotrope de poids spécifique
Y, et obeéit a la loi de plasticité parfaite de Coulomb,
d’angle de frottement interne @, dans tout le massif ;
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— langle de frottement sol-fondations est égal a @
(fondation rugueuse) ;

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

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

Le schéma du calcul de la capacité portante pour une
semelle extréme dans une rangée est présenté sur la
figure 1b. Le calcul des contraintes en chaque point des
zones en équilibre limite se fait en résolvant le systeme
d’équations aux dérivés partielles de type hyperbolique
de SOKOLOVSKY (1960). Dans le schéma du calcul
on a supposé l'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 (1976, 1977). En utilisant les
valeurs des contraintes sur les caractéristiques limitant
le coin rigide et, éventuellernent, sur la base de la se-
melle, prés des bords, et retranchant le poids du coin
rigide on calcule la force portante de la fondation, la
force horizontale s'exergant sur la semelle et 'exentricité
de la réaction du sol.

a)

N 7T
W)
| DU L 4 ¢4
I J. jDP_"__ —
Ly TF,~ EP : - |
| -Y-DL lQ q=TDP T7 |
:illl]lit’lI]—II]]_‘r.[-ﬂlf’Iilll.i rr'

1

f—

Fig. 1a et 1b. — Section montrant de fagon visuelle
une semelle extréme dans une rangée et schéma
d’écoulement.

Fig. 1a and Tb. — Cross-section demonstrating
the outermost strip foundation and scheme
of the plastic flow.

3. RESULTATS DES CALCULS

Dans cet article on présente les résultats complets du
calcul numeérique concernant la force portante d'une
semelle extréme, pour trois valeurs: 26°, 35°, 44° de
'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 figure 4 dohne
les rapports de la force portante d'une semelle isolée
dans les cas oti DL > DP, et de la force portante d'une
semelle isolée dans le cas DL = DP.

Les figures5, 7 et 9 donnent les rapports des
Ny (N est le coefficient de la force portante dans le

cas d'interaction entre les semelles et DL. > DP).
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Les figures 6, 8 et 10 donnent la valeur de tgd —
coefficient qui exprime le rapport entre la force portante

" et la force tangentielle s'exercant sur la semelle
extréme. Sur les figures 5, 7 et 9 on voit que l'aug-
mentation de la capacité portante d’'une fondation dans
un groupe tend vers l'infini quand I'espacement entre
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Fig. 5. — Values of the coefficients ratio NE;/NQY
for @ = 26°

les fondations tend vers 0. En réalite (MANDEL, 1963 ;
RYBAK, 1976, 1977) cette augmentation est limitée,
parce que dautres modes d'écoulement doivent étre
envisagés, deux ou plusieurs semelles voisines pouvant
agir comme une seule, les intervalles entre elles restant
en équilibre surabondant.
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4. CONCLUSION

L'étude précédente montre que l'interaction a un effet
positif sur la force portante. Pour une semelle extréme,
on observe une influence significative sur la force por-
tante de 'encastrement de la base au-dessous du terrain
du cété extérieur d'une rangée de semelles. L'augmen-
tation de la force portante est faible pour des espace-
ments normaux et pour @ petit, et est en revanche fort
appréciable pour @ > 30°. Un autre résultat notable est
la valeur de la force tangentielle s'exergant sur une se-
melle d'extrémité.
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THESES

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

I. BENZENATI

Un modéle non-linéaire de calculs numériques pour des
problémes de dynamique des sols appliquée aux bar-
rages en terre et aux effets de site est présentée. La
formulation variationnelle et 'approximation des équa-
tions sont détaillées. L'influence des accélérations du
fluide et du solide, intervenant dans la formulation du
probléme, sur la propagation des ondes est discutée.
Pour prendre en compte le milieu semi-infini, une fron-
tiere absorbante biphasique a été développée. Les ré-
sultats des applications numériques réalisées sont
confrontés aux mesures réelles lors de comparaisons
internationales pour le calcul des barrages et des effets
de sites qui garantissent le niveau des recherches effec-
tuées.

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

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

L. LALOUI

Dans cette thése un modéle mathématique décrivant le
comportement thermo-hydro-mécanique des milieux po-
reux saturés est présenté. Le phénomeéne dissipatif de
la phase solide est modélisé par une loi thermo-visco-
plastique qui prend en compte I'écrouissage thermique
et I'evolution des surfaces de charge avec la tempéra-
ture. Apres la formulation variationnelle du probleme et
les discrétisations des relations de comportement, une
présentation de schémas de résolution de la formulation
couplée avec leurs criteres de stabilité est faite. Enfin,
des applications numériques abordent l'analyse du
comportement du sol adjacent a un puits oli sont en-
fouies des sources thermiques.

Pour plus d'informations : L. LALOUI, Ecole Centrale de Paris.

Utilisation d’'un mini-pressiomeétre pour la mesure di-
recte du frottement a l'interface sol pulvérulent-in-
clusion

A. ABDERRAHIM

Dans le but d’'un dimensionnement efficace des inclu-
sions dans des sols pulvérulents, les principaux para-
metres susceptibles de jouer un réle sur le frottement
mobilisé a l'interface sables-inclusions ont été étudiés,
On a d'abord identifié et déterminé les propriétés mé-
caniques de deux sables a 'aide des appareils classiques
(triaxial, bofte de Casagrande et boite de cisaillement
annulaire) ou bien a 'aide d’'un mini-pressiométre. On
a ensuite déterminé la marche & suivre pour la réali-
sation de la phase préparatoire des essais d’une nou-

velle approche (mise en place de I'échantillon, mise en
place de la sonde mini-pressiométrique et éventuelle-
ment l'application d’'une contrainte verticale).

Une étude classique au laboratoire a permis de démas-
quer le role de certains parameétres influencant le frot-
tement mobilisé & I'interface sable-structure. Les résultats
de cette étude ont été comparés avec ceux de la nou-
velle approche pour mettre en évidence I'effet tridimen-
sionnel de leffet du mode de mise en place de
l'inclusion. L'utilisation d'un mini-pressiomeétre dans le
dispositif expérimental a permis de connaitre d'une fa-
¢on précise la contrainte normale a l'interface et de la
contrbler pendant le cisaillement.

En plus du réle de la densité, de la rugosité et de la
minéralogie I'étude comparative a permis de conclure
que le frottement mobilisé par la sonde mini-pressio-
meétrigue se situe entre celui de la bofte de cisaillemnent
(maximal) et celui de I'appareil Bromhead (résiduel), il
est plus proche du frottement résiduel mobilise a I'in-
terface.

Pour plus d'information : F. HOMAND, Laboratoire de Géomeé-
canique, Vandeceuvre-les-Nancy.

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

H. BENJELLOUN ZAHAR

Institut de Mécanique de Grenoble, Université Jo-
seph-Fourier - Grenoble I

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

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

Deux modéles de comportement incrémentaux non li-
néaires, dont 'un a dépendance directionnelle, ont été
développés.

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

Afin de compléter l'interprétation des résultats des essais
meécaniques ou hydrauliques, chaque échantillon est ca-
ractérisé par sa pétrographie, sa morphologie et les pro-
priétés mécaniques de la matrice rocheuse.

Thése préparée au sein du département Ingénierie Géotechnique
du BRGM, sous la direction du professeur M. BOULON (IMG).




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
CEB e e

Rev. Frang. Géotech. n° 64, pp. 11-20 (juillet 1993)

Résumé

Le dimensionnement recommandé par CLOUTERRE pour les murs de souténement 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 multicritére développée par SCHLOSSER (1982, 1983). La validation
de ces méthodes de calcul ne peut étre entreprise que par comparaison avec des résultats expéri-
mentaux obtenus sur des structures en vraie grandeur a la rupture.

Dans cet article, trois exemples de rupture de murs en vraie grandeur, qui se sont rompus acciden-
tellement ou ont été poussés a 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 a 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-a-vis du frottement latéral, conduisant ainsi 4 une
rupture interne par arrachement. Une rupture mixte par défaut de longueur des clous fut provoquée
dans |I'expérimentation CLOUTERRE-CEBTP N° 3 grace & des clous télescopiques.

Abstract

The design method recommended by CLOUTERRE for soil nailed walls relies on an ultimate limit
state analysis with partial safety factors. 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 N°© 3 using telescopic nails.

* Tour Horizon, 52, quai de Dion-Bouton, 92806 Puteaux Cedex.
** 93167 Noisy-le-Grand Cedex.
*** Domaine de Saint-Paul, 78470 Saint-Rémy-lés-Chevreuse.
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INTRODUCTION

Le Projet national CLOUTERRE dont les activités de
recherche et d'études se sont déroulées de 1986 a
1990 avec un budjet global d'environ 22 millions 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 ouvrages provisoires,
temporaires que permanents, en développant des re-
commandations a partir des résultats des recherches et
expérimentations (fig. 1). Ces recommandations ont été
publiées en décembre 1991 sous la forme d’un ouvrage
intitulé « Recommandations CLOUTERRE 1991 pour la
conception, le calcul, 'exécution et le contréle des sou-
ténements réalisés par clouage des sols », ouvrage dis-
ponible en francais et bientét en anglais [1, 2].

Le dimensionnement recommandé a I'heure actuelle
pour les murs de souténement en sol cloué 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 tranches (Bishop simplifiée) ou la mé-
thode des perturbations, étendues au cas des sols ren-
forcés par inclusions pouvant travailler en traction
simple (cas le plus simple) ou en traction, cisaillement,
flexion. Dans ce dernier cas, il est recommandé d'utiliser

3 _ Béton projeté armeé

(ou pose d’éléments préfabriqués)
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la méthode du multicritéere développée par SCHLOS-
SER (3, 4].

D'une fagon générale, la validation de méthodes de
calcul de structures aux états-limites ultimes, c'est-a-dire
a la rupture, ne peut étre entreprise que par compa-
raison avec des résultats expérimentaux obtenus sur des
modeles ou structures réelles poussées a la rupture ou
rompues accidentellement.

Deux types de modeles réduits ont été utilisés dans le
passé pour le clouage des sols. Les modeéles 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 modeles réduits
en centrifugeuse, quant a eux, respectent les lois de
similitude, mais ils ne permettent pas de modéliser fi-
deélement le véritable mode de construction (de haut en
bas par passes successives) pour des raisons techniques.
Ces deux types de modéles réduits ont été construits
dans le cadre du Projet national CLOUTERRE vu leurs
colits réduits, mais seuls les résultats obtenus sur ou-
vrages expérimentaux en vraie grandeur poussés a la
rupture ou sur des structures réelles rompues acciden-
tellement sont fiables pour valider les méthodes de cal-
cul a la rupture.

Les résultats sur des structures en vraie grandeur rom-
pues sont assez peu nombreux. Plusieurs expérimenta-
tions ont été réalisées en Allemagne aux débuts des

SN 7 v

4 _ Terrassement

Fig. 1. — Phases d’exécution d’'un mur en sol cloué.
Fig. 1. — Construction phases of a soil nailed wall.
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années quatre-vingt mais trés peu de résultats sont dis-
ponibles ou ont été publiés [5]. 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 été
publié [6]. L'un des points forts du Projet national
CLOUTERRE a été de compléter cette modeste base
de données en réalisant trois expérimentations sur des
ouvrages en vraie grandeur instrumentés et poussés a
la rupture suivant trois modes de rupture différents :
rupture par cassure des clous aprés construction (ex-
périmentation CLOUTERRE-CEBTP N° 1), rupture en
cours de construction par hauteur d’excavation trop
grande (expérimentation CLOUTERRE-CEBTP N° 2) et
rupture mixte aprés construction par défaut de longueur
des clous (expérimentation CLOUTERRE-CEBTP N¢ 3).
Ce sont ces trois dernieres expérimentations ainsi que
les observations faites sur le mur des Eparris qui ont
servi de base a la validation des méthodes de calcul
recommandées par CLOUTERRE.

Dans cet article, aprés 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 apres construction d'une structure en vraie gran-
deur sont présentés puis analysés: ['expérimentation
CLOUTERRE-CEBTP N° 1, le mur des Eparris et I'ex-
périmentation CLOUTERRE-CEBTP N° 3.

METHODES DE CALCUL

La stabilité d'une structure en sol cloué est analysée en
étudiant I'équilibre-limite d’'une partie du sol délimitée
par une surface appelée surface de rupture potentielle.
Trois types de surface de rupture potentielle sont a
considérer et sont classées respectivement : surface in-
terne, mixte ou externe suivant qu’elles interceptent
tout, en partie, ou aucun des clous (fig. 2).

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

a:rupture b Trupture cirupture
externg J mixta interne
rupture j rupture du systéme
du sol i s0l. clou
i H f ¥
'eoovoooo .+ arrachement cassure
\ V ¥
Mur CLOUTERRE | [Mur des J Mur CLOUTERRE
CEBTP N°3 Eparris CEBTP N°1

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

Fig. 2. — Different types of potential failure surface.
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L'analyse de I'équilibre-limite de la masse de sol déli-
mitée par la surface de rupture potentielle considérée
se fait en comparant la résultante des efforts extérieurs
T, lactions) avec les efforts résistants mobilisables dans
le sol cloué t__ (sol cloué).

D’un point de vue numérique, le calcul des termes =
et T__ est fait par la méthode des tranches {Blshop
simpllﬁee (fig. 3) ou la méthode des perturbations en
incluant dans toutes les équations d'équilibre les efforts
ponctuels des clous le long de la surface de rupture
potentielle.

Les clous interviennent alors dans <_, (actions) en tant
que forces extérieures supplémentaires, le plus souvent
stabilisatrices, et dans t__ (sol cloué) par le supplément
de résistance au cisaillement résultant de '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 stability of a soil nailed wall
using the method of slices.

Deux cas extrémes de clous sont a considérer :
— les clous travaillant en traction simple ;
— les clous travaillant en traction, cisaillement, flexion.

Dans le cas de clous travaillant en traction simple, I'ef-
fort maximal mobilisable dans un clou & son intersection
avec une surface de rupture potentielle donnée se cal-
cule a partir des deux criteres de rupture suivant: le
critere de rupture en traction simple du clou T <R
avec R = résistance en traction simple de la barre et
le critere de rupture par arrachement du clou
T, < nDqlL, avec D diamefre du forage, q, frottement
latéral unitaire, L longueur d’ancrage derriére la surface
de rupture potentielle considérée. L'effort maximal mo-
bilisable dans le clou T__ vaut alors :

T =mn(R, wDql) (fig.4).
Dans le cas de clous travaillant en traction, cisaillement,
flexion, deux criteres de rupture supplémentaires
doivent étre considérés : le critere de rupture du sol par
plastification sous le clou et le critere de plastification
par flexion du clou. Il est alors commode de travailler
dans le plan (T, T) o T, T, sont respectivement les
efforts de traction et de cisaillement dans le clou 2 lin-
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 travailler
dans le plan (T, T). L'intersection de ces quatre cri-
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arrachement du clou Tn \<\ q.mr D La

2 critéres de rupture:

cassure du clou

Tngﬂn

Fig. 4. — Analyse 8 la rupture du systéme sol-clou
pour des clous travaillant en traction simple.
Fig. 4. — Analysis at failure of the soil-nail system
for nails carrying only tension.

— Surfoce de cisaillement
potentielle

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

Fig. ba. — Elasto-plastic analysis of an infinitely long nail
carrying tension. shear forces and bending moment.

CLOU

Critéra da pression B,

Iatérale 2ol / elow i
(5) Critire o plastification Surtoce —
Ry l préalable de inclusion de rupture
R=5rT— —_— Critére de troction
- cisailisment |
. > |
2 P ~
T:| 1 = ———'\'\ = [
k- |—({) Critire de feoltement
a | latéral sol /cloy
1 v | ‘_“‘
%2 t- T
R

n

Fig. 6b. — Représentation du multicritére et détermination
des efforts dans le clou.
Fig. 5b. — Representation of the multi-criteria
and determination of the forces in the nail.

teres, appelée multicritére, définit un domaine de sta-
bilité dans lequel le point représentatif des efforts de
traction et de cisaillement dans le clou doit se trouver.
A la rupture, ce point est situé sur la frontiére, sa po-
sition exacte étant déterminée en maximisant le travail
du clou considéré dans le mécanisme de rupture po-
tentielle analyseé.

REVUE FRANGAISE DE GEOTECHNIQUE

CALCULS AUX ETATS-LIMITES ULTIMES
AVEC COEFFICIENTS PARTIELS
DE SECURITE

Le dimensionnement recommandé a I'heure actuelle est
un dimensionnement aux états-limites ultimes, ie., a la
rupture de la structure (cf. paragraphe précédent).

Classiquement, le rapport . (sol cloué)/x_, (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-méme.

Dans I'approche recommandée a I'heure actuelle avec
les coefficients partiels de sécurité, la sécurité est distri-
buée entre les difféerents parametres qui ne sont pas
tous connus avec les mémes incertitudes. Par exemple,
l'angle de frottement interne du sol est mieux connu
que la cohésion, le coefficient partiel de sécurité sur
tan @f, note I"__ est donc plus faible que celui sur la
cohésion ¢, note I"

De méme, des coefficients pondérateurs différents, T’
sont appliqués sur les actions suivant le type de char-
gement considéré. De plus, un coefficient, appelé coef-
ficient de méthodel’ ,, est défini pour tenir compte des
erreurs introduites par la méthode de calcul.

La structure est alors considérée comme siire si I'iné-

galité suivante est respectée :
(actions pondérées par I')) < =, (résistances

reﬁultes par I' ).

Quand on étudie un mur dont les différents matériaux
(sols, clous, interface sol-clous) et les charges sont bien
connus, il v a lieu de prendre tous les coefficients pon-
dérateurs des actions I', et les coefficients partiels de
sécurité I égaux & 1, 0’

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

Le rapport I'__ défini par:
' =+

min max

(résistances connues)/t_, (actions connues)

représente alors 'écart de la méthode de calcul par
rapport a la réalité. Formellement, " est égal au coef-
ficient global de sécurité de ]appmja'le traditionnelle,
mais sa signification réelle est toute autre (fig. 6).

EXPERIMENTATION CLOUTERRE-CEBTP
N° 1

Le premier exemple présenté concerne 'expérimenta-
tion CLOUTERRE-CEBTP N°1, réalisée dans un sol
reconstitué, aux propriétés soigneusement controlées :
angle de frottement interne: ¢ = 38°, cohésion appa-
rente ¢ = 3 kPa, poids volumique total ¥ = 16,6 kN/m’.
La figure 7 présente les caractéristiques géométriques
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Facteur de sécurité global

FS=  Thax/ Text

Méthode avec coefficients partiels de sécurité

%3 Tex! ‘1"0 Ql\<\rrmax {rl:n.c rm.cj:)
quand : Ia - Ume = l_.m.qb = Is3 =1

|
i T
: r'min G e /‘T:ext

N —

Fig. 6. — Différences entre I'approche traditionnelle
(facteur de sécurité global) et |'approche recommandée
par CLOUTERRE (coefficients partiels de sécurité).
Fig. 6. — Differences between the traditionnal approach

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

Fig. 7. — Expérimentation CLOUTERRE-CEBTP N 1,
coupe du mur aprés rupture,
Fig. 7. — Experimentation CLOUTERRE-CEBTP Ne 1,
cross-section of the wall after failure.
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de la structure ainsi que les observations réalisées aprés
rupture du mur. On notera 'existence d'une zone de
sol cisaille, autour de la ligne des tractions maximales,
due a la rigidité des clous.

Le mur a été rompu par saturation progressive du mas-
sif de sol cloué grace & un réservoir alimenté en téte.
L'effet de I'eau sur le remblai a été double; le poids
volumique total vy étant augmenté et la cohésion ap-
parente initiale c:[e 3 kPa due a la saturation partielle
diminuant.

Le mur avait été dimensionné de maniere & privilégier
une rupture par cassure des clous par rapport a 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 q, par un coefficient inférieur ou égal & 4,3 (fig. 8).

L'analyse de la rupture due a la saturation progressive
du remblai peut étre faite en considérant deux cas ex-
trémes :

e Cas (1): Hypothése d'une saturation compléte du
sol sur une hauteur h avec une cohésion nulle ; le sol
au-dessus de h gardant son poids volumique et sa co-
hésion initiale. Cette hypothese correspond aux obser-
vations faites sur le parement qui s’est progressivement
mouillé du bas vers le haut pour atteindre une hauteur
d'environ h = 25m 3 la rupture,

L'évolution du coefficient I'  en fonction de la hau-
teurh est tracée sur la figure9. Pour I" = 1,00,
hvaut 225 m dans le cas le plus simple oti les clous
sont supposés ne travailler qu'en traction et 3,25m
dans le cas de clous travaillant en traction, cisaillement
et flexion [7].

e Cas (2): Hypothése d'un sol avec une teneur en
eau et une cohésion uniforme. La cohésion est sup-
posée varier linéairement entre 0 et 3 kPa suivant la
teneur en eau moyenne calculée sur tout le remblai. La
teneur en eau movenne a la rupture calculée était de
19 %, ce qui correspond dans le cas de clous travaillant
en traction simple a un I de 0,95 et pour des clous
travaillant en fraction, cisaillement et flexion, & un r.
de 0,98 (fig. 10).

Dans les deux jeux d’hypotheéses considérées, la valeur
I’ .. est donc trés proche de 1,00 a la rupture de la
structure, ce qui tend a valider la méthode de calcul
utilisée (méthode de Bishop simplifiée et approche mul-
ticritere).

RUPTURE DU MUR DES EPARRIS

Le seul exemple de mur en sol cloug, en vraie grandeur,
rompu par défaut d’adhérence est le mur des Eparris

[8l.

Ce mur fut construit en février 1981 dans une formation
argileuse ayant une hydrogéologie assez complexe. Du-
rant la construction, des drains sub-horizontaux de
6 métres de longueur furent installés pour empécher la
formation de pressions interstitielles derriére le pare-
ment. Les clous, constitués de tubes vibrofoncés dans
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Fig. 8. — Dimensionnement et analyse de la rupture du mur en sol cloué
de l'expérimentation CLOUTERRE-CEBTP N° 1 (hypothése 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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Fig. 9. — Analyse de la rupture du mur en sol cloué
de I'expérimentation CLOUTERRE-CEBTP Ne 1,
hypothése d’une hauteur d'eau h(m).

Fig. 9. — Analysis of the failure of the first full scale
experimental soil nailed wall CLOUTERRE-CEBTP ;
asumption of a height of water h(m).

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

|
Sol N | - len =0,7!
kN
Y 20 kN 1",,.‘7 =[,0
c 0
Fm‘q‘=|\o
’ 28°
? : I"m!p =,0
q, 45,5 kPa t
rm.r =70
P 500 kPa
t Ts. =10
k. D. | 9I50kPa :

Méthode des
perturbations
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Fig. 10. — Analyse de la rupture du mur en sol cloué
de l'expérimentation CLOUTERRE-CEBTP Ne 1 ;
hypothése d'une teneur en eau uniforme w( %).

Fig. 10. — Analysis of the failure of the first full scale

experimental soil nailed wall CLOUTERRE-CEBTP;
asumption of a uniform water content w( %).

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

Des essais d'arrachement de clous réalisés aprés I'acci-
dent sur le site montrérent que le frottement latéral sol-

QB0 074

075 0.8
079 0.7

085 097

SV:Sh:zm

Porement aprés
rupture

Vid

ECHELLE :
0 2 10m

Fig. 11. — Etude de stabilité du mur des Eparris et coupe aprés rupture.
Fig. 11. — Analysis of the stability of the Eparris wall and cross-section after failure.
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clou avait une valeur d'environ 45 kPa, au lieu des
100 kPa pris en compte dans le dimensionnement. Les
calculs de stabilité du mur effectués en utilisant la valeur
mesurée du frottement latéral unitaire et en faisant I'hy-
pothése pessimiste d'une nappe a la surface du versant
donnent une valeur de I'  égale a 0,71. En revanche,
en faisant I'hypothése optimiste d'un drainage complet
du massif de sol cloué, le coefficient I’mi remonte a

1,00. ’

La réalité se situe entre ces deux cas extrémes tout en
étant plus proche de la valeur I'_ = 1,00 du fait de
la mise en place des drains sub-horizontaux. Il est &
remarquer que les valeurs de I'  frouvées ne sont pas
modifizes quand la résistance a la traction simple R
des clous est réduite par un coefficient inférieur ou ég
a 7,0, ce qui tend & prouver que la rupture a bien été
une rupture par défaut d'adhérence.

EXPERIMENTATION CLOUTERRE-CEBTP
N° 3

Le troisieme exemple présenté ici est la rupture du mur
en sol cloué de I'expérimentation CLOUTERRE-CEBTP
N° 3 réalisé au CEBTP dans le cadre du Projet national
CLOUTERRE (fig. 12).

e ; ol | .—Fortique de
__._'_;.-' e e | prodection

-

1 Porement en
béton projete

Fissure

"'> Butons au contoct
a la rupture

Portie extmite des
clous felescopiques -

Satie de Fontanebleay
P=38° , =4 kPa

Fig. 12. — Expérimentation CLOUTERRE-CEBTP N¢ 3.
Coupe du mur aprés rupture.
Fig. 12. — Third full scale experimental soil nailed wall
CLOUTERRE-CEBTP, cross-section after failure.

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

REVUE FRANGAISE DE GEOTECHNIQUE

ce qui a permis de caractériser trés précisément les va-
riations de q_ avec la profondeur z (fig. 13).

Il est @ noter que pour la plupart, si ce n'est la totalité
des murs en sol cloug, lincertitude la plus grande est
sur la distribution de q (z) et non pas sur les propriétés
du sol luiméme. 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 apparente, assez mal définie car
fonction de la teneur en fines et de la teneur en eau w.
L'intervalle le plus probable étant 3 a 10 kPa. En re-
vanche, I'angle de frottement & et le poids volumique y
étaient relativement mieux connus (cf. tableau II).

Frottement latéral  unitaire  limité q¢(kPa)
0 50 100
[¢] T T T T T T T ¥ T T
[ ]
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Fig. 13. — Variations du frottement latéral unitaire q
avec la profondeur z.
Fig. 13. — Variations of the unit skin friction g,
with depth z.

Tableau |. — Longueurs des clous
au cours des différentes phases de l'expérimentation
CLOUTERRE-CEBTP n° 3.

Numéro | Profondeur| Longueur des clous (m)
| clau (m) Phase 1 | Phase 2 | Phase 3

1 0.5 5,1 2,7 2.3
2 1.6 4,9 2,7 21
3 25 4,7 2,7 1.7
4 35 4,5 2,7 1.7
5 4,5 39 2,7 0.8
6 55 2,7 2.7 0.5
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Tableau |l. — Caractéristiques mécaniques du sol,
des clous et de l'interface sol-clous.
Expérimentation CLOUTERRE-CEBTP n° 3.

Angle de frottement interne : @ = 38°
Sol Cohésion apparente: ¢ = 3 a 10 kPa
Poids volumique: v = 16.6 kN/m?

Diameétre des forages: D = 56 mm
Inclinaison: « = 10 degrés

Clous Longueurs variables (voir tableau |)
Traction limite élastique T, = 980 kN
Interface | Frottement latéral unitaire variable
sol-clou |g, (z) (voir fig. )

Les analyses de stabilité pour chaque étape de rac-
courcissement des clous furent effectuées avec une co-
hésion apparente de 3 kPa (hypothése pessimiste). La
figure 14 présente I'évolution du coefficient I'__ depuis
la fin de la construction jusqu’a la rupture ofi il atteint
la valeur 0,63. Quand la cohésion apparente augmente,
I' . atteint la valeur 1,00 pour une valeur de cohésion
de 75kPa, qui tombe au milieu de lintervalle
3310 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 réalité.

CONCLUSION

Grace au Projet national CLOUTERRE, trois expéri-
mentations ont pu éfre réalisées jusqu'a la rupture sur
des murs en sol cloué en vraie grandeur, ce qui a per-
mis de compléter la base de données réduite qui existait
sur les ruptures en vraie grandeur de mur en sol cloué.

De la comparaison des résultats des calculs réalisés avec
les méthodes de dimensionnement recommandées par
CLOUTERRE avec les observations sur ouvrages réels,
il peut étre conclu que les méthodes utilisées prédisent
correctement 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 parametres les moins bien connus pour la plupart
des structures en sol cloué et qui jouent pourtant un
réle prépondérant dans le calcul de stabilité sont le
frottemnent latéral unitaire q_ et la cohésion apparente
du sol. Le Projet national CLOUTERRE a consacré une
bonne part de ses recherches a étudier, caractériser et
mesurer sur un site le frottement latéral unitaire. Des
résultats importants ont été obtenus avec notamment le
développement d'abaques de calcul a partir des résultats
d’essais pressiométriques. Pour ce qui concerne la dé-
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 intermédiaire d’ex-
cavation, le probléme reste entier.

19

RTINS R A U]

EFE LI WL L

L a0 LM
LPLLENE P M

A o fin de |l construction
{clous ovec longueurs maximoies)

e LAz e

L L L L

]
__..-"._.-

En cours d’expérimeniation

(clous de longueurs unlformes 2,7 m)

0N OB 0, 0%

5,1 WS B4 0,80

0,™ 0479, 63 0,08

B 300w mE

A lo rupture
= (clous ovec longueurs minimales )

Fig. 14. — Analyse de la stabilité
de l'expérimentation CLOUTERRE-CEBTP Ne 3
au cours des différentes phases.
Fig. 14. — Analysis of the stability of the third full scale
expernmental soil nailed wall CLOUTERRE-CEBTP
during the different phases.
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Résumé

La Baie des Anges présente des singularités qui en font un site exemplaire pour
I'étude des instabilités sous-marines. L'application du modéle de glissement
plan en tenant compte de I'activité sismique a permis de mettre en évidence
I'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 crétes, 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 Marcel-Roubault, BP 40, 54501 Vandceuvre-les-Nancy.
** [FREMER-GM, Centre de Brest, BP 70, 29280 Plouzané.




1. CARACTERISTIQUES
MORPHOLOGIQUES,

GEOLOGIQUES ET GEOTECHNIQUES
DE LA BAIE DES ANGES

La Baie des Anges se caractérise par la présence d'un
plateau continental réduit. La couverture sédimentaire
se termine par 1 000 m de sédiments plio-quaternaires
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surmontant la surface d’érosion messinienne (SAVOYE
and al, 1989 ; SAVOYE and PIPER, 1991). Le talus
continental présente de fortes valeurs du gradient de
pente accentuées par la présence de deux canyons en-
taillant la baie : les canyons du Var et du Paillon (fig. 1).
Localement, les valeurs du gradient de pente peuvent
dépasser 60 % (fig. 2). Ainsi, aprés un dépot rapide, les
silts argileux superficiels sont soumis actuellement a de

Aeroport de Nice

Valiée Médiane
] y

e
decote /7 Cuanyon du Pailion

Ride orientale

T5n, 066

Fig. 1. — Bloc diagramme montrant la morphologie générale de la baie.
Fig. 1. — 3D diagram showing the bottom morphology of the bay.
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Fig. 2. — Carte du gradient de pente réelle dans la Baie des Anges

(données IFREMER,

d'aprés BOURILLET, 1992).

Fig. 2. — Slope gradient map in the Baie des Anges (IFREMER Data, after BOURILLET, 71892).
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nombreux glissements en masse (COCHONAT et al,
1988 ; SAVOYE and al.,, 1989 ; SCHIEB et al., 1990),
qui correspondent a des réajustements locaux de Ia
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'avére donc néces-
saire, si ce n'est de les prévoir, du moins, de localiser
les zones potentielles de départ de tels glissements.

Qutre un risque d'instabilités statiques, la Baie des
Anges peut aussi étre I'objet d'instabilités dynamiques :
en plus d'une importante sismicité interne, la baie subit
l'influence de séismes plus fréquents et de plus fortes
magnitudes dont les épicentres se situent en mer Ligure
(REHAULT et BETHOUX, 1984) ou sur la partie conti-

nentale de la chaine alpine.

2. MORPHOLOGIE DES GLISSEMENTS
SOUS-MARINS

Les glissements sous-marins ont été étudiés en détail
dans le delta du Mississippi. Ce dernier présente une
palette quasiment complete des différents types d'ins-
tabilités (COLEMAN and GARRISON, 1977 ; COLE-
M;&g) and PRIOR, 1981; PRIOR and COLEMAN,
1982).

Certaines de ces instabilités sont directement liées a I'ac-
tivité tectonique. Elles prennent alors le plus souvent la
forme de remplissage d’escarpements créés lors d’épi-
sodes distensifs (génération de fossés d’effondrement),
ou lors d'une activité tectonique synsédimentaire, Les
instabilités sont alors liées & des glissements rotationnels
anciens situés sur la partie supérieure du plateau conti-
nental, ou aux failles de croissance de la partie som-
mitale du talus.

La forme de glissement la plus répandue en mer, que
ce soit a I'échelle mondiale ou dans le cadre plus res-
treint de la Baie des Anges, est le glissement plan qui
rassemble des morphologies, des volumes et des natures
de matériau trés diverses. Sa caractéristique principale
est un rapport épaisseur/longueur trés faible et inférieur
a la valeur limite de 0,15 définie par SKEMPTON et
HUTCHINSON (1969). La nature, cohérente ou non,
définit le devenir du phénomene gravitaire : glissement
en masse ou coulée (liquéfaction possible du matériau).
Ce type d’accident peut indirectement étre lié a I'activité
tectonique, puisque les accélérations sismiques générées
par un fremblement de terre peuvent étre a 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 étre considérablement accé-
lérée et « dégénérer » vers un mode de fransport en
suspension (phénomeéne d'ignition) pour finalement se
transformer en courant de turbidité. Le matériau se dé-
pose alors aux endroits ol le gradient de pente prend
des valeurs trés faibles (valeurs inférieures & 1°). La
distance parcourue est considérable. Le glissement du
Grand Bank (Canada) (HEEZEN and EWING, 1952 ;
KUENEN, 1952 ; CLARK and LANDVA, 1991) a par-

couru pres de 700 kilometres depuis son point d’ori-
gine. L'ordre de grandeur est légérement moindre pour
les glissements qui peuvent affecter la Baie des Anges.
A ftitre d'exemple, le glissement de 1979 a parcouru
environ 130 km (fig. 3).

Fig. 3. — Origine du glissement et chemin parcouru
par ['événement de 1979
(d'aprés GENNESSAUX et al.. 1980).
Fig. 3. — Origin and travel for the 1979 slump
(from GENNESSAUX et al., 1980).

3. NATURE
DES SEDIMENTS SUPERFICIELS
DANS LA BAIE DES ANGES

Plusieurs missions de I'lFREMER ont permis une
connaissance précise des sédiments de la baie : missions
Prénice, Same (SCHIEB, 1992), Casanice et Catherine-
Laurence (avec la collaboration du Laboratoire de Géo-
dynamique sous-marine de Villefranche-sur-Mer) (MUL-
DER, 1992).

Les sédiments superficiels de la Baie des Anges sont
principalement constitués de silts argileux fins, bien
classés et riches en carbonates (30 2 50 %). L’utilisation
des limites d’Atterberg montre une répartition dans les
silts organiques peu plastiques sur le diagramme de
Casagrande (7 < I < 20 et 30 < W, < 45). Outre les
carbonates, les minéraux principaux (cl[éterminés 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 étre assimilés & des cou-
lees de débris. Les principales caractéristiques de ces
deux grands types de sédiments sont résumées d'une
part d'un point de wvue granulométrique (fig. 4) et
d'autre part, sur les coupes de la figure 5.

On deétaillera ci-dessous I'état des sédiments, mis & part
pour ceux situés au fond des canyons. En ce qui
concerne la résistance au cisaillement a long terme, elle
peut étre définie par ¢’ = 5kPa et ¢ = 35°).
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Fig. 4. — Exemples de granulométrie pour les sédiments

sur plateau continental, sur le talus et sur les rides

(exemples des prélévements CLB 9104 et KMO 089)

et pour les sédiments grossiers du fond de canyons
(préléevement CLK 9101).

Fig. 4. — Typical granulometric curves for the sediments
localized on the plate, on the continental slope or on the
ridges {exemples of CLB 9104 and KMO 09 cores)
and for the coarser sediments of the canyons
(CLK 87107 core).

4. ETAT DES SEDIMENTS

La caractérisation de I'état des sédiments a été réalisée
soit au moyen d’essais en place, soit & partir de mesures
de laboratoire sur des carottes (SCHIEB, 1992 ; MUL-
DER, 1992).

In situ, deux types d’appareillages ont été utilisés (CO-
CHONAT et al, 1990 ; COCHONAT, 1991b). Il s’agit
d’'une part du scissomeétre grand fond et d'autre part
du module géotechnique, composé d'un piézocéne et
d'un carottier associé. Ces deux outils donnent des ré-
sultats de qualité, mais leur profondeur d'investigation
est limitée & moins d'un métre pour le premier et a
deux metres pour le second.

Au laboratoire, les paramétres mesurés pour caractériser
état du sédiment sont la teneur en eau, le poids vo-
lumique (y,), la cohésion non-drainée (c ) (fig. 5) et la
pression de préconsolidation (¢’ ). Les frois premiéres
mesures sont rapides et assez fiables. En revanche, la
détermination de la pression de préconsolidation est
beaucoup plus longue et nécessite que les remanie-
ments soient trés limités. La vérification pour les sﬂts
argileux de la baie de la constance du rapport ¢ / o' a
partir de quelques couples de valeurs, permet d ‘utiliser
les mesures systématiques de cohésion non-drainée
pour évaluer en tout point, la valeur de la pression de
préconsolidation.

Globalement, on observe pour I'ensemble des sédiments
de la Baie des Anges, |'existence d'une surconsolidation
de surface de type quasi-surconsolidation (TISOT,
1986), liee & des phénomenes physico-chimiques.

Une analyse plus précise de I'état de consolidation a
permis la séparation des sédiments en quatre grandes
familles géotechniques (COCHONAT et al, 1992), a
chacune desquelles a pu étre associée une loi de varia-
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tion de la cohésion non-drainée c, exprimée en kPa,
avec la profondeur z, en meéires {flg 6).

e Zone A (sediments sous-consolidés): c, = 1,35z
(kPa) ;

e Zone B (sédiments normalement consolidés) :
c, =12z + 5 (kPa) ;

e Zone C (sédiments légérement surconsolidés) :

c, =25z + 5 (kPa);

e ZoneD (sédiments surconsolidés): ¢, = 2,5z + 15
(kPa).

1l existe une corrélation entre I'état de consolidation des
matériaux et leur répartition a travers 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 crétes, le
talus étant en régle générale constitués superficiellement
de sédiments normalement 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. ANALYSE DE LA STABILITE

Une fois les caractéristiques géométriques et géotech-
niques connues, I'étude de stabilité nécessite le choix
d’'un modele de calcul. Les différentes missions de car-
tographie effectuées par 'IlFREMER (sea-beam, plon-
gées de submersibles) en Baie des Anges, et la
visualisation des cicatrices de glissements anciens, ont
montré que le modéle de glissement a surface de rup-
ture plane permettait une approche réaliste de I'analyse
du départ en masse des sédiments. Au choix de ce
modele est associée une condition de calcul, drainée
ou non-drainée, selon l'objectif fixé, respectivement a
long ou a court terme. L'étude & court terme permet
'adjonction de paramétres dynamiques tels qu’une sur-
pression interstitielle en excés de la pression hydrosta-
tique, générée par une vague, la houle ou un séisme,
ou encore d’accélérations sismiques horizontales et ver-
ticales, elles aussi engendrées par un tremblement de
terre. Ces dernieres sont exprimées en fraction de l'ac-
célération de la pesanteurg (KARLSRUD and ED-
GER?, 1982 ; ALMAGOR and WISENAM, 1977 et
1982).

Cependant, ces résultats ont montré a posteriori, que
'étude de l'état statique en conditions non-drainées re-
venait a simuler un cas trés pessimiste qui ne corres-
pondait que partiellement aux observations «de
terrain ». En conséquence, il s’avérait nécessaire de for-
muler des équations de stabilité en conditions drainées,
intégrant les parameétres surpression interstitielle et ac-
célérations sismiques, celles-ci ne pouvant étre formu-
lées qu'a la condition de considérer les deux derniers
parameires en tant que parameires statiques (ALMA-
GOR and WISENAM, 1977 et 1982 ; KARLSRUD and
EDGERS, 1982). Ces équations représentent la possi-
bilité d’apparition d'un phénomeéne a court terme dans
un systéme a long terme (MULDER et TISOT, 1991).
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CAROTTE CLK9101 (Coulée de débris)
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L'utilisation du modele de glissement plan nécessite le
choix de la profondeur de la surface de rupture (z). Ce
choix pourrait étre effectué a 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 réle de réflecteur.
Malheureusemnent, aucun moyen de sismique réflexion
haute définition n'a donné de résultats satisfaisants dans
la baie. Parallelement, peu de carottages Kiillenberg dé-
passent les cing premiers meétres de sédiments. Les pro-
fondeurs de surface de rupture ont alors été définies a
priori, en se basant d'une part sur les observations des
cicatrices effectuées sur les fonds marins et, d’autre part,
sur les calculs de hauteur impliquée dans les glissements
anciens a partir des indices de surconsolidation détec-
tées sur carottages et définissant la présence d'un hiatus
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Fig. 5. — Synthése des essais de caractérisation :
a: exemple de sédiments grossiers (prélévement
CLK 9101); b: exemple de sédiments fins situés
hors des fonds de canyons (prélévement CLK 9102).
Fig. 5. — Synthetic curves for the caracterisation tests
a: exemple for coarse sediments of canyons
(CLK 9101 core) ; b exemple for fine sediments
of ridges (CLK 9102 core).

sédimentaire, ayant pour origine un départ en masse
de sédiment (COCHONAT and al,, 1992 ; MULDER et
al.; 1992c). De tels calculs ont conduit & une valeur
moyenne de 7m pour la hauteur glissée. En consé-
quence, les calculs de stabilité ont été effectués avec
des profondeurs de surface de rupture de 5m, 10m,
et 15 m en conditions drainées, et pour des profon-
deurs de 1 m et 2 m, en plus des valeurs précédentes,
en conditions non-drainées. La détermination d'une
profondeur de surface de rupture fictive revient en fait
a 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
été insérés dans la modélisation du fait de leur nature
géotechnique trés différente.
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Fig. 6. — Classification géotechnique des sédiments Fig. 8. — Various empirical relationships between
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Fig. 6. — Geotechnical classification for the sediments (after Willmore and Karnik. 1971 : Despeyroux, 1989).

of the Baie des Anges, according to their consolidation
state (after COCHONAT and al., 19892).
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Fig. 7. — Carte de répartition des quatre familles géotechniques de sédiment a l'intérieur de la baie
(d’aprés COCHONAT and al., 1992).
Fig. 7. — Map of the distribution of the four geotechnical families of sediments in the Baie des Anges
(after COCHONAT and al., 1992).
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6. ESTIMATION
DES PARAMETRES EXTERNES

Les deux parametres externes principaux intervenant
dans le calcul de la stabilité des talus sous-marins sont
la surpression interstitielle (Au) et les accélérations sis-
miques (Ah et Av).

La surpression interstitielle peut étre appréhendée de
frois maniéres : la mesure in situ (piézocone), |'estima-
tion a partir d’essais triaxiaux cycliques non-drainés, et
enfin, par le calcul théorique a partir d'un échantillon-
nage de mesures au houlographe (amplitude et période
de la houle). De telles mesures ont &té fournies par le
laboratoire d’'Hydraulique de la Direction des Etudes et
Recherches d’EDF. Cependant, le calcul de la surpres-
sion interstitielle générée par des vagues d’amplitudes
annuelles, décennales ou centennales (resp. 3,3 m,
42m et 5,1 m) a montré que l'impact de Au sur le
coefficient de sécurité était réduit (pour de telles am-
plitudes, la valeur de F décroit de 0,1 a 0,2 pour une
tranche d’eau de 10 m), et que cet impact était toujours
masqué par celui de la sismicité. De plus, l'influence de
la houle n’est envisageable que pour une tranche d'eau
inférieure a 50 m et n'intéresse donc qu'une surface trés
réduite de la baie. En conséquence, seule l'influence de
la sismicité a été étudiée. On notera cependant qu'en
milieu cétier (tranche d'eau inférieure a 50 m), I'étude
de la houle peut ne plus étre négligeable et devra étre
prise en compte.

Les accélérations sismiques ont été estimées a partir des
cartes d'aléa publiées par DADOU et al., (1985). Clest
la loi empirique de Murphy et O'Brien (in DESPEY-
ROUX, 1990), reliant les accélérations horizontales ou
verticales a l'intensité (Mercalli Modifige, MM), qui a été
choisie pour les calculs. Les calculs ont été effectués
pour des événements de périodes de retour centennale,
bicentennale et millennale.

7. RESULTATS

La synthése des résultats de différents cas de modéli-
sation montre d’abord quelques grands fraits principaux
(MULDER, 1992 ; MULDER et al., 1992a et 1992b),

Si linstabilité est plus forte quand on considere une
surface de rupture plus profonde, ce phénomeéne est
moins marqué en conditions non-drainées, du fait de
l'utilisation d'une relation croissante entre c, et la pro-
fondeur.

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

L'ztude en conditions drainées en utilisant un critere
de Mohr-Coulomb unique pour I'ensemble de la zone
fait nettement ressortir I'influence 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 détaillee montre que les instabilités gravi-
taires dans la Baie des Anges, peuvent étre séparées en
deux catégories : celles qui sont liées uniquement aux

caractéristiques internes du talus (propriétés géotech-
niques et géomorphologie) et celles qui apparaissent
uniquement sous linfluence de sollicitations externes
(sismicite).

Les premieres 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 créte occidentale. Elles sont liges a la
nature sous-consolidée du sédiment. La profondeur de
rupture est située a une profondeur inférieure ou égale
& deux metres. Par conséquent, ces instabilités ne
mettent en jeu qu'un volume réduit de sédiment. Etant
donné qu’elles sont situées dans une zone préférentielle
d'alimentation en sédiment, on peut considérer que ces
petits réajustements locaux seront mis en mouvement
de fagon périodique. dés que la hauteur sédimentée
sera égale a la hauteur critique. Leur faible volume et
leur situation @ un endroit ol le gradient de pente
prend des valeurs variant de 2° & 10° ne leur permet-
tront pas d'effectuer un cheminement important (au
plus de l'ordre du kilometre). lls se résumeront tout au
plus en une translation du matériau, avec possibilité de
réaménagement et de formation de coulées de débris ;

— les instabilités de flanc de créte, affectent les sédi-
ments normalement consolidés, voire surconsolidés. La
profondeur de la surface de rupture est située entre 5
et 15 m. Par conséquent, le volume mis en jeu peut
etre énorme. Situées dans des zones ol le gradient de
pente prend des valeurs fortes (supérieures & 20°), elles
phénomene d'embrasement (ou d'ignition) pour se
transformer en courant de turbidité. Ces courants, ca-
ractérisés par un transport 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 de-
poser dans les zones ol le faible gradient de pente (de
l'ordre du degré) ne permet plus leur avancée.

Ce second type d'instabilités est lié d'une part a I'activité
sismique interne de la baie, mais aussi a celle de la
mer Ligure (fig. 9¢c). Une intensité de VII (MM) atteinte
a l'intérieur de la baie suffit a2 déstabiliser les sédiments,
en premier lieu ceux situés sur les flancs de la ride
centrale, et a générer des glissements de flancs de créte
de forte envergure. Un séisme d'intensité bicentennale
entraine d'importants désordres sédimentaires sur une
surface couvrant le quart de la baie (fig. 9d). Un séisme
d'intensité millennale, générant une accélération 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 étre effectuée grace au modele
de glissement plan. L'utilisation conjuguée de ce mo-
déle en conditions drainées et non-drainées permet d’ef-
fectuer une synthése réaliste au vu des observations du
fond marin, c'est-a-dire en tenant compte des caracté-
ristiques des glissements anciens. Les résultats bruts pré-
sentés sur la carte de risque (fig. 10) sont cependant a
modeérer. Il est clair par exemple, qu'un événement tel
qu'un séisme d'intensité millennale n’est pas a consi-
dérer comme un accident ponctuel dans un systeme
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Fig. 9. — Différents cas de simulation des instabilités :
a: conditions non-drainées, z = 2m, b conditions drainées, z = 10m
¢ ! conditions drainées, influence d'une accélération centennale, z = 10m;
d: conditions drainées, influence d'une accélération bicentennale, z = 10 m.
(Les zones ayant une valeur du coefficient de sécurité égale a 1 sont en blanc).
Fig. 9. — Cases of instabilities simulations .
a . undrained conditions, z = 2m . b: drained conditions, z= 10m
¢ drained conditions d, influence d'une accélération centennale, z = 10m:
d: drained conditions, influence d’une accélération bicentennale, z = 10m.
(Areas with a security factor value equal to 1 are in white).
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Fig. 10. — Carte synthétique du risque d'instabilité
en Baie des Anges.
Fig. 10. — Synthetic map of hazards
in the Baie des Anges.

statique. La baie constitue un systeme dans lequel les
sédiments sont soumis @ un mouvement continu de
dépdt et de départ ou de déplacement. Dans la baie,
il semble que les mouvements de sédiments postérieurs
a leur dépdt seront essentiellement des glissements en
masse. Un séisme de période de retour égale a
1000 ans se produira alors dans un systéme a l'inté-
rieur duquel une masse importante de sédiments aura
été « purgée » par des événements de période de retour
moindre ou encore par des glissements gravitaires
simples n‘ayant pas été engendrés par un événement
extérieur.

Les zones cartographiées comme «zones 3 risques »
doivent, en tenant compte des précautions précédentes,
étre considérées comme des zones & risque potentiel,
sous réserve que les hypotheses formulées avant le cal-
cul soient effectivement celles qui régissent le systeme
au moment de I'evénement. Dans ce cadre, les zones
potentiellement instables sous l'effet d'un séisme d'in-
tensité millennale seront celles présentées sur la
figure 10 a I'exception de celles qui ne vérifieront pas
la principale hypothése de calcul, a savoir la profondeur
de la surface de rupture, soit qu'elles auront été pré-
alablement « purgées », soit qu'une variation locale ou
temporelle du taux de sédimentation fera en sorte que
la hauteur sédimentée au-dessus d'une surface de rup-
ture potentielle sera moindre que la hauteur critique
entrainant la rupture. Dans ces conditions, il ne faut
donc pas considérer qu'un séisme de période de retour
millennale engendrera le départ d'une masse unique de
sediment de plusieurs dizaines de millions de m?, ordre
de grandeur qui est contredit par les observations, mais
générera plutdt tout un ensemble de petits glissements
plans de volume moindre (quelques millions de m* au
maximum), 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 a
VII (MM) serait susceptible d’entrainer des désordres sé-
dimentaires importants dans la baie. .3 encore, une
synthése des résultats des calculs menés & la fois en

conditions non-drainées et en conditions drainées, en
considérant les accélérations sismiques en tant que pa-
rametres statiques, permet une estimation réaliste de ces
désordres. Cette démarche permet de plus, la mise en
évidence du type 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.

[l est difficile de proposer une méthode de prévention
spécifique contre le risque de glissement dans la baie.
A T'échelle régionale, aucune méthode globale de pré-
vention n'est applicable. Néanmoins, a 'échelle non plus
de la carte, mais du plan, certaines possibilités peuvent
éfre sournises. En haute mer, la seule alternative est
une « purge » locale des sédiments superficiels, qui au-
rait I'avantage de réajuster le gradient de pente par
élimination de la tranche de sédiments sous-consolidés,
c’est-a-dire de se prémunir contre les deux causes prin-
cipales de glissement. Cependant, si cette méthode
semble étre, en théorie, la seule efficace, il faut consi-
dérer gqu'une telle action se place dans un milieu hostile
a tout aménagement géotechnique classique. Si la tech-
nique de purge est utilisée de fagon routiniere en milieu
continental (tranchées, déclenchement d’avalanches), les
outils de haute technicité 3 mettre en ceuvre et la dif-
ficulté d'accés en milieu marin font que de telles mé-
thodes sont difficilement applicables a I'heure actuelle.
Il faut de plus considérer qu'une telle purge en mer ne
pourrait s'effectuer qu'a I'explosif dont l'utilisation pour-
rait avoir des conséquences difficilement mesurables a
priori, par exemple, la génération d'accélération du sol
(vibrations), d'une surpression interstitielle ou encore
I'impact causé a I'environnement.

Néanmoins, cette étude montre, qu'a l'instar du delta
du Mississippi, on peut concevoir la Baie des Anges
comme un cas d'école dans I'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 structuration des argiles marines

Shear strength under low consolidation and structuration
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
parfois impossible, que ce soit & cause des limitations des équipements disponibles ou de la
difficulté d'accéder au dépét (fonds marins...). |l est encore important d’examiner si, & partir
d'échantillons remaniés de ces mémes dépots, il est possible de recueillir des données propres
au dépbt. |l est proposé ici une méthode d'analyse en laboratoire & partir d’échantillons re-
maniés. Ainsi, des dépdts d'argile marine, mers de Tyrrell et de Champlain (Québec), main-
tenant émergés mais relativement jeunes (6 000 & 12 000 ans) ont été étudiés sur le terrain
puis en laboratoire avec des échantillons non remaniés. Puis les échantillons furent totalement
remaniés et consolidés en laboratoire sous de faibles contraintes (7 & 150 kPa) ; ces échan-
tillons furent ensuite soumis 3 des essais de pénétration au céne suédois. On a observé que
I"évolution de ¢, (résistance au cisaillement non drainée) en fonction de o', (contrainte effective
de consolidation) se décompose en trois zones distinctes analogues aux zones observées sur
les dépbts d'échantillons intacts ou sur le chantier. Ces résultats montrent que, au moins pour
le cas des argiles de I'Est du Canada, caractérisées par une faible dégradation de la minéralogie
de la roche mére, il est possible de prévoir le comportement des dépdts d'argile en place a
partir d’essais de laboratoire sur des échantillons remaniés.

Mots-clés : argile intacte, argile remaniée, résistance au cisaillement non drainée, consolidation,
thixotropie, structuration, dépét 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 equipment (Shear vane) to collect
undisturbed samples. It is examined here the possibility that remoulded samples collected from
the marine floor can be helpful to obtain good correlations with the in-situ shear strength,
Recent clay deposits presently above sea level have been tested on site and in the laboratory.
Mechanical characterization have been conducted on intact samples. Subsequently they have
been strongly remoulded and consolidated under very low stresses (7 to 150 kPa) equivalent
to the actual vertical stresses in the natural deposit. The results show that shear strength
variation of the consolidated remoulded samples follow the same evolution as the on-site
intact clay i.e. overconsolidated behavior for low vertical stresses, then unconsolidated be-
havior and finally a normally consolidated state. The shear strength being proportional to the
consolidation pressure. These results show that this type of clay remember the path stress
imposed to the deposit and remoulding process is only partial. The testing of remoulded
samples appear very important in this context.

Key words : 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’age récent dans les fonds marins ou
lacustres actuels est d’'un grand intérét pour les études
d'aménagement off-shore ou pour la compréhension
des dépbts émergés formés récemment, soit dans les
10000 ou 20000 dernieres années. Les techniques
d’investigation off-shore sont complexes et souvent fort
coliteuses : le prélevement d'échantillons non remaniés
est particulierement difficile. Dans une étape d'investi-
gation préliminaire, il est proposé ici de définir le profil
de résistance au cisaillement de ces dépots marins ou
lacustres a partir de résultats obtenus en laboratoire avec
des échantillons remaniés, donc d'un prélévement beau-
coup plus facile, particulierement dans le cas de relevés
en mer.

Les argiles étudiées ici sont d'origine marine ou sau-
métre en dépdt pélagique. Elles appartiennent & des
dépbts présentement émergés depuis environ 6 000 ans
(mer de Tyrrell, baie James) ou environ 12 000 ans
(mer de Champlain, au niveau de Trois-Rivieres). Elles
proviennent de la mer de Tyrrell (site de la riviere
Broadback) et de la mer de Champlain (sites de Saint-
Léon et Saint-Marcel) situés au Québec (fig. 1) et ont
déja été l'objet de nombreuses études géotechniques
(LEFEBVRE, 1981 ; MORISSETTE, 1983). Leurs ca-
ractéristiques géotechniques a I'état naturel sont illus-
trées dans le tableau l. La salinité de 'eau interstitielle
varie entre 15 g/l (Saint-Léon) et 0,45 g/l (Broadback)
pour les échantillons concernés.

2. PROGRAMME EXPERIMENTAL

2.1. Mode de préparation
de I’argile remaniée

Le programme expérimental comporte une reconsoli-
dation cedométrique d'échantillons d'argile ayant été
soumis a un remaniement usuel défini ainsi: a partir
d'un bloc d’argile intact, on découpe des tranches que
'on place dans un récipient de porcelaine (aprés avoir
éliminé les zones extérieures affectées par I'enrobage).
L'argile mise dans le récipient est ensuite friturée vi-
goureusement a la spatule jusqu'a I'obtention d'un re-
maniement complet, c’est-a-dire un mélange homogéne
de consistance stable. Une portion de cette argile re-
maniée est ensuite placée a la spatule dans un récipient,
en trois couches successives en éliminant au maximum
les bulles d’air, pour effectuer un essai de pénétration
au cone suédois (GARNEAU et LEBIHAN, 1977). L'ar-
gile est ensuite retournée au récipient de porcelaine et
frittrée & nouveau vigoureusement. Suite a cette
deuxiéeme opération de remaniement, on procede a
nouveau a un essai de pénétration. Si les deux essais
de pénéfration séparés par un nouveau remaniement
different de plus de 2%, l'argile est remaniée a nou-
veau. Cette opération est répétée tant que deux essais
de pénétration successifs séparés par un nouveau re-
maniement ne différent pas de plus de 2 % de la valeur
moyenne.
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Tableau |. — Caractéristiques géotechnigues
des trois argiles marines étudiées. Etat naturel.

Table |. — Geotechnical characteristics
for the three marine clays under study.
Undisturbed state.

Alrgile Argile de la mer
de la mer de Champlain

Tyrrel

Site de Site de Site de

Broadback | St-Léon | St-Marcel

Profondeur
de prélévement
du bloc utilisé (m) 5,90 5,35 10,50
Teneur en eau naturelle,
Wea (%) 46 48,5 80
Limite de plasticité w,
( %) 26,6 214 25
Limite de liquidite,
au cone suédois,
wie (%) 49,5 53 62
Indice de plasticité,
1, (%) 22,9 31,6 37
Indice de liquidité, I.¢" 0,85 0,86 1,49
Salinité de |'eau
interstitielle, (g/l) 0,45 15 2
Pourcentage
de la fraction inférieure
a2uw (%) 75 65 75
Surface spécifique,
(m%/g) 40 40 67
Phyllo-silicates { %) 7 22 25

i ILC - (Wnat - WD)J"'D'

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

Les essais de reconsolidation cedomeétrique ont été réa-
lisés a l'aide d'une cellule de consclidation spéciale
congue lors de travaux antérieurs & 'Université de Sher-
brooke (LOCAT and LEFEBVRE, 1983). Cette cellule
est constituée d'un cylindre d'acrylique de 102 mm de
diametre tel qu'illustré & la figure 2. L'application de la
pression verticale est transmise a I'échantillon & l'aide
d’'un piston doté d'une pierre poreuse au contact avec
le sol. L'évacuation de l'eau a la base du cylindre est
contrdlée par une valve. Ainsi, le drainage peut étre
assuré aux deux extrémités ou uniquement a la face
supérieure comme ce fut le cas pour les essais de
consolidation effectués avec mesure de pression inters-
titielle. Parallélement, la perméabilité est mesurée a
laide d’une colonne d'eau & charge variable.

Afin d’obtenir une bonne mise en place de l'argile re-
maniée dans la cellule de consolidation, on a augmenté,
lors de l'opération du remaniement de l'argile intacte,
la teneur en eau naturelle qui est de 46 %, 485 % et
80 % pour Broadback, Saint-Léon et Saint-Marcel, & des
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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 %, 62,5 %
et 85 %. Le tableau Il donne un résumé des valeurs de
différentes caractéristiques géotechniques des trois ar-
giles lors de leur mise en place dans la cellule de conso-
lidation. La hauteur initiale des échantillons, aprés leur
mise en place dans la cellule, était d’environ 50 mm. Il
furent consolidés sous de faibles contraintes, variant de
7 @ 95 kPa et traduisant des conditions éventuelles dans
des dépbts récents encore immergés. Ces échantillons

REVUE FRANGAISE DE GEOTECHNIQUE

furent ensuite soumis & des essais de pénétration au
cbne suédois pour évaluer la résistance au cisaillement
non drainée c, et ainsi permettre I'étude de la relation
¢, — ¢, (¢, = pression de consolidation).

Des essais ont été réalisés dans le but de pouvoir établir
une comparaison entre le c, évalué au coéne suédois et
le ¢, évalué en cisaillement simple & volume constant.
Ainsi, des échantillons furent soumis a la mesure de c,
au cone suédois, puis a des essais de cisaillement simple
a volume constant apres une période de reconsolidation
aux meémes pressions qu’ils avaient subies auparavant
dans la cellule de consolidation.

3. RESULTATS ET DISCUSSION

3.1. Variation de la résistance
au cisaillement remaniée c_
en fonction de l'indice de liquidité

Les essais de pénétration au céne suédois effectués sur
des échantillons remaniés, & teneur en eau naturelle et
a teneur en eau augmentée, des trois argiles étudiées
confirment que la résistance au cisaillement de l'argile
remaniée, . , est reliée par une relation unique a l'in-

ur
dice de liquidité, I, ., au moins pour les argiles consi-
dérées de I'Est du Canada (LEROUEIL et al, 1983 ;
LOCAT et LEFEBVRE, 1986). La relation proposée par

LERQUEIL et al, est la suivante :

1

(. — 0217 )

u

¢, (kPa) =

ol |, = indice de liquidité calculé en utilisant la valeur
de la limite (W .) déterminée au céne suédois (norme

du Bureau de Normalisation du Québec 2501-092).

La relation (1) est illustrée a la figure 3 oli on a reporté
également les résultats obtenus dans le cadre de cette
étude-ci.

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

Table 1l. — Geotechnical characteristics for the three marine clays under study
during their set up in the consolidation test cell.

Woat (%) | Winna (%) | W, (%) wie (%) lo (%) licinitio Binital
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 b9 34 1,76 2,360

“Initial : Valeur du paramétre lors de la mise en place de I'argile remaniée dans la cellule de consolidation.

Wpai: Teneur en eau de l'argile & I'état naturel; Wi, = teneur en eau initiale; w,: limite de plasticité; wc: limite de
liguidité déterminée au cone suédois (norme BNQ - 2501-092) ; |,: indice de plasticité = wc — W, lcnia = indice de
liquidité = (Winwa — Wp)/lp: 8w = indice des vides.
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Fig. 3. — Variation de la résistance au cisaillement
d'argile remaniée en fonction de l'indice de liquidité.
Fig. 3. — Relationship between the shear strength
and ligquidity index for remoulded clay.

3.2. Gain thixotropique

La thixotropie est un processus d’augmentation de ré-
sistance et ce a volume constant. Le gain de résistance
résulterait d'une réorientation des molécules d’eau au
pourtour des particules (MESRI et al, 1975). Ainsi, &
la suite du remaniement d'une argile, on observe, &
partir d’'une valeur minimale évaluée immédiatement
aprés, un gain de résistance a volume constant, et ce
phénomene est désigné par un gain thixotropique.

Une partie de l'argile remaniée préparée initialement
pour les essais de consolidation fut gardée dans un
contenant fermé en plastique et conservé dans une
chambre humide (humidité relatve = 100 %, tempé-
rature = 8°C). Des mesures de résistance au cdne
suédois furent effectuées dans le temps, durant deux
mois, afin d'évaluer les gains de résistance dus a la
thixotropie. A la fin de ces deux mois, l'argile fut re-
maniée, et les mémes opérations furent réalisées pen-
dant un autre cycle d'une durée de deux mois.

Les résultats de ces essais effectués sur les trois argiles
étudiées sont présentés a la figure4. Ces résultats
conduisent aux observations suivantes :

— T'évolution de la résistance en fonction du temps est
identique pour les deux cycles d'essais réalisés (durée
d'un cycle = 2mois). Ceci indique qu'un deuxiéme
remaniement complet de 'argile n'affecte pratiquement
pas les gains thixotropiques ;

— pour la durée d'entreposage considérée ici, la
courbe du gain thixotropique en fonction du temps,
pour chaque type d'argile, est constituée de deux
phases. Une premiere phase, d'une durée allant jusqu’a
un mois, dans laquelle on assiste & une forte augmen-
tation de la résistance, puis une deuxime phase carac-
térisée par une augmentation de résistance lente et
uniforme ;

— a une durée égale de conservation, les valeurs de
gain de résistance pour l'argile de Broadback sont su-
périeures a celles des argiles de Saint-Léon et de Saint-
Marcel. Les valeurs relevées aprés deux mois sont de
6,1, 3,5 et 45kPa respectivement pour Broadback,
Saint-Léon et Saint-Marcel, alors que c, aprés remanie-
ment est de l'ordre de 0,5 kPa pour les trois argiles.
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Fig. 4. — Gain de résistance au cisaillement
dd a la thixotropie en fonction du temps.
Fig. 4. — Increase in shear strength versus time, caused
by thyxotropy.

De ces résultats, on retient que les valeurs des gains de
résistance dus a la thixotropie pour ces trois argiles sont
relativement importantes particulierement pour largile
de Broadback.



3.3. Comparaison entre le ¢, mesuré
au cone suédois et le ¢, évalué
en cisaillement simple a volume constant

La figure 5 compare les valeurs de c_évaluées en ci-
saillement simple a volume constant (essai non drainé
par analogie a I'essai triaxial) aux valeurs de ¢ obtenues
au cdne suédois pour cinq échantillons consolidés a des
pressions égales a 60 et 925kPa, 7 et 60 kPa et
15,5 kPa respectivement pour l'argile de Broadback, de
Saint-Léon et de Saint-Marcel. Il est important de preé-
ciser que cétait les mémes échantillons remaniés et
consolidés, une premiere fois, dans la cellule (fig. 2) qui
furent soumis a I'essai de cisaillement simple & volume
constant, aprés une période de reconsolidation aux
mémes pressions que celles qu'ils avaient subies dans
la cellule ; ces essais de cisaillement effectués a vitesse
de déplacement horizontal égale 2 0,59 x 1072 mm/mn
ont eu lieu juste aprés I'évaluation de c, au cone sué-
dois. Les résultats obtenus (fig. 5) montrent que ces
deux types d’évaluation de ¢, donnent des valeurs assez
proches. Un résultat analogue a été 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'étape de consolidation, dans l'appareil de ci-
saillement est égale a la contrainte verticale effective in
situ (")

Les essais de cisaillement & volume constant ont éga-
lement impliqué trois autres échantillons, dont un pour
chaque argile étudiée, préalablement remaniés et conso-
lidés dans la cellule. Dans ce cas, la pression de conso-
lidation, lors de I'étape de consolidation, fut volontai-
rement augmentée a environ 150 kPa, car le montage
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Fig. 5, — Comparaison de la résistance au cisaillement
évaluée au cone suédois & celle évaluée au cisaillement
simple a volume constant.

Fig. 5. — Comparison of the shear strength values
evaluated by the swedish cone and the simple shear test
at constant volume.
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de la cellule de consolidation utilisé ne permet pas
l'usage de pressions supérieures a 100 kPa sans de
grandes déformations. Les valeurs de c, obtenues sont
égales a 45, 39,5 et 36 kPa respectivement pour Broad-
back, Saint-Léon et Saint-Marcel ; les valeurs du rapport
c,/o’, comespondant sont respectivement égales a 0,30,
0,25 et 0,24.

3.4. Gain de résistance
avec la consolidation

Les essais de pénétration au cone suédois effectués sur
les échantillons consolidés des argiles étudiées ont in-
diqué que la résistance au cisaillement c, évolue en
fonction de la pression de consolidation ¢’ de la fagon
suivante : la résistance au cisaillement croit d’abord as-
sez fortement avec 'augmentation de la contrainte de
consolidation, puis elle demeure stable dans une cer-
taine plage de contrainte et, enfin, elle s'accroit prati-
quement de fagon proportionnelle a o’

Ce comportement similaire au passage d'un sol struc-
turé a normalement consolidé, a été particulierement
bien marqué pour les argiles de Broadback (fig. 6a) et
Saint-Léon (fig. 7a) et & un moindre degré pour l'argile
de Saint-Marcel (fig. 8a).

Les variations du rapport ¢ /¢’, et de la teneur en eau
w,—w, (w, = teneur en eau initiale de I'echantillon lors
de la mise en place dans la cellule de consolidation,
w, = teneur en eau de I'échantillon aprés consolidation)
en fonction de ¢, sont illustrées respectivement dans
les figures 6b & 8b et 6c & 8c pour les trois argiles
étudiées.

L'argile de Broadback présente une forte augmentation
de c, pour les valeurs de o', inférieures a 35 kPa
(fig. 6a). Ce comportement peut &fre associé aux pro-
cessus suivants :

1. Un gain appréciable de la résistance au cisaillement
par l'effet de thixotropie. Les essais de thixotropie, dis-
cutés précédemment, ont été réalisés a teneur en eau
constante, ce qui n'est pas le cas d'un échantillon en
cours de consolidation ol la diminution de la teneur
en eau risque d'atténuer le gain de résistance di a la
thixotropie (SKEMPTON et NORTHEY, 1952). Toute-
fois, on peut considérer cet effet négligeable et en te-
nant compte du paramétre temps (le temps de
conservation de I'échantillon pour I'essai de thixotropie
est égal a la durée de 'essai de consolidation), la valeur
du gain thixotropique de résistance correspondant a
o', = 7kPa, 155 kPa et 32,5 kPa est respectivement
égal a 2,5 kPa, 3,0 kPa et 3,25 kPa ce qui représente,
par rapport aux valeurs de c, respectives, les pourcen-
tages suivants : 33,5, 22 et 15. Ceci démontre que l'effet
de thixotropie est fort important du moins pour cette
plage de contraintes de consolidation.

2. Une forte diminution de la teneur en eau, w, pour
la plage de pression 7 kPa a 32,5 kPa, (fig. 6¢) ; au-dela
de ¢’, = 32,5kPa, la teneur en eau w, diminue a un
taux nettement inférieur.

Ainsi, les effets de la thixotropie et de la compression
importante pour ¢’ inférieure a 32,5 kPa semblent res-
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Fig. 6. — Résultats obtenus sur l'argile de Broadback.
(a) Variation de la résistance au cisaillement en fonction
de la pression de consolidation.

(b) Variation du rapport ¢,/c’, en fonction de la pression
de consolidation.

(c) Variation de la teneur en eau w, — w; en fonction
de la pression de consolidation.

Fig. 6. — Results on Broadback clay.

(a) Shear strength change versus consalidation pressure.
(b) Change of the ratio ¢ /o', versus consolidation
pressure.

(c) Change of the water content w, — w; versus
consolidation pressure.
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Fig. 7. — Résultats obtenus sur 'argile de Saint-Léon.
(a) Variation de la résistance au cisaillement en fonction
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Fig. 7. — Results on Saint-Léon clay.

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

{c) Change of the water content w, — W; Versus
consolidation pressure.
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Fig. 8. — Résultats obtenus sur l'argile de Saint-Marcel.
(a) Variation de la résistance au cisaillement en fonction
de la pression de consolidation.

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

(¢) Variation de la teneur en eau w; — w; en fonction
de la pression de consolidation.

Fig. 8. — Results on Saint-Marcel clay.

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

pressure.
(c) Change of the water content w, —
consolidation pressure.

Wy Versus
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ponsables de la forte augmentation de ¢, de largile
Broadback. Ces deux facteurs paraissent également res-
ponsables de la forte augmentation de ¢, pour o’ in-
férieures a 15,5 kPa pour l'argile de Saint-Léon (fig. 7a)
et pour l'argile de Saint-Marcel (fig. 8a).

De plus, pour l'argile de Broadback, ¢, demeure plus
ou moins stable dans la plage de pression comprise
entre 32,5 kPa et 60 kPa (fig. 6a). En effet, ¢ oscille
entre 21,5 kPa et 22 kPa alors que les échantillons ont
été consolidés sous des valeurs de o’ égales a 32,5,
425 et 60 kPa. Les causes d'un tel comportement ne
sont pas identifiables clairement ; ceci pourrait étre dii
a une structuration de I'argile qui aurait pris place a o’
inférieure & 30 kPa. Cet effet de structure (liens ou en-
chevétrements de particules du sol) disparaitrait vers
60 kPa. Au-dela de cette valeur, ¢, augmente de nou-
veau et ce de fagon proportionnelle a ¢’, comme pour
une argile normalement consolidée, avec un rapport
¢c,/c’, égal a environ 0,35 (fig. 6b). Ce seuil de 60 kPa
peut etre considéré comme la pression de destructu-
ration de cette argile remaniée.

4. MECANISME DE COMPORTEMENT
D’UNE ARGILE REMANIEE
ET CONSOLIDEE

Les résultats des essais de consolidation réalisés sur ces
trois argiles remaniées permettent d'identifier un mé-
canisme de comportement, ¢, versus ¢’ illusiré dans la
figure 9 ; un résumé des caractéristiques mécaniques de
ces trois argiles, associées a ce mécanisme de compor-
tement, est présenté dans le tableau Ill. Aussi I'évolution

RESISTANCE AU CISAILLEMENT NON DRAINEE, Cu
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Wy f—————
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i

Fig. 8. — Mécanisme de comportement d'une argile
remaniée et consolidée.
Fig. 9. — Behavior mechanisms for a remoulded
consolidated clay.
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Tableau Ill. — Résumé des caractéristiques relatives aux trois zones (zones |, || et 1)
du mécanisme de comportement illustré a la figure 9.

Table Ill. — Summary of the 3 zones (zones I, Il and I1l) characteristics on behavior mechanisms
shown in figure 9.

Broadback Saint-Léon Saint-Marcel

(e',) 1 (kPa) go 15 15
Fin Zone | (c,) s (kPa) 1 8,5 6,2
(cu,) , (kPa) 3,25 1,40 1,60
DebiitrLans 1 (cu/o) 0.70 0.56 0.47
(W, — wy) | (%) 9.9 12,9 16,0

(6'y) v (kPa) 6 45 45
: (cy) y (kPa) 21,5 10,35 9,9
Début Zone Il (cu,) y (kPa) 0 2,2 22
(cu/a")) .35 0,23 0,22
(w, — wy)y (%) 4 17,5 22,9

w;, = 52, 62,5 et 85 % respectivement pour Broadback, Saint-Léon et Saint-Marcel.

de ¢, en fonction de o', se décompose en trois zones
distinctes :

1. ZoneI: c, croit fortement en fonction de 'augmen-
tation de ¢, ce qui correspond a des rapports c /o,
élevés (tableau Ill). Dans cette zone on a observé :

— une forte diminution de la teneur en eau et donc
de Tindice des vides, ce qui se traduirait par une aug-
mentation de résistance au cisaillement due a la réduc-
tion des vides comme dans les matériaux pulvérulents
grossiers ;

— un gain appréciable de résistance di 3 leffet de
thixotropie. Le tableau Ill montre I'importance de ces
deux aspects par les variations de la teneur en eau
Ewl }— w,) et du gain de résistance dii a la thixotropie
G
Les valeurs du rapport ¢ /o', a la fin de la zonel,
((c,/6’)I) sont de 0,7, 0,56 et 0,41 respectivement pour
Broadback, Saint-Léon et Saint-Marcel. A une faible
pression de consolidation ¢’ égale & 7 kPa, le rapport
¢c,/o’, atteint des valeurs aussi élevées 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 rapport ¢ /o', se situe généralement pour les
argiles marines normalement consolidées entre 0,17 et
0,3 (BJERRUM and SIMONS, 1960) ; ces résultats per-
mettent donc d’affirmer que 'augmentation de la résis-
tance au cisaillement observée dans cette zone I, pour
les trois argiles étudiées, n'est pas due uniquement 2 la
pression de consolidation appliquée o’. Une partie de
ce gain de résistance doit étre attribuée & la résistance
du squelette argileux due au développement de nou-
veaux liens ou enchevétrements au niveau des particules
du sol. Dans les dépdts de I'Est du Canada, on attribue
souvent cette résistance au cisaillement due & un effet
autre que la consolidation & une structuration ou une
cimentation qui se serait développée avec les siecles
durant ou aprés la formation des dépéts (LOCAT,
1982). Ainsi les valeurs du rapport c /o’ élevées de
cette zone 1 montrent que les trois argiles étudiées pos-

seédent une «résistance de réserve» en cisaillement
(BROWN and RASHID, 1975) et qu'elles devraient étre
décrites comme des argiles « surconsolidées », Cette sur-
consolidation provient d’une structuration des argiles
due a une grande compression initiale, comme men-
tionné auparavant. Cette structuration est développée
tout au long de la zone ! qui semble prendre fin a o’,
égal a 30 kPa pour l'argile de Broadback et & o', égal
a 15kPa pour les argiles de Saint-Léon et de Saint-
Marcel (tableau Il ; fig. 6a & 8a). Aussi cette surconso-
lidation est confirmée par les résultats d’essais de ci-
saillement simple a volume constant réalisés sur des
échantillons d'argile de Saint-Léon (fig. 10). En effet,
cette figure montre que le cheminement de contraintes
T, — o, correspondant & l'échantillon consolide a
¢, = 7kPa (c /6", = 0,63) montre un comportement
d'une argile surconsolidée, alors que ceux correspon-
dant aux deux autres essais réalisés a o', = 60 et
152kPa (c /o', = 026 et 025, respectivement)
monfrent un comportement d'une argile normalement
consolidée.
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Fig. 10. — Cheminements-vecteurs résultant d’essais

de cisaillement simple a volume constant effectués

sur des échantillons d’argile de Saint-Léon.

Fig. 10. — Stress paths from simple shear tests at
constant volume on Saint-Léon clay.




2. Zone Il : c, croit trés peu en fonction de I'augmen-
tation de o', Ceci est dii a une structuration qui s'est
développée précédemment (zone ). Cette structuration
disparait par la suite graduellement tout au long de la
zone ll, car la résistance maximale développée par le
squelette argileux est atteinte. La pression de consoli-
dation qui correspond a la fin de cette zone, (¢),, est
de 60 kPa pour largile 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 ), I'accroisse-
ment de c, en fonction de 6’, est nettement supérieur,
l'effet de structuration du squelette semble effacé.

Dans cette zone II, les courbes de compressibilité et de
variations de la perméabilité présentées ailleurs (BEN-
MOKRANE, 1983) n'ont montré aucune évolution par-
ticuliere ; le changement de volume d’eau a été continu,
comme on le constate sur les figures 6¢c a 8c. Aussi les
caractéristiques de cette deuxidme zone, résumées dans
le tableau IV, montrent que:

— l'étendue de cette phase, représentée par la plage
de contrainte (¢’), — (&), est sensiblement la méme
pour les trois argiles étudiées ici; elle vaut environ
30 kPa. Ces argiles sont toutes les trois d'origine gla-
ciaire et elles se sont déposées en milieu marin ou
saumatre. Leurs compositions minéralogiques sont ana-
logues ; elles résultent de I'érosion du bouclier lauren-
tien lors de la dernigre glaciation (Wisconsin). Ces
éléements communs permettent d'expliquer les analogies
observées dans la définition de la zone Il ;

— leffet de la structuration sur les variations de c,
dans la zonell fut plus important pour l'argile de la
mer de Tyrrell (argile de Broadback). En effet, malgré
une variation de contrainte de ¢’, = 30 kPa, la résis-
tance au cisaillement n’a pratiquement pas augmentée
(A ¢, < 0,5kPa). Les deux argiles de la mer de Cham:-
plain ont montré une légére augmentation de la ré-
sistance au cisaillement soit A ¢, égal a 1,85kPa
(Saint-Léon) et 3,70 kPa (Saint-Marcel). Ces résultats
indiquent qu’une valeur A c, faible correspond a une
valeur de (¢ /c"), élevée (tableau Il). Ainsi, lorsque la
valeur de (c /o), est trés forte, le cas de l'argile de la
mer de Tyrrell (0,7), on observe pratiquement un pla-
teau dans la zone . Le tableau | indique des pourcen-
tages en minéraux argileux (phyllo-silicates) de 75 %
(Broadback), 25 % (Saint-Léon) et 35 % (Saint-Marcel) ;
parallelement, on note que la teneur en matigres
amorphes augmente avec ce pourcentage de phuyllo-
silicates (BALLIVY et al, 1971). Ces variations pour-
raient expliquer les différentes valeurs de c, dans cette
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zone Il qui correspondrait a la résistance du squelette
due & 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 dépots d’argile, la thixotropie pourrait se développer
dans la zone Il et étre d'autant plus importante que la
compression (indiquée ici par le changement de la te-
neur en eau w, — w,) est faible dans cette zone, méme
si la déposition continue (plage zone II). Cette résistance
additionnelle augmenterait le blocage de la structure.
Avec le temps, la résistance de plateau dans la zone Il
pourrait donc étre augmentée sur le terrain d'un gain
thixotropique au moins égal & ce qui a été mesuré en
laboratoire (fig. 4) soit 6,1, 3,5 et 4,5 kPa respectivement
pour Broadback, Saint-Léon et Saint-Marcel. Par gain
thixotropique, on peut entendre toute augmentation de
résistance avec le temps dont la possibilité de création
de différents types de liens (matériaux amorphes, etc.).

3. Zone IlI, dans laquelle c, croit de fagon proportion-
nelle a ¢'. La valeur de ce rapport c /o’ est de 0,35
(Broadback), 0,23 (Saint-Léon) et 0,22 (Saint-Marcel).
Le début de cette phase correspond 2 la disparition de
effet de la structuration ; la valeur correspondante de
o', est égale a environ 60 kPa pour l'argile de la mer
de Turrell et 45 kPa pour les deux sites de la mer de
Champlain. Dans cette troisigme zone, les valeurs de
a’, sont suffisantes pour permetire une croissance nor-
male de la résistance au cisaillement c. Toute augmen-
tation de o’ provoque une croissance de c, avec un
rapport ¢,/ 0"'; de valeur analogue a celle correspondant
généralement pour les argiles normalement consolidées.

5. APPLICATION A L’ETUDE
DES CONDITIONS IN SITU

Les dépdts d'argile en cours de formation dans les
fonds marins actuels jouent un rdle trés important pour
la conception des aménagements off-shore. Par
exemple la mise en place de remblais ou d’équipements
submergés implique la connaissance de la résistance au
cisaillement des premiers metres du fond marin. Si I'on
utilise un rapport usuel de ¢ /o', de l'ordre de 0,22
par exemple, la résistance au cisaillement ¢, @ un ou
deux metres de profondeur n'est alors que de l'ordre
de quelques kPa; c, est de l'ordre de 7 kPa a deux
metres de profondeur pour un poids spécifique du sol

Tableau IV. — Résumé des caractéristiques relatives a la zone |l des trois argiles marines étudiées.
Table IV. — Summary of zone |l characteristics for the three clays under study.

Mer de Tyrrel Mer de Champlain
Broadback Saint-Léon Saint-Marcel
(6") w — (d') (kPa) 30 30 30
(c,)w — (cu) (kPa) 0,5 1,85 3,70
(w, — wy)yy — (w, — wy), (%) 1,6 4,6 6,9
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égal a 16 kN/m”. Dans ce cas-ci, la connaissance exacte
du rapport ¢ /o', pour des trés faibles contraintes ver-
ticales revet donc une grande importance. Aussi, les
essais de consolidation cedomeétrique appliqués a ces
trois argiles marines remaniées montrent que le rapport
¢,/o’, pour une trés faible contrainte est au moins deux
fois plus élevé que la valeur déterminée dans une plage
de pression plus élevée. Donc la résistance au cisaille-
ment c, pour de faibles contraintes, est au moins deux
fois plus élevée que celle qui aurait été déterminée a
partir d’'un rapport ¢ /¢’, définie 2 une plage de pres-
sion élevée.

Les résultats présentés ici ont par ailleurs montré qu'il
faudrait s'attendre a une augmentation trés faible de la
résistance avec la profondeur dés que la profondeur
correspondant 2 la fin de la zone | est atteinte (environ
30 kPa pour l'argile de la mer de Tyrrell et 15 kPa pour
les deux argiles de la mer de Champlain). L'étendue
de cette zone Il, ol ¢, n'augmente que ftrés faiblement
correspond a une variation de contraintes ¢’ d’environ
30 kPa et ce, pour les trois argiles étudiées,

JEFFERIES et al. (1985) ont compilé des données sur
la résistance c, obtenue & partir de plusieurs essais en
laboratoire et in situ dans un dépét d’argile en voie de
formation dans les fonds de la mer de Beaufort. Le
profil de résistance qu'ils ont obtenu est aussi caractérise
par les trois zones identifiées précédemment, soit une
zone | dans laquelle ¢, augmente fortement avec la pro-
fondeur, une zone Il dans laquelle ¢, augmente tres fai-
blement ou pratiquement pas avec la profondeur et
enfin une zone lll dans laquelle ¢, croit en fonction de
la profondeur. Un résultat analogue a été aussi obtenu
par MORIN et DAWE (1986) pour un dépét d'argile
marine dans les fonds de la mer du Labrador.

Les variations de c, en fonction de &', obtenues en
laboratoire peuvent aussi étre comparées aux profils de
la résistance des dépdts définis en place aux sites de
Broadback et de Saint-Marcel ; le dépét dargile de
Saint-Léon n'est pas considéré, car il semble avoir
connu une trés forte surconsolidation géologique (MO-
RISSETTE, 1983). La résistance ¢, des dépdts en place
a été évaluée a l'aide d’'un scissomeétre de type Nilcon
(LEFEBVRE, 1981).

5.1. Dépot d’argile de la mer de Tyrrell
(Broadback)

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

— une premiere parhe ol ¢, diminue en fonction de
la profondeur, caractérisée par la couche altérée de sur-
face (crotite) allant jusqu’a 5m de profondeur A ce
niveau (5m), la pression effectwe naturelle ¢’ et la

pression de pré-consolidation ¢’ sont respectivement
égales a 40 kPa et 150 kPa ;

— une deuxiéme partie oli ¢, demeure constant en
fonction de la profondeur (5m — 11 m). Dans cette
zone (5m — 11 m) la surconsolidation est & peu pres
constante a 90 kPa. A une profondeur de 11 m, on a
o', = 90kPa et o', = 180 kPa;
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Fig. 11. — Comparaison du profil de ¢, obtenu
en laboratoire a celui évalué sur le dépdt
— Argile de Broadback.
Fig. 11. — ¢, profile obtained in laboratory compared
to the ¢, profile evaluated in situ — Broadback clay.

— une ftroisiéme partie (& partir de 16 m) oi ¢, aug-
mente en fonction de la profondeur et qui est carac-
térisée par un rapport ¢ jg’w a peu prés constant et
égal & 0,19. Dans cette zone, I'argile a un comportement
de type normalement consolidé. La couche de sol
comprise entre 11 m et 16 m est une zone de transition
dans les conditions de sédimentation (présence de silt,
sable et gravier) ; le dépét d'argile sous-jacent étant un
dépét d'origine lacustre (Lac Barlow-Ojibway).

Ainsi, le profil de c, (laboratoire) et le profil de c, (dé-
p6t) montrent un comportement plus ou moins simi-
laire. L'écart entre les valeurs de c, de la zonel
(laboratoire et dépot) est relié essentiellement aux effets
combinés de l'altération de loxydat:on La différence
entre {0' ) = 30kPa et ¢’ 150 kPa est également
associée a ces mémes effets {alteratlon et oxydation).
La zone Il (laboratoire) est similaire a la deuxleme partie
(dépdt). La surconsolidation (¢, — &', = 90 kPa) ré-
gnant dans cette partie (5m — 11 m) peut étre due a
une cimentation d’origine chimique ou électrostatique,
ou a des enchevétrements plus importants des parti-
cules dans le dépdt ou encore a l'effet du temps de
consolidation (BJERRUM, 1967). Le dépét de Broad-
back date, en effet, d'environ 8 000 ans et cet effet
du temps ne peut étre totalement recréé dans ces
essais. La différence, Ac, = 12 kPa, entre c, (Zone 1I)
et c, (deuxieme partie) peut étre due aux mémes
phénomenes. Il en va de méme pour |'écart entre
(6’), = 60kPa et ¢’, = 180kPa. Finalement, les
zones Il sont similaires. L’écart entre les valeurs de ¢/




5} = 0,35 (laboratoire) et 0,19 (dépbt), est en partie
dii aussi & des variations dans les caractéristiques sé-
dimentologiques du dépét comparativement a celles de
I'échantillon utilisé en laboratoire.

5.2. Argile de la mer de Champlain
(Saint-Marcel)

Les deux profils de c, (laboratoire et dépét) sont re-
présentés a la figure 12. Le profil de ¢, du dépdt est
constitué de trois parties :

— une partie caractérisée par la crofite altérée de sur-
face dans laquelle ¢ diminue en fonction de la profon-
deur, jusqu'a 2m de profondeur. A ce niveau, ¢’ et
o', valent respectivement 27 et 48 kPa ;

— une deuxiéme partie, située entre 2 m et 7 m, dans
laquelle ¢, croit légerement avec la profondeur. La ré-
sistance au cisaillement passe de 13 kPa a la base de
la crofite (2 m) a environ 18 kPa & 7 m de profondeur.
On a donc seulement une augmentation de résistance
de 5 kPa pour une variation de profondeur égale a 5 m.
Les valeurs de ¢’ et ¢’ au niveau 7 m valent respec-
tivement 56 kPa et 76 kPa. L'argile dans cette deuxieme
zone est légérement surconsolidée, ¢’, — o', d'environ
20kPa et un rapport ¢’ /¢’ moyen de 16. Cette
deuxieme partie du profil de résistance du dépdt semble
donc avoir la méme allure que la zone Il (laboratoire)
mais plus amplifiée sur le terrain probablement a cause
de liens de structuration plus forts qui se sont déve-
loppés depuis la déposition (12 000 ans pour le dépét
de Saint-Marcel) ;

— une troisieme partie dans laquelle ¢ augmente en
fonction de la profondeur (7 m — fin de forage (10 m)).
Ainsi ¢, passe de 18 kPa a 7 m de profondeur a 25 kPa
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Fig. 12. — Comparaison du profil de ¢, obtenu
en laboratoire a celui évalué sur le dépét
— Argile de Saint-Marcel,
Fig. 12. — ¢, profile obtained in laboratory compared to
the ¢, profile evaluated in situ — Saint-Marcel clay.
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a 10m de profondeur. Dans cette zone, le rapport
c,/o’, est peu constant, et égal & 0,27 et largile est
légérement surconsolidée, ¢, — ¢’ d’environ 18 kPa
et un rapport ¢’ /¢’ moyen de 1,3. Si I'on considere
que ¢ / o', demeure constant & 0,27 lorsque le dépdt
devient normalement consolidé, on constate que cette
valeur est proche de la valeur de ¢ /o’ de la zonelll
(laboratoire) qui est de 0,22.

6. CONCLUSION

Des échantillons de trois argiles marines du Québec
(Canada), dont une provenant de la mer de Tyrrell (site
de Broadback) et les deux autres de la mer de Cham-
plain (sites de Saint-Léon et Saint-Marcel), ont été re-
maniés et ensuite soumis a des essais de reconsolidation
cedomeétrique sous de faible contraintes variant de 7 a
150 kPa. Ce niveau de contrainte de consolidation tra-
duit ainsi des conditions éventuelles dans des dépéts
récents encore immergés. Les échantillons reconsolidés
ont été soumis & des essais de pénétration au cbne sué-
dois pour évaluer la résistance au cisaillement non drai-
née c, ce qui a permis I'étude de la relation ¢, — o',
Aussi, des essais de cisaillement simple & volume
constant ont été effectués sur des échantillons aprés une
période de reconsolidation aux mémes pressions que
celles qu'ils avaient subies auparavant dans la cellule de
consolidation. On a trouvé que ces deux types d’éva-
luation de c, (essais au cone suédois et de cisaillement
simple & volume constant) donnent des valeurs assez
proches. Par ailleurs, les essais de mesure de c, sur des
échantillons remaniés et conservés & volume constant
ont montré que les gains de résistance dus 3 la thixo-
tropie pour ces trois argiles sont relativement impor-
tants, particulierement pour l'argile de Broadback ou
une valeur de c, égale a 6,1 kPa a été relevée apres
une durée de conservation de deux mois.

Par ailleurs, I'examen des courbes illustrant I'évolution
de c, en fonction de o', a permis de distinguer trois
zones :

— une premiére zone (zonel) dans laquelle ¢, croit
fortement en fonction de &, se traduit par des rapports
c /o', élevés. Les valeurs élevées de c /o’, obtenues
dans cette zonel, qui prend fin a o', égal a 30 kPa
pour l'argile de Broadback et & 15 kPa pour les autres
argiles (Saint-Léon et Saint-Marcel), ont conduit & dé-
crire ces frois argiles comme des argiles « surconsoli-
dées ». Cette surconsolidation a été atiribuée a une
structuration due particulierement 3 une grande
compression initiale favorisée ici par de fortes teneurs
en eau initiale ;

— une deuxiéme zone (zone II) dans laquelle ¢, crofit
trés peu en fonction de &', On a attribué ce compor-
tement a la structuration qui s'est développée précée-
demment dans la zone I. Par ailleurs, I'étendue de cette
phase, en terme de contrainte, est sensiblement la

méme pour les trois argiles étudiées et elle vaut environ
30 kPa ;

— une froisieme zone (zonelll) dans laquelle ¢, croit
de fagon proportionnelle & o’ se traduit par un rapport
c,/c’, constant et de valeur analogue a celle correspon-

t généralement pour les argiles normalement conso-
lidées.
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Enfin, cette étude montre qu'il est possible d’évaluer en
laboratoire la résistance au cisaillement d'un dépét d’ar-
gile en voie de formation en milieu marin. Les essais
in situ sont frés difficiles & réaliser et ils requiérent la
mise en place d'infrastructures trés cotiteuses alors que
la méthodologie proposée requiert seulement le préle-
vement d’échantillons remaniés. Il a aussi été montré
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 I'échantillon en labo-
ratoire ne détruit pas totalement la structuration acquise
initialement par l'argile lors de la déposition. En effet,
en remaniant une argile on ne touche pas a la structure
intergranulaire (DELAGE et LEBIHAN, 1986) et on re-
compose la structure intergranulaire par la consolida-
tion. On retrouve donc des profils de résistance au
cisaillement analogues a ceux en chantier. Ceci montre
que la résistance au cisaillement est définie par les struc-
tures de l'argile a I'échelle intergranulaire affectée par
le remaniement, et & I'échelle des particules au sein d'un
agrégat. Ces structures qui sont typiques des conditions
de dépdt seraient ainsi mémorisées.
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Erratum

Effet sur la stabilité des barrages en terre homogénes
d’une variation des principaux parametres
E. ALONSO, T. BERNEDE, P. MORLIER
(RFG, n° 63)

page 25, 4¢ ligne, lire: de ¢’ et de ¢'.
page 25, tableau 4 :

Tableau 4. — Répartition des valeurs de c, et ¢, des emprunts compactés.

Valeurs de ¢, o, =0o0u <10° 10° < @, < 20 |20° < @, < 35°

Va':rf’kgg G |26< ¢, <50 50< ¢, <75 | 75< ¢, <100 | 100< ¢, <150 | 100< ¢, <150 | 25< ¢, <100

Pourcentage
d'échantillons 35% 18 % 16,5 % 31 % 20 % 1%
Teneur
en eau initiale OPNé"' 4 OPNE.]+ 2 OEN OPNQ— 2 C‘PNé' 4 OPNé— 5
PAT IOt | OPN+5 | OPN+4 | OPN+3 OPN + 1 OPN OPN - 3

I 1 14812 11213 12314 1.3a15b 14216




L’apport des méthodes de reconnaissance sismique
a la reconnaissance des barrages en maconnerie

Contribution of geophysical methods to masonry dam assessment

Y. BERTRAND
SEGG®

P. ROYET, G. DEGOUTTE
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Résumeé

La majeure partie des plus vieux barrages frangais sont des ouvrages en ma-
connerie. La nécessité de mieux connaitre leur état de santé et les phénoménes
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 particuliérement I'apport des mé-
thodes sismiques a partir des cas des barrages de la Bourne (26) et de la
Gimond (69). Les diverses techniques de transparence sismique sont décrites
de fagon détaillée et, en particulier, leur adaptation a la reconnaissance des
barrages en magonnerie.

Les enseignements tirés des deux exemples traités amenent a 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. Newton, 92350 Le Plessis-Robinson.
** CEMAGREF, groupement d'Aix-en-Provence, BP 31, Le Tholonet, 13612 Aix-en-Provence Cedex 1.



INTRODUCTION

La nécessité de bien connaitre et de surveiller les bar-
rages anciens a conduit ces derniéres années a la ré-
vision spéciale des plus grands des barrages francais en
magonnerie construits avant le milieu du XX® siecle. Ce-
pendant 'état de nombreux barrages en maconnerie
reste encore mal connu, et leurs propriétaires soup-
gonnent rarement les phénomeénes de vieillissement qui
les affectent.

Tout en laissant déliberément de cété les aspects hy-
drologiques et hydrauliques, cet article présente une
méthodologie générale adoptée pour la reconnaissance
approfondie de tels ouvrages et décrit plus particuliz-
rement I'apport original des méthodes sismiques 3 partir
?g;)cas des barrages de la Bourne (26) et de la Gimond

Les diverses techniques de transparence sismique sont
décrites de fagon détaillée et, en particulier, leur adap-
tation a la reconnaissance des barrages en magonnerie.

1. LE DIAGNOSTIC DES BARRAGES
ANCIENS EN MACONNERIE

1.1. Des ouvrages souvent mal connus

Depuis le début du XIX® siecle, de nombreux barrages
destinés a l'alimentation en eau ou 2 la production élec-
frique ont été construits en France. Jusque vers 1930,
la plupart de ces barrages étaient des ouvrages-poids
en magonnerie, le plus souvent légérement arqués, Les
plus grands d’'entre eux, exploités par des organismes
spécialisés ont fait 'objet de révisions spéciales qui ont
parfois conduit & des travaux importants. Ils sont désor-
mais bien connus et dotés de dispositifs d'auscultation
adaptés.

En revanche, nombre de barrages anciens de dimension
moyenne appartiennent a des maitres d’ouwrages dis-
persés, ne possédant qu'un ou deux ouvrages et ne
disposant pas de compétences particulizres pour leur
suivi. Vu leur &ge respectable, ces barrages sont consi-
dérés comme faisant partie du paysage, et les phéno-
meénes liés & leur vieillissement sont le plus souvent
sous-estimés, voire ignorés.

Malheureusement, I'expérience montre que les magon-
neries des barrages anciens vieillissent sous l'effet des
sollicitations prolongées tant hydrauliques que meéca-
niques (LINO et al, 1991):

— lente dissolution des liants due aux percolations de
I'eau, entrainant a la fois une perte de poids de I'ou-
vrage, une augmentation des sous-pressions internes et
une accélération des fuites ;

— fatigue de la magonnerie sous l'effet des déforma-

tions répétées dues aux variations thermiques et aux
fluctuations du plan d’eau.

Ce vieillissement des magonneries ne se constate pas
forcément du premier coup d'ceil, car les vieux ouvrages
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d'art en magonnerie présentent des parements d’excel-
lente qualité mais un remplissage plus médiocre (DE-

GOUTTE, 1991).

L'évolution des fuites est aussi trés difficile & apprécier,
car ces barrages ont rarement été dotés d’un dispositif
fiable de mesure des débits et, de toutes fagons, les
percolations & la base de I'ouvrage ne sont pas obser-
vables.

En outre, nombre de barrages anciens ont été surélevés
pour faire face a une augmentation des besoins en eau,
sans que ces travaux aient forcément été justifiés par
une étude de stabilité. Cela ne fait bien siir qu'accroitre
le risque encouru et renforce la nécessite d'un dia-
gnostic approfondi.

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

1.2. Les techniques de reconnaissance
des barrages en magonnerie

La reconnaissance des barrages en magonnerie repose
essentiellement sur des sondages carottés prolongés en
fondation qui permettent :

— la mesure des parametres de forage ou diagraphies
instantanées (pression sur l'outil, couple de rotation, vi-
tesse d’avancement) ;

— l'observation des carottes et la détermination de
I'atat de fracturation du materiau prélevé ;

— 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 trés médiocre ;

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

— la réalisation d'essais mécaniques en forages, de
tupe pressometre ou dilatometre ;

— l'équipement ultérieur de certains sondages en pié-
zometres & tube ouvert ou la pose de capteurs de pres-
sion interstitielle & divers niveaux (on peut envisager
jusqu’a trois capteurs par sondage).

Quelques sondages carottés sont donc indispensables
des que I'on souhaite réaliser un diagnostic approfondi
d’'un barrage en magonnerie. lls permettent d'évaluer,
bien que de fagon ponctuelle les caractéristiques de
base entrant dans la vérification de la stabilité de I'ou-
vrage :

— densité de la magonnerie ;

— niveau exact de la fondation ;

— nature du contact ;

— valeur des sous-pressions,...

Toutefois, les sondages carottés sont d'un cofit éleve,
ce qui en limite le nombre, en particulier pour des pro-
priétaires d’ouvrages au départ peu motivés par les pro-
blemes de sécurité. La richesse des informations que
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fournissent les sondages trouve ainsi ses limites dans
leur représentativité, et une reconnaissance basée sur
ces seules investigations ponctuelles ne permet pas de
déceler d'éventuelles zones particulierement médiocres
situées a distance des forages.

De ce point de vue, la reconnaissance sismique apporte
a moindre colit un complément d'information trés utile.
Les différentes techniques décrites ci-aprés offrent un
large choix d'investigations, car on peut opérer soit entre
sondages (profils de rive & rive), soit entre sondages et
parements, soit entre parements amont et aval, que le
barrage soit vide ou plein. Le programme des recon-
naissances sismiques peut ainsi étre adapté au mieux a
chaque cas particulier d'ouvrage.

2. LES METHODES
DE TRANSPARENCE SISMIQUE

2.1. Principe général
de la transparence sismique

Les reconnaissances sismiques par transparence servent
a mesurer des vitesses sismiques au sein d’'un ouvrage
massif. Comme pour la sismique réfraction de surface,
le principe est d'émettre un choc et de mesurer le temps
de propagation de I'onde de choc, puis d'en déduire
la vitesse sismique du ou des matériaux traversés. Fn
sismique de surface, on enregistre pour un méme choc
un grand nombre de ftrajets, soit un trajet direct pour
le matériau de surface et plusieurs trajets réfractés sur
des matériaux plus profonds. Pour un ouvrage massif
(barrage-poids par exemple), la présence de parements
extérieurs ou d'orifices tels que forages ou galeries per-
met de choisir des couples émission-réception pour les-
quels les trajets des ondes de choc sont bien connus.
Cela élimine un grand nombre d’inconnues et rend le
dépouillement plus aisé. On pourra alors profiter de
cette simplification, soit pour élargir la zone investiguée,
soit pour enrichir I'investigation en obtenant une véri-
table carte sismique.

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

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

[l est donc essentiel de savoir avant de choisir un type
d’investigation si l'on veut seulement mesurer les vi-
tesses sismiques dans le corps de I'ouvrage ou bien si
'on veut aussi connaitre les modules dynamiques.

2.2. Les dispositifs d’émission

Pour émettre un signal sonore (ou une vibration) on
utilise le plus souvent :

— des explosifs ;

— des étinceleurs ;

— une source a frappe;
— un canon a air,

e ['explosif est un moyen pratique et peu encombrant.
Il doit étre utilisé dans un forage maintenu en eau.
Lorsqu'on désire produire un signal percu a longue
distance, cette technique peut dégrader le forage. Ce
type de source produit essentiellement des efforts de
compression (ondes P).

e L'étinceleur délivre une onde de choc qui est créée
par I'application d'une forte différence de potentiel entre
deux électrodes. Il délivre un signal plus propre mais
moins énergétique 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 particulieres d'utilisation.

e Le principe de la source a frappe est de transformer
un choc vertical, produit par exemple par un marteau,
en effort de cisaillement autour du forage grice a un
systéme pneumatique ou autre parfaitement plaqué a
la paroi du forage. Il n'est pas indispensable que le
forage soit en eau. l'énergie délivrée ainsi permet de
générer aussi bien des ondes P que des ondes S.

e Enfin, le canon d air (fig. 1) a pour principe la libé-
ration brutale, sous l'eau, d'air fortement comprime.
Cette source assez énergétique, d'une portée de plu-
sieurs dizaines de meétres est difficilement utilisable en
forage. En revanche, elle est bien adaptée a I'émission
de signaux conire la partie immergée du parement
amont d’'un barrage. Le canon a air génére essentiel-
lement des ondes P.

En résumeé, I'explosif, I'étinceleur et le canon a air sont
bien adaptés pour générer des ondes P. L'utilisation de

Fig. 1. — Principe de fonctionnement du canon & air.

A Avant le tir; B: Aprés le tir; C: Réarmement.
1:Piston; 2: Butée; 3: Events.
Fig. 1. — 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 dés que l'on travaille sur des
portées longues. Pour générer des ondes S de bonne
qualité, les sources a frappe sont de loin les mieux
adaptées.

2.3. Les dispositifs de réception
et d’enregistrement

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

2.3.1. Les hydrophones

Les hydrophones enregistrent, par des capteurs piézoé-
lectriques, les variations de pression de 'eau dans la-
quelle ils se trouvent. lls ne captent correctement que
les ondes de compression (ondes P). En contrepartie,
ils présentent |'avantage d’étre peu encombrants et, re-
lies a un cable sismique, ils peuvent étre mis en place
simultanément (au nombre de 12 ou 24) dans un fo-
rage pour réceptionner un méme impact. L'utilisation
de ce céble & hydrophones sera décrite plus loin pour
la technique du carottage sismique (§ 2.4.1) et pour la
tormographie (§ 2.4.5).

2.3.2. Les géophones

Les géophones enregistrent les vitesses particulaires au
moven de bobines dont le déplacement engendre un
signal électrique. Ils permettent de capter aussi bien les
ondes P que les ondes S. Pour fournir des enregistre-
ments de bonne qualité, les géophones doivent étre
parfaitement plaqués au terrain. Lorsqu'on les utilise en
forage, le couplage correct géophone-terrain se fait au
moyen d'un dispositif de type pneumatique, relative-
ment lourd et encombrant. De ce fait, alors que le
nombre de points de réceptions 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 a la paroi. Ceci est pénalisant en particulier
pour les tomographies qui nécessitent de nombreux
couples émission-réception.

2.3.3. Les sondes formées de trois géophones.

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

2.3.4. La chaine de mesure

Les laboratoires sismiques modernes sont tous des la-
boratoires numeriques qui permettent la sommation des
signaux. Cette propriété est essentielle pour améliorer
le rapport signal/bruit. Ils présentent trés généralement
des caractéristiques satisfaisantes pour I'ensemble des
essais décrits ci-aprés : gain suffisant, toutes possibilités
de filtres, gains de sortie, enregistrement sur disquettes
ou bandes magnétiques pour traitements ultérieurs.
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2.4. Les difféerentes méthodes
de transparence sismique

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

2.4.1. Le carottage sismique

Le carottage sismique est I'essai le plus simple. 1l utilise
un seul forage. Une grappe d’hydrophones ou de géo-
phones moulés sur un cable est descendue dans le
forage (fig. 2). On peut ainsi enregistrer 12 ou 24 si-
gnaux a différentes profondeurs, pour une méme émis-
sion de surface. L'essai permet donc l'enregistrement
des vitesses des ondes P en fonction de la profondeur.
Il est nécessaire de maintenir le forage en eau pour
assurer le couplage récepteur-terrain.

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

S A

——

Fig. 2. — Le carottage sismique.
1: Emission tir; 2. Réception, 3: Laboratoire.

Fig. 2. — Seismic logging.
1: Shot point; 2 : Reception ; 3: Seismograph.

2.4.2. L’essai cross-hole

['essai cross-hole est réalise entre deux forages, I'un
consacré a l'émission et l'autre & la réception (fig. 3).
Classiquement, cet essai destiné a valoriser au mieux
les sondages est utilisé pour mesurer les vitesses des
ondes P et des ondes S, sur des trajectoires 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 améne :

— a étudier les seuls frajets horizontaux en plagant
émefteur et récepteur au méme niveau ;

— & utiliser une source qui produit un effort de cisail-
lement énergétique ;

— a utiliser un capteur capable de bien réceptionner
des ondes S.

-
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Tableau — Les différentes techniques de transparence sismique pour reconnaitre un barrage.

Dénomination Implantation o i ; . )
de I'essai des investigations Emission Réception Trajets étudiés Paramétres mesurés
Carottage 1 forage Tir en surface Grappe de n géophones n trajets Ondes P
sismique (en eau) ou d'hydrophones sensiblement (vitesses verticales)
verticaux
Cross-hole 2 forages Source a frappe Sonde formée n trajets Ondes P et S,
déplacée en n points de 3 géophones horizontaux (vitesses
(1V + 2 H) déplacée horizontales)
aux mémes niveaux
Down-hole 2 forages Source a frappe Trajets Ondes P et S,
3‘11:“3; r:'e.v; extrémités Stiidb oS 32?:;?3?%1 (vitesses verticales)
g de 3 géophones déplacée
1 forage Dispositif de frappe a diverses profondeurs Ondes P et S,
transversal en surface (vitesses verticales)
Transparence |2 parements Canon a air dans le cas | Géophones scellés 1 trajet ou n Ondes P
simple d'un parement en eau au parement aval trajets étudiés
indépendamment
1 forage Frappe dans le cas Géophone ou hydrophone
et 1 parement d'un parement dans le forage
hors d'eau
Tomographie |2 forages Source a frappe Grappe de p hydrophones n x p trajets Ondes P
ou parement deplacée en n points ou |si forage en eau quelconques (éventuellement
et forage explosifs peu puissants ondes S)
ou 2 parements | placés en n points Sonde de 3 géophones
déplacés en p points

E—R

T TS —

i i

Fig. 3. — L'essai cross-hole.

1: némissions; 2 : nréceptions par dispositif plaqué
a la paroi; 3: ntrajets horizontaux.

Fig. 3. — Cross-hole test.

1 nemissions, 2. nreceptions (reception device against
the hole). 3: n horizontal raypaths.

On utilise de préférence une source a frappe plaquée
contre la paroi du forage, déplacée successivement en
chaque point d’émission. Cependant, la spécificité de la
sonde qui crée du cisaillement n'est pas de nature a
permetire de grandes portées et limite donc la distance
entre sondages. La sonde de réception, composée de

trois géophones, est plaquée également aux parois et
déplacée aux mémes niveaux.

Le dépouillement classique de l'essai cross-hole sup-
pose des forages distants de 5 & 10 m. Si les forages
sont plus éloignés, jusqu'a 20 ou 30 m, il est nécessaire
de considérer que les trajets les plus courts en temps
ne sont pas obligatoirement les trajets directs, mais des
frajets éventuellement réfractés sur des horizons plus
rigides. On doit tenir compte de 'ensemble des mesures
a différents niveaux et établir un modale de succession
de vitesses cohérent. Ceci nécessite un programme de
traitement automatique des temps d'arrivée. Le calcul
doit tenir compte de la courbure des rayons (vitesses
variant progressivement avec la profondeur) et/ou de
leur réfraction (horizons bien caractérisés en couches).

Les signaux peuvent étre traités en analyse de fré-
quence. Avec les sondes a frappe, les fréquences des
ondes P sont de I'ordre de 1 000 a 1 400 Hertz et celles
des ondes S de 150 a 300 Hertz. Lorsque la source est
bien adaptée, cette reconnaissance des signaux par leur
fréquence est suffisamment caractéristique pour qu'au-
cun traitement ne soit nécessaire. Avec les sondes fri-
directionnelles, la distinction entre 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 dérivé de l'essai cross-hole.
Comme lui, il mesure les vitesses des ondes P et S,
mais sur des trajectoires d'ondes verticales et non ho-




rizontales. Il existe deux variantes de cet essai. Dans la
premiére, I'émission est placée prés d'une extrémité
d'un forage et les réceptions prés de l'autre extrémité
du second forage, assez rapproché du premier (fig. 4a).
On géneére 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 transversale au sol et
placée en surface (fig. 4b). On génere alors des ondes P
et des ondes S, (ondes de cisaillement dans la direction
horizontale). Comparé a l'essai cross-hole, cet essai qui
utilise les mémes matériels, permet de lever des indé-
terminations dans le cas d’hétérogénéités dans le sens
horizontal. L'essai cross-hole suppose en effet que les
couches traversées sont homogénes dans le sens hori-
zontal. ['essai dow-hole est plus fréquemment utilisé
pour les études de fondation de centrales nucléaires.

E

<

En

<>
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A

Fig. 4. — L’essai down-hole.

1: Laboratoire; 2: Emission (E1 et E2),; 3: Réception
(R1 a Rn).

Fig. 4. — Down hole test.

1 : Seismograph, 2 : Shot point (E1 and E2) .
3 : Reception (R1 ta Rn).

2.4.4. La transparence simple

En variante de l'essai de base cross-hole réalisé entre
deux forages, il savére possible d’utiliser un parement
ou les deux pour placer les émetteurs et les récepteurs.
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 amont et les

récepteurs dans un forage ou sur le parement aval
(fig. 5).

['essai de transparence simple étudie donc un barrage
plutét dans le sens amont-aval par opposition a I'essai
cross-hole qui I'étudie en général dans le sens rive a
rive. L'intérét le plus net de cette technique est d’étre
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Fig. 5. — La transparence sismique.
1: Laboratoire; 2: Géophones,; 3: Canon & air.

Fig. 5. — Direct seismic measures.
1: Seismograph . 2 Geophones. 3: Air gun.

applicable en 'absence de forage. En contrepartie, il faut
dans ce cas plaquer les sondes de réception sur le pa-
rement aval, ce qui exige des échaffaudages ou le re-
cours a des alpinistes. Toujours dans le cas oli l'on
travaille sans forages, la technique du canon a air per-
met de délivrer des ondes de qualité depuis un pare-
ment amont en eau, mais ne permet de bien mesurer
que des ondes P.

2.4.5. La tomographie

On appelle tomographie toute méthode de détermina-
tion des vitesses sismiques grace au balayage d’'un plan
d’expérimentation (ou panneau) par des rayons sis-
miques et a une interprétation des mesures par un pro-
cessus d'inversion automatique.

Sur une ligne on dispose p récepteurs qui restent fixes
pendant toute I'expérimentation. Sur une autre ligne on
déplace !'émetteur successivement en n points. Pour
chaque point d'émission on mesure les temps d'arrivee
aux p récepteurs (fig. 6). On dispose ainsi de n.p infor-
mations que l'on traite & l'aide de programmes auto-
matiques d'inversion permettant d’établir une carte des
vitesses sismiques,

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

L'interprétation des mesures suppose que deux rayons
sismiques voisins suivent par continuité des trajets voi-
sins mais pas nécessairement droits,

Cet essai est en principe réservé a I'étude des ondes P
seulement, car la mesure des temps damivée des
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Fig. 6. — La tomographie : analyse en ondes P de n.p
rayons et traitement automatique.
1: Forage d'émission; 2 : Forage de réception
3:némissions; 4 : p réceptions.

Fig. 6. — Tomography: P waves analysis of n.p rays and
automatic treatment

1> Transmitting drill hole ; 2 : Receiving dnll hole ;
3:nshots; 4: preceptians,

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

Les émissions peuvent étre pratiquées & I'explosif a
condition de ne pas dégrader le forage qui doit éte
utilisé de nombreuses fois, d'ot tout 'intérét des sources
a frappe qui dégradent moins le forage & énergie don-
née. La figure 9 montre I'exemple d'une carte des vi-
tesses obtenues entre les trois forages de reconnaissance
pratiqués au barrage de la Gimond, distants de 15m
et 25 m.

3. DEUX RECONNAISSANCES PILOTES
DE BARRAGES EN MACONNERIE

Dans le cadre de I'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 décrire ont été
pilotées par le CEMAGREF et réalisées par SEGG.

3.1. Le barrage de la Bourne (1980)

Le barrage de la Bourne est un barrage poids déversant
en magonnerie destiné a alimenter un canal d'irrigation.
Construit 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.

3.1.1. Le programme des reconnaissances

Le diagnostic du bamrage a été réalisé en 1980. Les
reconnaissances ont comporté la réalisation depuis la
créte de quatre sondages carottés descendus de 5m

dans la fondation. L'hétérogenéité des carottes a
conduit le CEMAGREF 2 lancer une campagne de re-
connaissance géophysique par méthodes micro-sis-
miques et micro-électriques,

Les mesures sismiques ont comporté (fig. 7) :

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

— des mesures par transparence simple avec émission
du choc au pied aval du barrage et réception par des
géophones placés dans les sondages tous les métres.
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Fig. 7. — Barrage de la Bourne — Vue en coupe
en partie centrale,

1: Ebranlement pour carottages sismiques; 2 : Sondage
de réception,; 3: Magonnerie,; 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 & noter que les méthodes employées utilisaient
seulement les sondages un par un, contrairement aux
méthodes de type cross-hole. En outre, les mesures par
transparence simple se sont appuyées sur les quatre
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-électriques ont été réa-
lisées avec une électrode d'émission implantée en rive
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a une distance supposée infinie, une autre électrode
d’émission placée dans le forage et deux électrodes de
réception dans le forage également. Le forage était
maintenu en eau a l'aide d’une pompe.

3.1.2. Les résultats

Les sondages ont montré que le corps de I'ouvrage était
relativement poreux avec une permeéabilité extrapolée de
25 UL alors que les parements et la créte montraient
des perméabilités de 1 & 3 UL. Le matériau carotté s’est
révélé de qualité hétérogene parfois trés bon, parfois
poreux ou caverneux. L'un des quatre sondages a di
étre tubé en partie basse ; il s'agit de celui qui intéresse
la zone ol le béton de fondation avait été mis en place
sous l'eau.

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

— la magonnerie formant carapace avec une résistivite
de 180 ) X m et une vitesse sismique de 2 300 m/s ;

— le béton du cceur du barrage avec une résistivité
plus faible de 130 2 x m et une vitesse sismique de
I'ordre de 4 000 m/s ;

— le béton de fondation avec une résistivité de
140 € x m et une vitesse de 4 100 m/s;

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

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

La campagne a, en outre, montré que les carottes ob-
tenues par le sondage qui avait d{i étre tubé, donnaient
une vision trop pessimiste de la qualité réelle du béton
(un caillou entrainé par la couronne ayant pu désagré-
ger les matériaux forés). Il a enfin été confirmé que les
sondages n'étaient pas passés a coté de zones de qua-
litte médiocre, Une reconnaissance limitee a des son-
dages carottés écartés de 15m a donc pu étre validée
par un complément peu coliteux de géophysique (DE-

GOUTTE, 1986).

Une opération similaire a également été réalisée avec
succes en 1986 au barrage de Moulin-Bertrand sur 'Hé-
rault construit en 1922 et haut de 13 m.

3.2. Le barrage de la Gimond (1991)

3.2.1. Cadre de l'intervention

Il s’agit d'un barrage-poids en magonnerie servant a 'ali-
mentation en eau potable. Construit en 1923-1925, il
a &té rehaussé d’environ 2 m en 1957, ce qui porte sa
hauteur maximum & 19 m sur fondation. Un remblai de
5m vient 'épauler a l'aval.

Lors d’'une premiére visite de |'ouvrage en 1989 le CE-
MAGREF a mis en évidence les points suivants :

— sous-dimensionnement notoire de ['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-
¢onnerie (chaux hydraulique) ;

— quelques fuites observables ne représentant proba-
blement qu'une faible part des percolations a travers
l'ouvrage, compte tenu du remblai aval.

Par ailleurs, quelques calculs simples de stabilité ont
montré que, depuis le rehaussement, la sécurité du bar-
rage était limite, en particulier en cas de forte crue. Cela
a conduit & convaincre le maitre d'ouvrage d’engager
un programme de reconnaissances approfondies qui,
outfre les aspects hydrologie et hydraulique de I'évacua-
teur, a porté essentiellement sur la structure de l'ou-
vrage. Cing sondages carottés ont été réalisés, trois
verticaux depuis le couronnement (S1, S2 et S3) et
deux inclinés depuis le pied aval (S4 et S5), avec essais
de laboratoire, essais de perméabilité de type Lugeon,
essais sismiques et équipement en piézomeétres.
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Fig. 8 — Exemple d’enregistrement fourni par une sonde
composée de 3 géophones (1 V et 2H).
Barrage de la Gimond, §2-51, 9 m de profondeur.

V:ondeS; H1, HZ: ondes P.

Fig. 8. — Recording with a 3 geophones device (1 V and
2 H) Gimond dam, §2-51. 9 m depth.

V:Swave HI, HZ2: Pwaves.

3.2.2. Reconnaissance sismigue

Le but de cette auscultation était de réaliser un zonage
des vitesses sismiques pour vérifier 'homogénéité de la
magonnerie ou, au confraire, pour localiser les zones
ou le corps de l'ouvrage était plus dégradé que ne le
montraient les carottes. Contrairement au barrage de la
Bourne, les techniques utilisées ont permis d’étudier a
la fois des plans amont-aval et des plans rive a rive.
Cette approche tridimensionnelle permet une bonne
connaissance de I'ensemble de la structure. Une zone
de magonnerie particulierement mauvaise dans le son-
dage central, a priori destiné a étre le pivot des mesures
cross-hole et de la tomographie a entrainé des difficultés
d’équipement de ce sondage, le rendant impropre aux
mesures sismiques. De ce fait I'émission au droit de ce
forage a été faite dans la retenue sur une ligne verticale
le long du parement amont au moyen d'un canon a
air. Le décalage de 2,20 m qui s’en suit, n'entraine pas
de modification significative dans [interprétation des
mesures.

La campagne de reconnaissance sismique a comporté :
— deux séries d'essais cross-hole entre les trois son-
dages de créte avec enregistrement des ondesP et
ondes S ;
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— un double panneau vertical de tomographie entre et S1. Les vitesses mesurées des ondesP et des
les trois sondages de créte portant sur les ondes P; ondes S permettent de déduire :

— trois plans subhorizontaux de transparence simple — le module d'Young dynamique :

entre parements en ondes P; e valeur moyenne : 22 400 MPa,

— des carottages sismiques dans deux sondages de o valeurs extrémes: 15900 MPa et 31 300 MPa ;

créte en ondes S. — le module de cisaillement dynamique :

e valeur moyenne : 8 500 MPa,

443 Bewiltals vie:in campagne; sismique o valeurs extrémes : 6000 MPa et 12 400 MPa;
a. Cross-hole — le coefficient de Poisson :
Les figures 10 et 11 fournissent les résultats des essais e valeur moyenne: 0,31,
cross-hole entre d'une part S2 et S3 et d’autre part S2 e valeurs extrémes: 0,26 et 0,35.
S3

VL ARANSNS

|

1

Fig. 9. — Barrage de la Gimond : carte des vitesses des ondes P, obtenue par tomographie.
Fig. 9. — Gimond Dam : map of the seismic velocities of P waves, obtained by tomography

¢
/
rd
7/
&

‘/ /
4
2 74 }
-1 & « 1
Y N\
-13 \\_ 'S -13
=15 =13
1500 2000 2500 3000 3500 4000 4500 1500 2000 2500 3000 3500 4000 4800

Fig. 10. et 11. — Barrage de la Gimond.
Vitesses sismiques des ondes P et des ondes S.
Fig. 10 et 11. — Gimond Dam :

P and S waves seismics velocities.




Les profils des vitesses des ondes de compression et
de cisaillement montrent des zones de vitesses plus
faibles, indices de magonnerie plus médiocre de — 3 m
& — 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 apparaitre
une forte anisotropie des vitesses des ondes P :

— vitesse moyenne de rive a rive dans le corps de
Pouvrage : 3 610 m/s;

— vitesse moyenne de rive a rive sur le parement aval :

3725m/s;
— vitesse moyenne amont aval: 2 835 m/s.

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

¢. Tomographie

Les mesures réalisées entre S2 et S3 et entre S2 et S1
permettent de disposer d'une carte des vitesses sis-
miques des ondes P sur un panneau moven vertical de
40m de longueur en partie centrale de I'ouvrage
(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 a

3750 m/s.

Des zones de vitesses plus faibles apparaissent prés des
sondages en partie haute. Les zones médiocres des fo-
rages S1 et S2 ressortent aussi bien de la tomographie
que des transparences sismiques. Elles sont confirmées
par 'observation des carottes.

En revanche, 'anomalie cartographique au droit du fo-
rage S3 semble avoir été exagérée par le processus
d’inversion automatique, car cette zone de faibles vi-
tesses est adjacente a une zone de trés fortes vitesses
(« téléscopage » de zones de vitesses trés différentes).
Cette anomalie au droit de S3 n’est d’ailleurs pas re-
pérée par les transparences.

3.2.4. Conclusion des reconnaissances
du barrage de la Gimond

[’ensemble des reconnaissances a montré que le bar-
rage présentait des défauts d'étanchéité lies a des phe-
nomenes de dissolution du liant, ayant créé des
passages préférentiels pour 'eau. Mais du point de vue
mécanique, la maconnerie reste globalement de bonne
qualité ainsi qu'en attestent I'observation des carottes,
les essais mécaniques et les valeurs relativement élevées
des vitesses sismiques. Les parements de I'ouvrage, réa-
lisés avec plus grand soin, présentent des caractéris-
tiques sensiblement meilleures que le remplissage
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central. On distingue quelques zones plus médiocres
situées surtout en partie haute de I'ouvrage.

Les contraintes liées a |'exploitation de ce barrage pour
la fourniture d'eau potable vont probablement orienter
les travaux de confortement vers la réalisation d’un voile
d'injection, traitant le corps du barrage et sa fondation.
Ce traitement apparait adapté a la nature de la per-
meabilité affectant 'ouvrage.

4. ENSEIGNEMENTS TIRES

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

En particulier, les étinceleurs et les canons a air per-
mettent de réaliser |'émission de signaux le long d'un
parement immergé. On peut donc envisager de mener
une premiére 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 repérer 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 chaines de réception 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-hole les enregistrements de terrain
étaient d'excellente qualité. On distinguait trés bien l'ar-
rivée de l'onde P (trés énergétique) de celle de 'onde S
(fig. 8). Les temps étaient pointés a 5.10° s prés, ce qui
compte tenu des temps de parcours donne une préci-
sion de 1 %. Si on tient compte par ailleurs de I'erreur
de verticalité des sondages (moins de 1 %) on aboutit
dans ce cas @ une erreur expérimentale sur les vitesses

de l'ordre de 2,5 %.

Une telle précision permet une interprétation de type
tomographie avec des programmes de calcul a rayons
courbes situés dans un méme 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 autres
qu'on demande une reconnaissance fine. Il y a 1a 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 & des problémes
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 a rive sur un barrage-poids, il est a craindre
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que la faible épaisseur de I'ouvrage conduise a des pro-
pagations préférentielles le long des parements. Clest
en particulier le cas pour des ouvrages en maconnerie
dont les parements sont constitués de pierres taillées et
appareillées avec plus de soin que le remplissage in-
terne. Ceci conduit aussi a réduire les distances entre
émission et réception.

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

¢ En premiére phase, on réalise une campagne sis-
mique légeére basée sur la transparence simple entre les
parements amont et aval, ne nécessitant ni sondages,
ni vidange de la retenue. Les signaux sont émis au
canon a air. Les capteurs sont scellés sur le parement
aval, ce qui exige lintervention dalpinistes 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 cherchera
identifier les particularités éventuelles liées aux zones
des parements (sismique de surface). La densité des
points d’émission et de réception dépendra du degré
de précision souhaité (maille de 4 X 4 m 3 titre indi-
catif). Selon la qualité des signaux enregistrés, il sera
parfois possible de pointer les ondes S et de dresser
une premiere cartographie sommaire des modules sis-
miques.

e En seconde phase, au vu des résultats de la pre-
miére campagne sismique, on définira le nombre et I'im-
plantation des sondages carottés qui constitueront la
base principale de la reconnaissance : examen des ca-
rottes, essais de laboratoire (densité, porosité, résistance
a la compression et au fendage, vitesse sismique...), es-
sais in situ (dilatometre, perméabilité) et équipement en
piézometres.

e Enfin en troisiéme phase, on réalisera éventuelle-
ment une deuxiéme campagne sismique basée sur des
mesures cross-hole ou tomographies entre sondages ou
enfre sondages et galeries en opérant sur des bases
courtes et avec pour objectifs la mesure précise des
modules (ondes P et S) et/ou l'investigation approfon-
die d’'une éventuelle zone suspecte.

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

— Uune reconnaissance par sondages carottés ;

— une campagne sismique essentiellement réalisée 2
partir des sondages, destinée en particulier & vérifier leur
représentativité.

Le gros intérét de la méthodologie proposée ci-avant
est de mieux localiser les sondages et éventuellement
d’en limiter le nombre.
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NOTE TECHNIQUE
Relations pluviométrie-piézomeétrie-déplacements
d’un versant naturel instable

Pierre POUGET
Laboratoire des Ponts et Chaussées de Clermond-Ferrand®

Rev. Frang. Géotech. n® 64, pp. 57-61 (juillet 1993)

Le suivi sur plusieurs années du versant naturel instable
de Salledes (sur lequel les laboratoires des Ponts et
Chaussées ont construit deux remblais expérimentaux)
montre que, selon les conditions climatiques, la nappe
phréatique fluctue entre 1 et 5 métres de profondeur.
Les mouvements significatifs du versant se produisent
lorsque la nappe atteint un seuil caitique situé vers
2 meétres de profondeur. Au vu des problémes posés
par la prise en compte des déplacements dans les ana-
lyses de stabilité, on trouvera dans ce qui suit quelques
enseignements tirés de cette expérimentation, avec en
particulier 'étude des relations pluviométrie-piézométrie
et piézométrie-déplacements.

1. LE SITE EXPERIMENTAL
DE SALLEDES

Ce versant de 7° de pente moyenne est constitué en
surface et sur une épaisseur de 6 & 10 metres de col-
luvions argileuses qui se sont mises en place sur un
substratum marno-calcaire stratifié  horizontalement
d’age oligocéne. Ces formations superficielles glissent
lentement au contact du substratum, le phénomeéne
ayant été amplifié a l'aval du remblai B expérimental
construit en 1980 a une hauteur inférieure a la hauteur
de rupture, définie par I'expérimentation préalable du
remblai A.

Des mesures de parameétres tels que la pluie, la piézo-
meétrie et les déplacements (inclinomeétrie) ont été réa-
lisées avec une fréquence sensiblement hebdomadaire
pendant les quatre premiéres années et & un rythme
plus espacé par la suite. D'autres paramatres tels que
I'évapotranspiration (ETP) ont été recueillis auprés de
la station météorologique d’Aulnat distante du site d’en-
viron 30 kilométres.

2. RELATION P )
PLUVIOMETRIE-PIEZOMETRIE
Compte tenu des données disponibles, un modéle pu-

rement statistique a été utilisé pour schématiser le cycle
de l'eau: le modele linéaire régressif consiste & trouver

* 810, rue Bernard-Palissy, ZI du Brézet, BP 11, 63014 Cler-
mont-Ferrand Cedex.

une relation linéaire entre la piézométrie et I'ensemble
des variables telles que la pluie (variable de recharge),
I'évapotranspiration des végétaux (variable de décharge)
voire de la hauteur piézométrique lors de la mesure
précédente (variable de drainage). Le modele est calé
sur une période donnée et les prévisions sont calculées
a partir de ces résultats en utilisant un algorithme de
régression multiple. La qualité de la prévision est éva-
luée par la différence entre I'observation et la prévision :
l'indice utilisé est I'écart moyen quadratique (EMQ).

2.1 Modele 1

Dans ce modéle simplifié, on considere que la hauteur
piézométrique peut étre expliquée par les seuls anté-
cédents climatiques (pluie, évapotranspiration).

Pl = & + B SPL, , — ¢ SETR;_,
Pl: pression interstitielle

SPL et SETP: cumul des antécédents de pluie (entre
— 1 et — ijours) et des évapotranspirations (entre — 1
et — j jours).

a, b, c: coefficients de régression.

Dans un premier temps, il est intéressant de déterminer
lintervalle de temps précédant la mesure piézométrique
pour lequel les parameétres utilisés influencent celle-ci.
On constate (fig. 1) que le meilleur modele est celui
prenant en compte l'antériorité de 50 jours de pluie et
100 jours d’ETP: le sol a donc une « mémoire » plus
courte vis-a-vis de la pluie que de I'évapotranspiration.
Ce phénomene est lie a une plus grande rapidité d’in-
filtration comparée a l'action des végétaux.

On notera d'autre part les valeurs suivantes :

sans ETP : Régression Pl:f(SPL-1-50) R* = 0,28

sans pluie : Régression Pl:f(SETP-1-100) R* = 0,25
Pour améliorer encore ce modele, on décompose la

pluie cumulée en plusieurs variables explicatives qui
sont des cumuls sur 10 jours.

La figure 2 présente les courbes de calage (sur trois
années : 1980, 1981, 1982) et de prévision (sur sept
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Fig. 1. — Coefficients de corrélation de la régression Pl = f(FPluie, ETF).
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Fig. 2. — Modéle 1 : évolution des pressions interstitielles mesurées et calculées.

années) du modéle pour lequel on fait intervenir le
cumul de pluie pour cinq décades (- 1 & — 10 jours, —
11 a — 20 jours, — 21 a — 30jours...), soit :

Pl=a+b SPL,, + b, SPL

11-20

+ b, SPL, ,, + b, SPL, , + ¢ SETP,

+ B, SPL 4.4

-100

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

EMQ calage =

52 kPa = 52 cm d'eau

EMQ prévision = 93 kPa = 93 cm d’eau

a comparer avec la précision de la mesure qui est de
lordre de + 05 kPa (+ 5cm d’eau).

On observe quelques périodes de mauvaise prévision
comme celles du premier semestre 1984 ou du début
1986, phénomeéne bien mis en évidence par I'évolution
des EMQ dans le temps (fig. 3).

2.2. Modele 2

Ce modéle prend en compte la pression interstitielle
précédemment mesurée et un terme de drainage qui
est assimilé & une fonction du second degré de cette
pression interstitielle :

PA=P,+aP,+bPF + cSPL, — dSEIP,
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Fig. 3. — Modeéle 1 : évolution dans le temps de 'EMQ.

Par ailleurs, le drainage étant lui-méme fonction du

temps, le pas de tempsi entre deux mesures a été in-
troduit dans le modéle :

Pl=(1+a P, +biPE +cSPL, — dSEP,

Pl, = pression interstitielle mesurée & la date préce-
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 modele.

On constate une trés nette amélioration par rapport au
modele précédent. En particulier les résultats de la pré-
vision des années 1982 et 1983 (les mesures présentent
sensiblement les mémes pas de temps que celui du
calage) sont de trés bonne qualité avec un EMQ du
méme ordre de grandeur que celui du calage (3,8 kPa)
soit 38 centimétres d'eau. Les prévisions deviennent

PRESSION INTERSTITIELLE

moins bonnes & partir de 1985 date a laquelle les in-
tervalles de temps i entre les mesures ont été nettement
plus grands (fig. 5).

On notera qu'une comparaison entre les modéles peut
étre réalisée en calculant les EMQ des résidus de pré-
vision sur une période de calage comprenant I'ensemble
des mesures. L'ajustement entre la pression interstitielle
mesurée et celle calculée présente un coefficient de cor-
rélation donné dans le tableau 1.

On retiendra que le modele qui utilise la derniere me-
sure piézomeétrique observée (fréquence des mesures de
l'ordre de 7 jours) permet de faire des prévisions de

tres bonne qualité sur une période d’au moins deux
ans.

Tableau |. — Comparaison des modéles 1 et 2.

EMQ (kPa) | R2 R
Modéle 1 70 | 070 0,84
Modéle 2 4,2 [ 0,98 0,99
EMQ (kPa)
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Fig. 5. — Modeéle 2 ; évolution dans le temps de I'EMQ.

C E:OI:OGG prévision — Pl mesurée
50 - j
- l f\ﬂ -~ Pl calculée
40 f Ll i |- Aid
30 L N l | . \\ ’\ \ M\/
0y T T
20 £ ; i 11 A 1 K,
| VIR
10 : w I:' E 3 u [ Ii‘l; }i\f
3N M
0 -r rr‘ [ T | I A | L1t | l!“‘: I | PR N 1 1 |.| ||.|!|
1980 1982 1984 1986 1988

Fig. 4. — Modéle 2 : évolution des pressions interstitielles mesurées et calculées.
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3. RELIATION
PIEZOMETRIE-DEPLACEMENTS

L’analyse des mouvements conduit a s'intéresser, outre
P'amplitude du phénomene, a sa vitesse et méme a son
accélération.

La figure 6 représente I'évolution des vitesses de dépla-
cements observées en fonction de la hauteur piézo-
métrique. On constate qu'il existe un seuil de pression
au-deld duquel les vitesses peuvent brutalement diver-
ger : il est d'environ 50 kPa au point considéré et cor-
respond donc, puisque le piézometre est situé a
6 métres de profondeur, & une nappe située a 1 métre
sous le terrain naturel. En degad, une plage de 10 a
13 kPa conduit a des vitesses plus faibles, puis pour
une nappe sensiblement inférieure 3 2 metres de pro-

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

Lors des périodes pluvieuses, les remontées de nappe
sont trés rapides, parfois brutales et, lors des phases de
deplacement les vitesses mesurées présentent toujours
la méme allure avec en particulier une valeur de pic
(fig. 7) qui se situe, dans le temps, au moment (tres
court) de la pression interstitielle maximum Umax.

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

Il apparait par ailleurs que la vitesse maximum de dé-
placement est liée & la valeur initiale U, de la pression
interstitielle (au début du phénomene de recharge). La
figure 8 donne, pour les valeurs de pressions maximum
élevées (Umax = 40 a 50 kPa), les points érimen-
taux obtenus dans une relation entre Um , et la
vitesse de déplacement maximum du terrain : il apparait

80 que, plus la pression interstitielle au début du phéno-
méne de recharge est élevée (rapport Umax/U, faible
% et proche de 1), plus la vitesse de déplacement mesurée
50 1+ *** K¢ % est élevée.
40 Umax/Uo
B
30
540
20 4l Unax = 40 & 50 kPa & -6m/TN
10 340
" 0
0 e’ 4 V. (w/4)
0 5 10 15 20 (08 ¢ 0 i
Vitesse de déplacement (mm/]) 0 5 10 15 20
Fig. 6. — Relation pression interstitielle-vitesse Fig. 8. — Relation Umax/U, en fonction
de déplacement. de la vitesse maximum de déplacement.
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Fig. 7. — Evolution de la pression interstitielle, des déplacements et des vitesses de déplacement.
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4. CONCLUSION

Dans 'étude des relations entre les divers principaux
facteurs caractérisant un versant argileux instable, on
retiendra le modéle purement statistique de type ré-
gression linéaire multivariable qui permet de simuler le
comportement piézométrique dans de bonnes condi-
tions a partir de la pluviométrie, de 'évapotranspiration,
voire de la pression interstitielle mesurée a la date pré-
cédente. Il convient de bien apprécier dans cette ap-
proche la nature des parameétres utilisés afin de limiter
le risque de prise en compte de variables pas tout
fait indépendantes. Pour ce qui concerne les relations
piézomeétrie-déplacements, on retiendra que les mou-
vements du terrain se produisent & partir d'un certain

niveau de la nappe du versant, les vitesses maximum
étant obtenues au moment du pic de pressions inters-
titielles.
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1. SITUATION
ET CONTEXTE GEOLOGIQUE

Tant au nord gu'au sud de l'estuaire de la Seine, les
versants cotiers sont le siege de nombreux glissements
de terrain. Sainte-Adresse, située au nord-ouest du
Havre, est particulierement concernée par ces glisse-
ments ; toute une zone, au sein du quartier résidentiel
le « Nice havrais », est affectée par des mouvements qui,
actuellement, ont une intensité assez faible.

La figure 1 synthétise les terrains rencontrés :

— au niveau de la mer et jusqu'a une cote + 10 NGF
environ, « émerge » le Kimmeéridgien formé d’argile raide
plus ou moins marneuse entrecoupée de bancs de cal-
caire ;

— de + 10 a 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 craie du Céno-
manien, on rencontre une couche de quelques meétres
d’argile compacte du Gault ;

— la craie du Cénomanien 3 partir de + 45 NGF :
— le plateau, & + 80 NGF, est constitué de limon et
d’argile a silex.

Deux nappes phréatiques intéressent les formations géo-
logiquement en place : la premiére a la base de la craie
au-dessus du Gault, la deuxieme a la base des sables,
au-dessus du Kimméridgien.

Dans les terrains meubles (argiles et sables) oti les glis-
sements sont actifs, la pente moyenne est d'environ
25 %, ce qui correspond a un angle de talus g = 14°.

2. HISTORIQUE DES MOUVEMENTS

De 1860 a 1881, LENNIER décrit un certain nombre
de glissements dans le secteur de Sainte-Adresse. Ainsi,
le 30 juin 1866 :

«Les basses falaises, en mouvement depuis prés de
deux mois commencérent a descendre vers la mer, en
glissant sur les argiles kimméridgiennes. Le méme jour,
des fentes se produisirent sur le plateau, au-dessus du
terain en mouvement. Le lendemain, 1% juillet, les

* Chemin de la Poudriére, BP 245, 76120 Grand-Quevilly.
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Fig. 1. — Coupe synthétique des terrains au Nice havrais
Sainte-Adresse.

fentes s’étaient beaucoup élargies et, a dix heures du
matin, une partie considérable de la falaise s'éboulait
avec un bruit sourd... En tombant sur le talus d’ébou-
lement, cette masse de roches en accéléra 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'arré-
terent bient6t, et les effets de I'éboulement proprement
dit furent circonscrits sur le point ol il s'était produit.
En cet endroit, le talus d'éboulement avait & peu pres
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 5m taille a pic. Ces calcaires et
ces argiles restérent complétement étrangers au mou-
vement. A mesure que le talus d’éboulement avancait,
les parties placées en avant étaient précipitées du haut
du petit escarpement kimméridgien & la mer; elles y
formerent bientdt un amas considérable. »




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 difféerents niveaux de terrasse-
ment pour ['urbanisation.

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

Pendant la guerre de 1939-1945, le site est perturbé :
constructions de blockhaus, destruction partielle de la
digue et prélevement de galets sur la céte, ruptures de
canalisations d’eau et de drainage. bombardements.

Deés 1944, apparaissent de grands mouvements que l'on
peut classer en frois zones (cf. fig. 2) :

— zone Al : glissement en septembre 1944 ;

— zone AZ2: mouvement de 1,60 m en 1944-1945,
mouvement de 0,50 m en 1947-1948 ;

— 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 ACTUELS

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

La zone Al correspondant au glissement sur I'argile du
Gault est cinématiquement distincte de la zone A2 cor-
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respondant aux mouvements sur le toit des argiles du
Kimmeéridgien. Le niveau de la nappe dans les terrains
de la zone AZ provient, d’'une part de la nappe de la
craie qui vient se déverser dans ces formations de
pentes, d'autre 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 Kimmeéridgien: w, = 56%, [P = 24,
. =25, @, =11°;

— sable : perméabilité k ~ 10 m/s, dans le forage qui
a servi a installer le pendule inverse (dans d'autres
zones, beaucoup plus argileuses, les perméabilités
doivent étre beaucoup plus faibles).

4. INSTRUMENTATION

Un équipement spécifique d’enregistrement de para-
metre a été installe en 1989 sur le site de Sainte-
Adresse, dans le double objectif : suivre I'évolution des
mouvements et tenter des corrélations entre déplace-
ments-pressions interstitielles et pluviosité.

4.1. Les déplacements

Un pendule inverse équipé de deux capteurs potentio-
meétriques de déplacement permet d'obtenir la transla-
tion horizontale de la surface du terrain par rapport a
un niveau inférieur que 'on sait étre stable, grice aux
mesures antérieures des inclinomeétres. Le puits néces-
saire & la mise en place de ce pendule inverse a
13,20 metres de profondeur, un diametre de 0,40 m (il
est repéré sur la figure 2), la surface de glissement trés
franche & cet endroit se situe a 12 métres de profon-
deur.

Sainfte Adresse
Glissement de terrain

Rue de hlppodrome

s.12
J |llgna de rupture du Nlce Havpals
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. Bd du président
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50 e e e e e a0 Ligne de rupture Rue du Beau
auconle ° == Bd Dufayel Panorama
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et Plézométfres

Place des
Regates

N.GF 0 4

Fig. 2. — Schémas des glissements de terrains.
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L’ancrage du céble a la base du puits a été décentré
par rapport a l'axe, afin de bénéficier d’'une course utile
du systeme de plus de 30 centimétres. Le flotteur, réa-
lisé a l'aide de bouées maritimes, exerce une poussée
verticale d’environ 650 N. La cuve métallique est traitée
contre la corrosion, elle est partiellement enterrée, I'eau
qu’elle renferme contient de I'antigel et en surface une
couche d'huile évite I'évaporation.

4.2. Le niveau piézométrique

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

Les données du déplacement et du piézomeétre sont
stockées sur place dans une centrale d'acquisition
SAMM alimentée par pile. Le fichier est relevé tous les
4 ou 5mois a l'aide d’un ordinateur portable. I’ex-
ploitation se fait au bureau.

4.3. La pluviosité

Elle est fournie par une station météorologique de Mé-
téo-France située sur le plateau & quelques kilomatres
du site.

La liaison entre les capteurs et la centrale est faite par
des fils (quelques meétres). Les paramétres sont relevés
et stockés avec une périodicité de 24 heures. Lors du
transfert manuel, cette période fixe peut étre modifiée.
La liaison entre la centrale et le gestionnaire est réalisée
périodiquement (2 a 3 fois par an) par un transfert ma-
nuel sur ordinateur. Le site est & 90 km par autoroute
du Laboratoire.

Apres quelques problémes d'étanchéité du matériel sur
le site, 'ensemble fonctionne d'une fagon satisfaisante
depuis septembre 1989,

5. PREMIERS RESULTATS

Les trois graphiques de la figure 3 résument les mesures
dépouillées a ce jour. La période d’observation corres-
pond & la sécheresse de ces derniéres années : les pré-
cipitations mesurées du 1/10/89 au 31/07/91 donnent
une moyenne annuelle de 627 mm d’eau que I'on doit
comparer a la moyenne annuelle de 800 mm sur les
trois derniéres décennies. Le déficit en eau se traduit
par des variations décimétriques du niveau piézomé-
trique et des déplacements pratiquement nuls.

6. CONCLUSION

L'architecture de [linstrumentation 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 piézomatre fournissent les
données, actuellement avec une périodicité de
24 heures, a un boitier d’acquisition et de stockage ins-
tallé sur le site. Le stockage est fait en grandeurs phy-
siques. Le transfert de ces informations est réalisé
manuellement, deux a trois fois I'an, & 'aide d'un micro-
ordinateur portable. Le traitement est effectué au bu-
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reau. Eu égard a I'objectif principal qui est de fournir
les données pour une corrélation déplacement-piézo-
métrie-pluviosité, cet équipement donne entiére satis-
faction.

L’étude du confortement du site s'oriente vers des drai-
nages profonds des sables, conjugués probablement
avec des éperons ayant un réle mécanique et hydrau-
lique au niveau des argiles du Kimméridgien.
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1. LES VERSANTS
DES COLLINES LYONNAISES

1.1. Présentation

La ville de Lyon est batie au confluent du Rhéne et de
la Saéne. Elle compte deux collines principales : La
Croix-Rousse et Fourviere, et leurs prolongements. Ces
reliefs dominent de 80 & 120 m le cours des eaux. Les
versants sont tant6t subverticaux, en pied de talus, tantét
en pente douce, de 25 a 30° en partie haute. Ils sont
localement appelés « balmes » selon I'usage régional de
ce terme qui par ailleurs signifie plutét grotte, abris sous
roche, surplomb rocheux (cf. baume, beaume). Le ter-
ritoire communal compte des versants trés urbanisés,
mais une grande partie sont également boisés ou ame-
nagés en tferrasses et jardins.

1.2. Géologie des collines lyonnaises

Le substratum géologique de ces collines est une « os-
sature » granitique et gneissique parfois affleurante en
falaises mais le plus souvent masquée par une couver-
ture sédimentaire. Celle-ci se compose de sables fins,
molassiques, et d'argiles graveleuses du Miocene 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 trés fracturé et altéré en surface ; les
sédiments sont compacts mais non consolidés, exceptés
quelques grésifications partielles dans les sables molas-
siques et les cailloutis morainiques (fig. 1).

1.3. Genese des versants

Les balmes résultent d'un talutage naturel d 2 I'enfon-
cement post-glaciaire du réseau hydrographique Rhéne-
Sadne. Un tel fagonnage, sur un substratum en partie
meuble, se traduit par un décapage des pieds de ver-
sants qui occasionne un déséquilibre de 'ensemble de
la pente. Le rééquilibrage s’effectue par une série de
petits glissements qui mettent en place, le long du ver-
sant un manteau de colluvions ot l'on retrouve les ma-

* 69621 Villeurbanne Cedex.

Puits &quipé de galerie

AN [EIET loess, limon...
= T N
(aTs =2
e,

cailloutis glaciaires et villafranchiens

argile graveleuse tortionienne
sable molassique helvétien
: - i > argile conglomératique
m‘tﬂ—‘ =y socle cristallin fracturé

(T, .v
-7“(4- /‘]‘- ﬁ-y — niveau des cours d'eau -

Fig. 1. — Profil synthétique d’un versant de colline
a Lyon (Balme) montrant la succession des horizons
géologiques, les circulations d'eau et la position
des galeries de captage et de drainage.
— circulation d'eau : —
— zones d’émergence: ¥

tériaux constitutifs du haut des collines. Ainsi la géologie
des versants résulte-t-elle tantét d'un affleurement de
couches géologiques en place, tantét de formations su-
perficielles glissées le long des pentes jusqu'a une
époque récente (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 souténements.
Dans ces circonstances, I'équilibre des versants dépend
de I'état des ouvrages réalisés.

1.4. Hydrogéologie et galeries souterraines

Le toit du Miocéne argilo-graveleux soutient une im-
portante nappe perchée qui produit des sources de
trop-plein & mi-pente. Ces sources ont été équipées et
développées, depuis I'époque romaine, par des galeries
de captage qui s'enfoncent sous terre de quelques di-
zaines a quelques centaines de meétres. Des galeries mo-



dernes (1930, 1950) ont été creusées afin de drainer
les collines et faire disparaiire les suppressions hydrau-
liques. Enfin, quelques galeries anciennes n'ont pas de
réle hydraulique reconnu (fig. 1).

2. LES RISQUES GEOTECHNIQUES

2.1. Les risques géotechniques

Les risques géotechniques identifiés sur le territoire de
la commune de Lyon sont liés a des facteurs structurels
tels que la pente, la géologie et les états des aména-
gements humains (souténements vétustes, galeries ef-
fondrées, etc.) et & des facteurs aggravants, tels que des
précipitations atmosphériques abondantes, fuite de ca-
nalisations d’eau ou travaux imprudents (excavations en
pied de mur...).

| 2.2. Typologie des accidents potentiels
et gravité

Plusieurs années d’observations ont permis de dresser
une typologie des accidents possibles. Ce sont de clas-
siques glissements de terrain affectant les colluvions de
pente, des desquamnations dans les talus de sols fins
(sable molassique et loess), des coulées boueuses, oc-
casionnées 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
liess & des effondrements en galeries, des ruptures de
murs de souténements et des venues d'eau.

L'importance des dégéts observés n'est pas toujours
considérable mais la localisation en site urbanisé leur
confére une gravité qui s'est quelquefois avérée catas-
trophique. Les cubages déplacés sont de quelques
métres cubes a quelques centaines de meétres cubes et
les victimes ont été de 40 et 30 en 1930 et 1932 et
de trois en 1977.

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

3. PREVENTION

3.1. A travers les dges

Les habitants des balmes ont cherché a s'affranchir des
mouvements de terrain et chutes de matériaux en équi-
pant les pentes de nombreux murs de souténements ou
de placage dont certains de grande hauteur.

3.2. Depuis 1930, date de la catastrophe
de Fourviére

En 1930, le maire de I'époque charge une « Commis-
sion des Balmes » d’étudier les causes de la catastrophe
du mois de novembre (30 morts) et, bientot, d'étudier
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les conditions de stabilité des versants des collines de
la ville.

Vers 1950, une premiére cartographie des zones me-
nacées voit le jour pour la colline de la Croix-Rousse.

3.3. Depuis 1977

En 1977, la Commission est réactivée, et en 1979
s'amorce une politique de visites systématiques des
zones a risque dont une cartographie est dressée en
1982 pour toute la commune : zones rouges a risque
géologique fort et zones oranges a risque géologique
atténué.

Depuis, parallelement au traitement des accidents, la
Commission effectue de la prévention par 'examen des
permis de construire et par des visites systématiques sur
le terrain.

Les permis de construire des opérations situées en
zones rouges et oranges sont examinés par la Commis-
sion apres 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 enterrées et conservation des
écoulements ;

— adaptation des fondations aux caractéristiques du
terrain ;

— satisfaction de la structure & la « condition de fon-
tis»: qu'elle soit calculée pour résister & I'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 et batiments 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 travaux de mise en ordre sont demandés par
courrier spécial.

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

4. DEVELOPPEMENTS APPORTES
A LA METHODOLOGIE ACTUELLE

4.1. Une fiche de saisie doublée
d’un indice chiffré de risque

Dans le but de donner aux opérations de saisie et d'ar-
chivage un caractéere exhaustif et objectif, le repérage
sur le terrain s'effectue grace a une fiche normalisée de
saisie qui permet de décrire toutes les caractéristiques
physiques du terrain pouvant concerner la stabilité.

Il est joint a ce descriptif des chiffres qui expriment
Iimpact de chaque élément sur la stabilité de I'en-
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semble. Le total des indices renseigne sur I'appréciation
globale de la propriété visitée qui peut ainsi étre classée
comme présentant ou non des indices suspects et
comme devant ou non étre surveillée, faire 'objet d’'une
visite complémentaire ou d'une mise en demeure d’exé-
cuter des travaux d'urgence, etc.

4.2. Un systeme informatisé d’archivage
et de gestion de la prévention

Actuellement, les informations collectées figurent dans
des dossiers et dans un systéme de fiches cartonnées.
Les données sont ainsi trés dépendantes de la mémoire
des agents de secteurs et sont difficiles & extraire spé-
cifiquement. Un outil informatisé est en cours de réa-
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 élements de la préven-
tion, etc. ;

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

Ce systéme ne supprime pas les dossiers, mais permet
d’extraire rapidement les informations ou de rechercher
localement les causes d'un incident et, surtout, de dé-
gager du temps de présence sur le terrain en donnant
un caractere quasi automatisé a un certain nombre de
tAches administratives.

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

5. CONCLUSION

Actuellement la prévention des risques géotechniques
d’instabilité des versants des collines de la ville de Lyon

s'appuie sur une cartographie des zones a risque qui
permet, au sein de ces zones, de controler les permis

de construire, d'effectuer des visites systématiques et des
visites au rythme des incidents. Des actions de traite-
ment sont également effectuées par la municipalité sur
son domaine ou dans le domaine privé 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 & ces pro-
bléemes. Cette base de données comportera des
informationss locales, générales et une branche fonc-
tionnelle. Elle comporte notamment |'application d'un
indice chiffré indiquant la stabilité de la propriété et
permettant de faire une gestion globale des risques re-
pérés.
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Information

L'Assemblée générale 1993 de I'AITES s'est tenue a Amsterdam en liaison avec le congres international
“ Options for Tunnelling ”. A cette occasion, ses groupes de travail se sont réunis, et on trouvera, ci-dessous,
les titres et les noms des animateurs.

n°2

n°4

n°5

n° 12

n° 13

n° 14

« Recherches »

Animateur : J. de la Menardiére (France)
Vice-Animateur : Y.H. Takano (Japon)

« Pratiques contractuelles dans les travaux en souterrains »
Animateur : M. Salter (Etats-Unis)

« Utilisation du sous-sol »
Animateur ;: M. Barker (Etats-Unis)

« Salubrité et sécurité pendant la construction »
Animateur : NM. Krige (Afrique du Sud)

« Entretien et réparation des ouvrages souterrains »
Animateur : AJ. Howard (Royaume-Uni)

« Dimensionnement pour le stockage de déchets »
Animateur : H. Duddeck (Allemagne)

« Tunnels immergés et flottants »
Animateur : P.C. van Milligen (Pays-Bas)

Vice-Animateur : A. Gursoy (Etats-Unis) (représentant)

« Utilisation de béton projeté »
Animateur : T. Franzén (Suéde)

« Avantages directs et indirects de la réalisation d’ouvrages souterrains »
Animateur : J.P. Godard (France)

« Creusement mécanisé »
Animateur : S, Kuwahara (Japon)




DISCUSSION SUR
« Les fonds injectés dans la craie parisienne »
de L. PAREZ (RFG N° 63)

par Yaél IAGOLNITZER
Bachy, France

Rev. Frang. Géotech. n° 64, pp. 71-77 (juillet 1993)

Nous avons lu avec grand intérét I'article de L. Parez
sur les fonds injectés dans la craie parisienne paru dans
le numeéro 63 de la Revue Frangaise de Géotechnique.
Il met en lumiére certains points essentiels de la réussite
d'un radier injecté dans cet horizon géologique
complexe que I'on peut caractériser ainsi: un matériau
hétérogene, composé de blocs pris dans une gangue
plus ou moins marneuse, et pourtant trés perméable ;
un matériau enfin ot le coulis de bentenite-ciment ar-
rive, grace a la compétence du personnel de chantier
et au respect de dispositions précises, & former une
barriere efficace au passage de I'eau en divisant la per-
méabilité du matériau par plus de 100,

Face a un sol aussi délicat, que I'on traite en aveugle
par une technique non moins délicate, on ne peut que
louer L. Parez pour ses recommandations rigoureuses
qui cernent les principales caractéristiques d'un radier
injecté dans la craie : dimensionnement vis-a-vis des dé-
bits et du soulevement du fond de fouille, maillage,
interface radier/paroi moulée ou structure, ...

Afin d'illustrer l'article de L.Parez par des exemples
concrets, nous présentons ci-apres trois chantiers récents
dont les coupes-types et schémas de maillage d'injection
se trouvent sur les figures 1 a 11 :

— 8SUI1, Centre de recherche de I'Aérospatiale (1989-
1990)
ZAC Louis-Blériot, Suresnes ;

— II6t F1, nouveau siege de TF1 (1989-1990)
ZAC du Point-du-Jour, Boulogne-Billancourt ;

— Axe-Seine, bat. EFG (1990)
Issy-les-Moulineaux.

Sur ces trois chantiers, les mesures de perméabilité de
radier ont montré des valeurs trés satisfaisantes, infé-
rieures & 2.107° m/s.

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

La présence d’un maillage renforcé (1,72 m par 1,84 m
et méme moins) sur le chantier de TF1 s'explique par
la présence de tirants provenant des travaux de la fouille
adjacente, comme le montre la figure 8. Leur section-
nement en force a la benne (aprés leur désactivation)
pendant la phase de réalisation de la paroi moulée avait
en effet provoqué la fissuration 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 'eau.

Outre les trois chantiers présentés, de nombreuses
autres réalisations de radiers injectés dans la craie ont
suivi des dispositions analogues avec des résultats tout
aussi satisfaisants, comme le montre le tableau 1.

L'objet des présents commentaires n'est évidemment
pas d'opposer les écarts de la pratique de |'entreprise
Bachy aux valeurs proposées par L. Parez. En effet, ces
derniéres, en tant que bornes inférieures des valeurs
pratiquées par la profession, peuvent servir de régle
générale permettant de garantir le succes d'un radier
injectée dans la craie. Les valeurs présentées ici ont
montré leur efficacité dans le cadre d’'une pratique liée
a une expérience et a un savoir-faire propre.

Le développement des points suivants, se rapportant

aux caractéristiques de linjection, a la méthodologie

d’exécution et au dimensionnement, résume cette pra-

tique et apporte parfois un complément a l'article de
Parez :

1. Maillage d’injection

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

2. Injection périphérique

En périphérie de la fouille, la maille est toujours res-
serrée, comme le préconise L. Parez, afin d’assurer un
bon collage entre le radier et la paroi. C'est une des
mesures essentielles & la réussite d’'un radier d’une ma-
niére générale. La réalisation de ce collage constitue
une opération préalable a linjection, afin de bloquer
cette zone de déperdition préférentielle de coulis.
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Tableau |. — Différents radiers injectés dans la craie parisienne.
—
GEOMETRIE INJECTION DATE RESULTAT
Nom du chantier | Localisation Surface Ep. radier Maille Perméabilité
(m?) (m) (m) (m/s)
Aérospatiale Suresnes
SuU1 3800 3.0 2,80 1989 < 21078
SuU2 5120 3,0 2,80 1992 < 21078
TF1 Boulogne 7 620 3,0 2,65 1989-1990 < 21078
D1 Boulogne 1440 3,0 2,65 1990 < 21078
Axe SEINE Issy-les-
Bat ABC Moulineaux 4 400 2,5 3,00 1988 < 31078
Bat D 1670 3,0 2,75 1989 21078
Bat EFG 3870 3.0 2,75 1989-1990 < 2107s
Bat H 17156 2,0 2,85 1990 < 2.107®
Rossini Paris 3040 3.0 2,80 1991-1992 < 2.107®

Une ligne périphérique s'avére suffisante, distante de 1
a 1,5 m de la paroi, les forages y étant espacés de 2 m
environ, et I'espacement avec la deuxieme ligne étant
inférieur a la maille courante.

3. Epaisseur du radier

L'épaisseur du radier est souvent une valeur arbitraire
tirée de I'expérience. On remarque d'apres le tableau I
que les épaisseurs de radiers dans la craie, utilisées par
entreprise sont assez homogeénes, 3 m, exceptionnel-
lement 2.5 m. Il est possible, plus généralement, de fixer
des limites a I'épaisseur d'un radier injecté : trop épais,
c'est-a-dire au-dela de 5 & 6 m, le prix de revient devient
trop élevé. A linverse, une épaisseur minimale de 1,5
a 2m est nécessaire afin d'assurer la présence d’'une
lamelle de terrain injecté uniforme et continue.

4. Radiers de profondeur variable

L’exemple de la zone d'injection renforcée sur le chan-
tier de TF1 (figure 7) est un cas rare qui a cependant
le mérite de montrer la souplesse d’adaptation de la
technique de l'injection aux obstacles souterrains. De
plus, la forme « en escalier » que I'on peut observer sur
'exemple se refrouve assez fréquemment, notamment
lors de variations sensibles du niveau de fond de fouille,
Dans quelque horizon que se trouve le radier, mais &
plus forte raison dans la craie, il convient de s’assurer
que les venues d'eau horizontales au droit de la
« marche » sont bien bloquées. On retiendra un mini-
mum de trois lignes injectées entre les niveaux extrémes.

5. Phasage d’injection en plan
La réalisation du radier est toujours conduite suivant

un phasage d'injection « primaire-secondaire » d’une
maille lache dans un premier temps (1 forage sur 2).

Cette méthodologie permet, lors de I'injection des fo-
rages secondaires, de vérifier |'efficacité du traitement
grdce a l'enregistrement des parameétres: on doit en
effet observer une montée en pression due a I'agen-
cement assuré par les forages primaires. ['analyse des
parametres d'injection permet le cas échéant de décider
la reprise du traitement 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 cceur. Le toit, réalisé en premier, permet
le blocage des déperditions de coulis, qui se fait vers le
haut, le coulis circulant de fagon préférentielle vers les
zones les moins comprimées.

7. Quantités de coulis

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

8. Calcul de stabilité du fond de foui]l_e

Pour les radiers exécutés en deux 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 hypothéses suivantes :

— la perte de charge s'effectue en partie basse du fond
injecté ;
— la fouille est supposée ouverte et vide ;

— le niveau de nappe pris en compte est celui des
hautes eaux, a moins d’'une prescription différente du
maitre d’ouvrage ;

— il est usuel d’admettre un coefficient de sécurité de
1,05 sur les masses volumiques des terrains.
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LES FONDS INJECTES DANS LA CRAIE PARISIENNE

Ce calcul a l'équilibre comporte, outre 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 a l'écoulement de l'eau vers la
fouille n'étant pas prise en compte. En effet, la réali-
sation d'un radier implique le pompage permanent 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'occurrence
en phase de terrassement au fond de fouille avant réa-
lisation de linfrastructure est faible (cette probabilité
augmentant naturellement avec la durée d’ouverture de
la fouille) ;

— Deffet stabilisateur de la paroi moulée et la résistance
du terrain traité, d’'autant plus importants que la fouille
est éfroite, sont rarement pris en compte.

L. Parez propose deux calculs, I'un supposant un niveau
de perte de charge en partie haute du fond injecté
associé a un niveau de crue chantier, l'autre avec la
crue maximale et le poids mort du batiment 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 périphérie,
dans la mesure ou, comme L. Parez I'a trés justement
indiqué dans son article, la base de I'un et de l'autre
doivent éfre au méme 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 dénommeés
« sandwich » sont traités avec des coulis granulaires
moyennement pénétrants, et délimitent la partie mé-
diane qui est alors injectée avec des coulis plus péné-

trants. La difféerence de perméabilité entre cette partie
médiane et la base justifie, dans ce cas, '’hypothése
d'une perte de charge au niveau intermédiaire pris en
compte.

9. Comportement des radiers a long terme

Ajoutons encore qu’a long terme, on observe généra-
lement une diminution des débits résiduels, liée & un
phénomene de colmatage du radier, complété par la

recompression du terrain sous la charge de I'ouvrage.

Il convient d’évoquer les progrés réalisés dans le do-
maine de ['injection, notamment avec les systémes in-
formatiques de gestion développés récemment. Ainsi, le
systeme EPICEA permet de piloter le traitement en
fonction d'instructions préenregistrées telles que le choix
du coulis, I'asservissement débit-pression des presses, ou
leur arrét sur des critéres d'absorption. L’acquisition et
le stockage des parametres d'injection (pression, débit,
volume) permet ensuite leur exploitation et leur inter-
prétation grace a une visualisation en temps réel sur
écran dans un premier temps, mais également grice a
des traitements graphiques et statistiques. Ainsi peuvent
étre visualisés, entre autres, diagraphies de zones injec-
tées, diagrammes des volumes absorbés en liaison avec
les pressions, histogrammes de répartition des volumes,
ou encore perspectives en 3-D pour les cas géomé-
triques complexes. Cependant, malgré I'importance que
constituent ces apports pour la technique de I'injection,
celle-ci reste dans une certaine mesure empirique et
difficile & théoriser. Ainsi, aucune formule ne permet a
ce jour de relier les quantités injectées aux débits rési-
duels, ... et aucun systéme informatique ne remplacera
les injecteurs, sans I'expérience, le sens et le doigté des-
quels, les radiers injectés ne sauraient voir le jour.
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