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Interprétation de I'essai au Phicomètre (@)

Interpretation of the Phicometer (@) test

Gérard PHILIPPONNAT et Moulay ZERHOUNI
Directeur technique et Ingénieur à SOPENA-SA.

Rev. Franç. Géotech. n'65, pp.3-28 (octobre 1993)

Résumé

Les recherches effectuées en 1990-1991 sur I'essai au Phicomètre ont permis de préciser
son interprétation et d'entrevoir d'autres développements. Trois sujets sont présentés :

- les résultats comparatifs avec des essais classiques de cisaillement en laboratoire ainsi
que des recommandations pour I'interprétation de I'essai ;

- un essai in situ, dérivé de I'essai au Phicomètre, permettant la simulation de I'arrache-
ment d'une inclusion rigide dans le sol. Cet essai de frottement latéral à volume constant
permet de mieux observer le comportement du sol à l'interface sol-inclusion et notamment
les phénomènes de dilatance ou de contractance empêchés qui peuvent se manifester. A
partir de la loi de frottement déduite de l'essai et caractérisée par l'adhérence a et l'angle
de frottement 8, une première approche permettant de déterminer q" est testée;

- une utilisation conjointe de l'essai au Phicomètre et au pressiomètre en vue d'une
meilleure estimation du frottement latéral des inclusions.
ll a été établi la formule suivante:

q":gc, *p".tanO,
Où, Oi et ci sont l'angle de frottement et la cohésion du sol mesurés in situ à l'aide du
Phicomètre, 0 et p" sont des coefficients fonction du type de pieu et de la pression limite
du sol mesurée au pressiomètre.
Les valeurs numériques permettant de calculer qs pour les principaux types d'inclusions
(pieux, tirants, clous passifs) sont fournies, ainsi qu'un jeu d'abaques permettant d'obtenir
directement I et p".

Abstract
The research carried out in 1990-1991 allowed a better interpretation of the Phicometer
test and to expect others applications. Three subjects are exposed:

- Comparative data with classical shearing tests. The results and recommandations for
the interpretation of the test are brought up.

- An in situ test, derived from the Phicometer, and simulating the extraction of a rigid
inclusion from the soil is presented.
This constant volume skin friction test allows a better understanding of the soil behaviour
at the interface and especially the dilatancy or contractance phenomena that can appear.
From the friction relation given by the test, which is defined by an adhesion a and a friction
angle 8, a first approach to the determination of q" is evaluated.

- The use together of the Phicometer and the pressuremeter tests in order to obtain a

better determination of the lateral skin friction has been analysec.
The relation q" : p c, * p".tan @, is proposed, where O' and c' are the friction angle and
the cohesion measured by the Phicometer, p and p" are coefficients depending on the type
of pile or inclusion and the limit pressure given by the pressuremeter.
Both numerical values and abacuses to calculate q" for the main types of inclusions are
given.

@ Brevet n' 85 09466 - marque dêposêe.
' SOPENA. 5. rue Vncent-Chevard. BP 169. 28003 Chartues.
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INTRODUCTION

Un important programme de recherches appliquées a
été réalisé en 7990-1991 dans le cadre d'un contrat
AI{VAR.

Les principaux résultats de celte recherche sont décrits
dans le présent article qui se divise en tuois parties.

- interprétation de I'essai au Phicomètre - Corréla-
tions avec les caractéristiques usuelles ;

- essais de frotiement latéral in situ à volume
constant ;

- contoibution à I'estimation du frottement latéral sur
les inclusions.

1. CORRÉI.ATIONS
AVEC LES CARACTÉRISTIQUES
USUELLES

1.1. Préambule

L'utilisation du Phicomètre permet d'obtenir un angle
de frottement et une cohésion mesurés in situ qui ont
été désignés par O, et c,. Mais il faut êhe conscient que
si ces naramètres reflètent une loi de comnortement du
sol au cisaillement, cette loi est liée à la méthode d'essai.

Si la possibilité de mesurer ces paramèhes dans des
sols où les essais classiques de laboratoire sont défail-
lants est un progrès indéniable, il n'en reste pas moins
qu'il convient de comprendre à quel type de compor-
tement ces valeurs corresnondent afin de les utiliser à
bon escient.

Il faut rappeler que les essais au Phicomèhe sont du
Çpe < court-terme ,, c'est-à-dire que l'essai est drainé
dans les sols perméables et non drainé dans les argiles;
les sols de perméabilité intermédiaire (limons par
exemple) conduisent à un drainage partiel. De ce fait,
ll a êtê proposé de considérer directement les valeurs
de @, et c, pour les calculs de stabilité en phase pro-
visoire. A défaut de mesure directe en laboratoire des
caractéristiques drainées O' et c', une estimation de ces
valeurs peut êtue obtenue à l'aide de règles provisoires
(PHILIPPONNAT, L9B7). Toutefois, il était utile de
comparer à nouveau les résultats de cet essai avec ceux
obtenus en laboratoire.

1.2. Programme de recherches

Des tuavaux ont étê effectués sur un certain nombre de
sites expérimentaux dans le cadre d'un programme de
recherches et ont apporté de nombreux renseignements.

Les comparaisons ont porté pour I'essentiel enfue essais
au Phicomèts (O,, c,) d'une part et essais de cisaille-
ment rectiligne à la boîte de Casagrande d'autre part :

- essais non consolidés rapides (vitesse de cisaillement
1,2 mm/mn) dont les résultats sont exprimés par @,, et

I ursui, de cisaillement consolidés lents (vitesse < 2
pm/mn) donnant O' et c'.
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De plus, quelques comparaisons ont été également
faites avec des essais à l'appareii iriaxial.

Les sites expérimentaux et la print;ipale formation ren-
conhée étaieni les suivants:

- site de Breval (sable de Fontainebleau) ;

- site de Vllenomble (argile verte glissée avec inclu-
sions gypseuses);

- site de Provins (argile plastique raide) ;

- site de Marne-la-Vallée (marne verle et marne de
Pantin);

- site de Mirecourt (argile).

S'ajoutent à ces résultats ceux obtenus sur le site de
recherche des Laboratoires des Ponts et Chaussées du
Rheu près de Rennes (sable pliocène).

1.3. Caractéristiques à court terme -Comparaison avec les caractéristiques
non consolidées rapides (O, et c")

L.3.1. Angle de frottement

La figure 1.1 présente les comparaisons effectuées sur
l?ngle de frottement interne, tous types de sols confon-
ous.

Il convient tout d'abord de noter que les modifications
apportées à pariir de 1990 au matériel et au mode
opératoire de I'essai (version 3-2) conduisent à des ré-
sultats beaucoup plus < purs > dans les sols argileux;
c'est-à-dire à des angles de frottement (D voisins de zêro
dans les argiles saturées, associés à des cohésions plus
êlevêes et plus proches des valeurs de c, notamment
dans les argiles raides.

De ce fait, les essais effectués avec I'ancien mode opé-
ratoire ont étê distingués des nouveaux essais. C'est la
raison pour laquelle il n'est donné sur la figure 1.1 que
la moyenne des 23 essais comparatifs effectués avant
7990.

Fig. 1 .1 . - Estimation de {Du à partir du Phicomètre.

Fig 1.1 Estimation of @, from Phicometer test.
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On constate que les points sont essentiellem enl repartis
en deux groupes :

les sols argileux (O,

les sols frottants (@,

Pour ces deux catégories de sols la correspondance est
fuès satisfaisante, ce qui confirme Ie caractère u court
terme u de I'essai, en particulier le non-drainage dans
les sols argileux et le drainage très rapide dans les sols
sableux.

Le cas particulier des sols interm édiaires tels les limons
est analysé plus loin.

7.3.2. Cohésion des sols argileux
La figure I.2 présente une comparaison ent'e les co-
hésions c,, et ci pour les sols argileux caractérisés par
un angle he fràtiement in situ C inférieur à 15'. S'.rt
cefte figure est reprêsentê, le rapport c,/c, en fonction
des valeurs de c. mesurées.

LEGENDE

Points expérimenloux :

O Uoac opdrolorre 3-'l (rrrnt 19901

O ModcoPérotoinc 3'2 (orrir1990l

X Moyenne de 23 elroir (rrghcrchr 19CG)

Mr23 *
o

5o lt 4& gL l?a $o

Fig. 1.2. - Estimation de c, à partir du Phicomètre
pour les sols argileux (@,

Fig 7 .2. - Estimation of cu from Phicometer test
for clayey soils (@,

La cohésion mesurée au Phicomètre s'apparente à une
cohésion de palier, c'est-à-dire après radoucissement du
sol et non à une valeur de pic.

Les nouveaux résultats montrent que la cohésion non
drainée c,, est d'autant plus sous-estimée que I'argile est
raide ; cette constatation paraît logique, puisque l'écart
enfue pic et palier augmente avec la surconsolidation
de l'argile. Cependant, une corrélation entre c, et c, peut
ëte degagêe à partir des essais réalisés.

Les quelques résultats qui ont pu ëtre rassemblés sur
les sols frottants conduisent à une valeur de c voisine
de ci (fig. 1.3).

Q Uoae opiroloine 3"1 (orcnt 19901

O Mode opénoloine 3-Z (oprir 1990)

* Moyenne dc 7 essois/recherche 19E6

4q cL Llt

Fig. 1.3. - Estimation de cu à partir du Phicomètre
pour les sols frottants et cohérents (@,

Fig 7.3. - Estimation of cu from Phicometer test
for both granular and cohesive sorls (@,

Enfin I'essai effectuê, dans la Marne de Pantin (fig. I.4)
confirme le drainage partiel qui se produit dans les sols
à perm êabilite intermédiaire déjà mis en evtdence dans
les limons de Jossigny (fig. 1.5).

En définitive, ces résultats confirment le fait que les
caractéristiques mesurées coffespondent à une résis-
tance au cisaillement à court terme. Toutefois, une cor-
rection peut ëtre apport êe pour estim er la cohésion non

)oo { lle
Fig. 1.4. - Marne blanche (Marne-la-Vallée) - @i

comparaison de différents types d'essai,

Fig 1.4. White marl (Marne-la-Vattée) - @i

comparison between several kind of tests.

,
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Fig. 1.5. - Limon (Jossigny) - Oi - 20' ;
comparaison de différents types d'essai.

Fig 7 5. - Silt (Jossigny) - @i : 20n ,

com pa rison between severa I kind of tests.

drainée cu des argiles raides à I'aide des relations pra-
tiques suivantes :

sols argileux O,

estimation de la cohésion non-drainêe:

. pOUr Ci

o pOUr Ci

Sur les figures I.2 et 1.3 sont representées deux zones.
Selon que les points expérimentaux se situent dans
l'une ou l'autre de ces zones, le calcul de c,, par appli-
cation des règles prêcêdentes à partir des mesures de
O, et ci effectu ê,es sur les sites expérimentaux aurait
conduit à une sous-estimation ou à une surestimation
de cette caractêristique.

il est possible de venfier que pour les sols argileux
(fig. 7.2) la règle proposêe est bien cadrêe sur les points
a<périmentaux et plutôt conservative.

Pour les sols granulaires (fig. 1.3), il n'en est pas tout
à fait de même ; le nombre de comparaisons est insuf-
fisant pour proposer une règle plus fine. Nous ne pou-
vons qu'approuver les recommandations CLOUTERRE
(L991 a ce sujet (cf. p. 163) : u Si le prêlèvement
d'échantillon intact s'avère impossible, on utilisera le
Phicomètre, tout en prenant avec beaucoup de precau-
tions la valeur obtenue pour la cohésion c )>.

L.4. Estimation des caractéristiques
effectives

Bien qu'en dehors des sols granulaires il soit difficile de
rechercher une justification théorique à une relation
enfue les caractéristiques effectives des sols et les carac-
téristiques mesurées dans I'essai au Phicomèfue, il est
apparu intéressant de comparer ces deux groupes de
valeurs à des fins purement pratiques.

La figure t.6 présente la comparaison enfue les valeurs
o<périmentales de O' et O, ainsi que la relation pro-
posée (ligne brisée en tuait'plein). 

'Cette 
ligne partage

Fig. 1 .6. - Estimation de @' à partir du Phicomètre.
Fig 1.6. - Estimation of @' from Phicometer test.

le diagramme en deux zones. Les points reprêsentatifs
des couples d'essais ayant fourni les valeurs de O' et
O, sont pratiquement tous situés dans la zone de sous-
estimation avec la même définition que precedemment.
il apparaît donc que la nouvelle relation proposée per-
met d'obtenir à partir de la valeur mesurée de O, une
estimation plutôt conservative mais assez satisfaisante de
o'.

Par rapport à la règle propos êe en 1987 , les différences
sont modestes et les nouveaux essais comparatifs ont
dans I'ensemble confirmé ces recommandations.

La figure 1.7 présente une comparaison enfu.e les va-
leurs expérimentales de c' et c. ainsi que la relation
proposée. Sur cette figure le rapport c,/c' a êtê reprê,-
senté en fonction de O,. On constate que si la disper-
sion est o pnon importante, ce rapport semble diminuer
lorsque O, augmente. La règle proposée pour estimer
c' à partir de c. apparaît conservative mais ceci est in-
dispensable, coràpte tenu de la dispersion et des risques
que peut entraîner une surestimation de c'.

Toujours sur la figure 1.7, il a êtê indiqué au droit de
chaque point figuratif des résultats expérimentaux, la
valeur de la cohésion eff.ective c' mesurê,e en laboratoire
et entre parenthèses la valeur estimée à partir de O,
par la relation proposée. Le lecteur pouTïa constater
que les écarts enhe ces valeurs ne sont pas si impor-
tants que le laisserait penser un examen rapide de la
figure.

Les règles retenues pour estimer les caractéristiques ef.-
fectives des sols sont données dans le tableau 1.1.

IL
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1.5. Conclusion

L'essai de cisaillement in situ au Phicomène est utilisé
depuis maintenant six ans et il confuibue à la connais-
sance du comportement des sols que le géotechnicien
a besoin d'appréhender pour mener à bien ses projets.

Le Phicomète présente un intérêt particulier pour
l'étude des sols difficilement prélevables et manipulables
en laboratoire, et ces sols sont nombreux. Il présente
également I'avantdge, comme les auffes essais in situ,
de pouvoir êfue facilement fait en nombre suffisant pour
prendre en compte la plus ou moins bonne homogé-
neitê du terrain. Dans cette optique, les corrélations qui
ont êtê présentêes ici peffnettent une estimation des
caractéristiques de calcul nécessaires. Il appartient tou-
tefois au géotechnicien de les utiliser avec discernement,
et cette approche ne saurait se substituer aux essais de
cisaillement rectilignes ou fuiæ<iaux en laboratoire,
lorsque ceux-ci sont réalisables dans des conditions sa-
tisfaisantes, notamment pour la détermination des ca-
ractéristiques effectives.

2. ESSAIS DE FROTTEMENT IATÉRIqL
À VOLUME CoNSTAI\T

2.L lntroduction

Plusieurs problèmes de géotechnique font intervenir le
frottement mobilisé à I'interface entre une inclusion ri-
gide et le sol. On peut citer par exemple, les pieux, les
tirants, les clous, etc.

La connaissance de ce frottement enile le sol et I'inclu-
sion, communément appele frottement latêral reste fuès
délicate. En effet, celui-ci dépend de plusieurs para-
mèfues tels la nature du sol, la qualité de l'interface, la
rugosité de I'inclusion, son mode de mise en place et
bien entendu la conhainte normale régnant à I'intertace
durant la sollicitation.

Le paragraphe présente un nouvel essai in situ : I'essai
de frottement latéral à volume constant.

L'utilisation de cet essai a pour but essentiel de per-
methe une meilleure connaissan ce de la confuainte nor-
male et de sa relation avec le frottement latéral limite
mobilisable.

Un autr e interêt réside dans la meilleure compréhension
du comportement du sol à I'interface et, de là, à mieux
apprécier les phénomènes conduisant à la mobilisation
du frottement.

2.2. Principe de I'essai et appareillage

Cet essai est un essai in situ directement dênvê de
I'essai au Phicomène. Il consiste à reproduire le
comportement à l'arrachement d'une inclusion dans le
sol afin de mieux cerner l'interaction enhe le sol et la
stuucture, notamment à l'interface (PHILIPPONNAT et
ZERHOUNI, 1991).

l9
(261

t9
(2rt

orStr W

5

Fis. 1 .7.

Fis 1 .7

1o 4t b L, lo ttlt

- Estimation de c' à partir du Phicomètre.

- Estimation of c' from Phicometer test.

Tableau 1.1. Estimation
des caractéristiques effectives.

* Sols en dehors du** 9' - 25", si 9i
d'application de
9' - pi'si 9l

domaine
25" et

l'essa i

25".

9i
(deg )

Ci

kPa Nature du sol

Estimation

9'
(deg )

c'
(kPa)

Argile molle* 17 0

Argile moyenne
à ra ide 17 cil4

et

Autres sols
lâches* ;;.

(25, g,)
0

Limon,
complexes
argilo-sableux
marnes
arg ileuses

;"
(25, g,)

ctl3

Sols granulaires 9i 0

Sols granulaires
et cohérents
sa uf roches
tendres

9i c,l2

(> 25) Roches
tendres* 9i
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L'appareillage utilisé est celui du Phicomète (PHILIP-
PONNAT, 1986), les seules différences résident d'une
part, dans la forme de la partie de mesure de la sonde
dont la face extêrieure ne comporte plus d'anneaux dé-
bordants, mais est simplement sfuiée de manière régu-
lière afin d'augm enter sa rugosité (fig. 2.I) et d'autue
part dans le mode opératoire de I'essai.

En effet, ce dernier consiste à placer la sonde dans un
forage préalable, y appliquer une pression initiale p-n
(inférieure à la pression de fluage eètimée du sol), pirië
à arracher la sonde à une vitesse constante de 2 mm/
ffifl, tout en maintenant son volume constant (circuit
d'eau fermê).

L'effort d'arrachement résultant et la pression régnant
dans la sonde sont relevês à intervalles réguliers (tous
les mm d'arrachement).

Dans le but de définir correctement la loi de frottement
sol-inclusion, différentes valeurs croissantes de p,,o sont
appliqu êes.

La confuainte de frottement moyenne er est donnée
par :

s étant la section ."*tlu*l;indre où se produit te
frottement, T I'effort d'arrachement mesuré à un instant
donné et P" la pression normale conigêe régnant à
l'interface sol-inclusion. au même instant.

No 65 REVUE FRANçA|SE DE CÉOTeCHN|OUE

Les caractéristiques d'identification et mécaniques des
sols étudiés (au pressiomètue, au Phicomève et de ci-
saillement direct non consolidé rapide) sont résumées
dans le tableau 2.1.

La craie sableuse du site de Tours prés ente un compor-
tement de roche tendre, caractêrisé notamment par une
non-dégradabilité dans l'eau (délitag e). De plus, elle prê-
sente un caractère fragile et une sensibilité êlevê,e au
remaniement.

L'argile de Provins est une argile plastique fortement
surconsolidée. La reconnaissance effectuêe a mis en
évidence une legère hétérog ênêitê avec la profondeur,
notamment de teneur en eau.

L'argile verte du site de Marne-la-Vallée fait partie de
I'horizon des marnes vertes de Sannoisien. L'hom oge-
neitê constatée de cette argile a permis de methe en
évidence une tuès bonne reproductibilité de l'essai de
frottement latéral à volume constant.

La marne blanche provient de I'horizon des marnes
supragypseuses (marnes de Pantin). Sur le site étudié,
celle-ci se caractérise par une compa citê, croissant avec
la profondeur.

L'argile du site de Mirecourt s'est, quant à elle, rêvêlê,e
hêtêrogène. Toutefois, les essais qui y ont êtê effectués
ont permis de vêrifier la faisabilité de I'essai de frotte-
ment latéral à volume constant dans un sol de carac-
téristiques mécaniques assez faibles.

.\.__._

Fig. 2.'l . - Principe de I'essai.
Fig 2.7. Test principle.

2.3. Expérimentations sur site

Quatre sites expérimentaux, reprêsentant une gamme
vanê,e de natures de sol, ont êtê retenus pour eff.ectuer
des essais de frottement latéral à volume constant.

2.4. Résultats. Interprétation

Les résultats obtenus à l'essai de frottement latéral à
volume constant sont représentés sous la form e de gra-
phiques mettant en relation les différents paramètes
pouvant intervenir dans la compréhension du phéno-
mène de frottement.

Parmi ces paramètres, on peut citer : la pression nor-
male moyenne p. régnant à I'interface durant les affa-
chements, le rapport g,/p- (qri est à rapprocher du
coefficient p défini par SCHLOSSER et GUILLO(JX,
1981) et I'effort d'arrachement moyen mobilisé er.

2.4.7. Craie sableuse, site de Tours

La figure 2.2 présente les résultats complets obtenus
pour I'essai effectuê, à 10,5 m de profondeur. Le gra-
phique (a) montue l'évolution de I'effort de frottement
mesuré pour chaque palier d'arrachement réalisé. Pour
le premier palier, I'effort maximum mobilisé n'est atteint
qu'après un déplacement relativement important ; la
surface rugueuse de la sonde de mesure ayant une
longueur de 230 ffiffi, le déplacement relatif est de
I'ordre de 3 Vo.

Sur les paliers suivants, cet effort ma<imum est atteint
plus rapidement et dépend de la valeur initiale de la
pression normale p,,0.

Le graphique (c) donnant l'évolution du rapport q,/p^
en fonction de 8l confiffne ces constatations, exceptê, lë
fait qu e q/p^ atteint une valeur pratiquement constante
en fin d'arrachement (q/p^ - 0,85).

S =T[.d.I

{r = T/s

V = CSte
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Tableau 2.1. - Caractéristiques d'identification et mécaniques des sites expérimentaux étudiés.

Caractéristique non mesurable, sol en dehors du domaine d'utilisation du Phicomètre.

Lieu Nature du sol

Caractéristiq ues
pressiométriques

moyen nes
en MPa

Caractéristiq ues
moyennes
Phicomètre Caractéristiq ues

d'identif ication

Cisa illement
non consolidé

rapide

o," c; kPa o,o cu kPa

Tours
Craie sableuse
(tuffeau
de Touraine)

E :107
Pr

Pr _ 2,5
36

lÉ

n.m.

W 25 à 30%
14 à 15,4 kN/m3ld

R"
30 420

Provins Argile grise
( ra ide)

E_35
Pr _ 1,8
Pr - 0,9

2 135

w1 _ 40 à 760/o
W _ 10 à 24%
le-30à50
yo _ 16 à 21 kN/m3

0 260

M irecourt
Argile limoneuse
plastique
( hétérogène)

E _ 4 à 12
Pl _ 0,4 à 1

Pr : 0,2 à 0,7
4 71

W
le

W;
Yo

25 à 44 o/o

40 à 48
70 à 80 o/o

12 à 16 kN/m3

5 56

Marne-
la-Vallée

Argile verte
(San noisien )

E _ 19
Pr _1
Pr N 0,7

0 105

w _ 33o/o
feN30à48
yo N 13,5 kN/m3
w1 _ 80 à 90%

10 158

Marne-
la-Vallée

Marne blanche
( M arnes su pra -
gypseuses)

E_56à97
Pr _3,9à4,3
Pr x 2,2

26 67
W
le

ld

40 o/o

17à25
12,3 kN/m3

19 105

(Profondeur 10,5 m)I r cRAtE sABLEUSE
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Le graphique (b) p,, 8l fournit une indication sur les
effets volumiques se produisant à I'interface sol-sonde
ou sol-inclusion. En effet, étant donné que l'essai s'ef-
fectue à volume constant, la diminution ou I'augmen-
tation de la pression noffnale taduit respectivement soit
une contractance, soit une dilatance du sol à I'interface.

Pour cet essai, le premier palier monfue une dilatance
empêchee du sol à I'interface. En revanche, les paliers
suivants (valeurs plus elevees de p"o) monfuent un pas-
sage graduel vers un comportement confuactant du sol.

Ces tendances volumiques sont êgalement mises en évi-
dence sur le graphique (d) des chemins de contraintes
gr p,.,. En eff.et, ces derniers, après un départ quasi-
ment vèrtical, s'incurvent vers la gauche (contractance)
ou vers la droite (dilatance) et viennent s'aligner selon
une loi classique de frottement,

Qr: a + P..tg8

caractérisê,e par une adhêrence a et un angle de frot-
tement sol-inclusion à. L'alignement obtenu conduit à
un angle I - 38' et à une adhérence a _ 20 kPa.

2.4.2. Argîle raide, site de Provins

Pour ce site comme pour les suivants, seuls les courbes
q/p^ en fonction de p,", et les chemins de contraintes
er en fonction de p,., sont présentés ici.

9,/ P^
1.0

0.8

0.6

0.4

o.2

0.0
812

DEPLACEMENT (mm

ARGILE RAIDE DE PROVINS (Profondeur 1,5 m)

Fig. 2.3. - Essai de frottement latéral à volume constant
dans l'argile raide (site de Provins).

Fig 2.3. Constant volume skin friction test in a stiff
clay (site of Provins) .

REVUE FRANçAISE DE GÉOTECHNIOUE

Les valeurs mæ<imales de e, sont rapidement atteintes.
Ce ma<imum une fois atteint, reste pratiquement
constant au cours de l'arrachement des fuois premiers
paliers. Il diminue légèrement pour le dernier palier.
Cette diminution est probablement due à l'apparition
du fluage du sol à ce niveau de pression.

Pour les tuois premiers paliers effectués, il apparaît une
contractance s'effectuant en début d'essai, puis une sta-
bilisation jusqu'à la fin de I'arrachement. Le quatrième
palier semble montrer une tendance plus marq uêe à la
contractance.

Les chemins de contraintes obtenus (gtaphique d) per-
mettent de définir une loi de frottement avec une ad-
hêrence a _ 54 kPa et un angle de frottement sol-
inclusion à _ 11'. Un point particulier du chemin de
confuainte obtenu pour le premier palier d'arrachement
montre une stabilisation (accumulation) des couples (qn

p"). Cette stabilisation devient moins marquée lorsquè

P.o augmente.

2.4.3. Limon argileux, site de Mirecourt

Les courbes, effort d'arrachement déplacement, ob-
tenues montrent qu'il n'y a pratiquement aucune in-
fluence de la valeur initiale de p', et que le rôle de
I'adhérence devient prépondérant dans ce type de sol.

il est à noter que l'évolution de la pression noffnale p"
pendant les arrachements montre, âu cours du premier
palier, une tendance à la dilatance avec une augmen-
tation de p. en début d'arrachement, alors que les pa-
liers suivani font apparaîhe plutôt une tendance a U
contractance du sol à l'interface.

Les chemins de contraintes (graphique d) coffespon-
dant aux dg* -premiers paliers font apparaître un pic
de I'effort de frottement. On observe, en oute, une
stabilisation du couple (q,, p") pour le premier palier. a
et 8 obtenus sont respeciivement de & kPa et 3'.

2.4.4. Argile verte, site de Marne-la-Vallée

Les courbes, effort d'arrachement - déplacement, pre-
sentent des pics beaucoup plus marqués pour les faibles
valeurs de p.,0. Sur les trois derniers arrachements, la
valeur ma<imale enregistree est pratiquement identique
(environ 60 kPa) et est indépendante des valeurs ini-
tiales de p.,0.

La variation de la pression normale au cours des ar-
rachements monfue une tendance à la contractance du
sol à l'interface et ceci malgré l'apparition de pics dans
l'effort d'anachement er.

Les chemins de confuaintes obtenus présentent egale-
ment des pics en gr et viennent s'aligner selon une loi
de frottement ayant comme caractéristiques une adhé-
rence a - 11 kPa et un angle de frottement sol-incli-
naison à : 5". Cependant, si l'on considère les valeurs
ma<imales de e* (pics), l'alignement donne a _ MkPa
et I _ 2.
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Fig. 2.4. - Essai de frottement latéral à volume constant
dans le limon argileux (site de Mirecourt).

Fig 2.4. Constant volume skin friction test in a clayey
silt (site of Mirecourt).

2.4.5. Marne blanche, site de MarneJa-Vallée

Sur les quafue arachements successifs réalisés, la
courbe effort d'arrachement déplacement présente
un pic obtenu très rapidement. Ensuite une décrois-
sance importante de cet effort est obs ewê,e; malgré des
déplacements eleves celle-ci ne semble pas se stabiliser.

L'évolution du rapport A/p^ au cours des arrachements
ne prê.sente pas de pic et les courbes tendent approxi-
mativement vers une valeur constante de q,/p^ de
I'ordre de 0,5. Les variations de p,., mettent en évidence
une tendance à la confuactance du sol à I'interface,
quelle que soit la valeur de p,,0.

Les chemins de confuaintes (Sraphique d) viennent tous
s'aligner et définissent une loi de frottement unique avec
une adhérence a - gkPa et à _ 26'.

2.5. Relation entre e' p,, et q,

Dans I'estimation du frottement latéral unitaire q" des
pieux, I'une des principales difficultés réside dans lâ dé-
termination de la confuainte normale initiale et de son
évolution pendant la mobilisation du frottement.

L'un des intérêts de I'essai de frottement latéral à vo-
lume constant est de peffnettue la définition de la loi
de frottement sol-inclusion pour une inclusion-ppe

400
Yf

? 500
o-
J
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ï 200
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0

ARGILE VERTE (Prof. 5,2 m)
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PRESSION NORMALE
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J

Fig. 2.5. - Essai de frottement latéral à volume constant
dans l'argile verte (site de Marne-la-Vallée).

Fig 2.5. - Constant volume skin friction test in a green
clay (site of Marne-la-Vallée).

qu'est la sonde rugueuse utilisée sous des conditions
données. Une approche pratique consiste à effectuer, à
partir des résultats obtenus, des corrélations enÛe les
valeurs de q. - données par les recommandations SE-
TRA-LCPC U985) et les valeurs de er calculées à
partir de la loi de frottement déduite de I'essai. Pour
ce faire, on admet que pour chaque Çpe de pieu il ne
coffespond qu'une seule valeur de p,., appelee pnp que
I'on peut cerner par calage statistique.

Les résultats des essais réalisés sur les sites décrits pre-
cêdemment conduisent aux valeurs de p,.,,., données
dans le tableau 2.11. Celles-ci s'échelonnenf selon les
tyres de pieux ente 85 et 500 kPa.

A partir de ces valeurs, le calcul de q, est obtenu par :

qr-a+P"o.tgà

Les comparaisons enhe les valeurs de q" données par
les recommandations SETRA-LCPC et leé valeurs de q"
déduites de l'essai de frottement sont reportées sur led
figures 2.7 .

La figure 2.7a reprêsente les valeurs obtenues pour les
différents types de pieu< donnés dans le tableau 2.ll
pour les sols étudiés à I'exception de la marne blanche.
La comparaison monbe une assez bonne corrélation
sauf pour deux types de pieux (injectés haute pression
et puits) dans la craie sableuse où I'essai surestime la
valeur de q,.
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Fig. 2.6. - Essai de frottement latéral à volume constant
dans la marne blanche (site de Marne-la-Vallée).

Fig 2.6. - Constant volume skin friction test in a white
marl (site of IWarne-la-Vallée).

Tableau 2.ll. Valeurs de pnp

pour différents types de pieux.

REVUE FRANçAISE DE GÉOTECHNIOUE

Pour la marne blanche (fig. 2.7b) la corrélation est
moins bonne. Les valeurs déduites de l'essai sont sen-
siblement plus faibles que celles fournies par les recom-
mandations SETRA-LCPC. On peut penser que le cas
des sols marneux doit ètre examiné à part, tout comme
dans la méthode combinant les résultats d'essais au
pressiomètue et au Phicomètre, méthode prêsentê,e ci-
après. Une correction sur les valeurs de p,,., pourrait
ëlre apportée lorsque le nombre d'essais effeôtués dans
ce hype de sols sera plus reprêsentatif.

qs >L tKA (Kro/

Fig. 2.7. - Comparaison entre les valeurs de q" données
par les recommandations LCPC-SETRA et celles déduites

de l'essai à volume constant.
Fig 2.7. - Comparison between Ç, Vâlues given

by the LCPC-SETRA recommendations
and values obtained from the test.
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Métal battu (tube fermé)
Battu préfabriqué (fût béton) 190

Foré tubé (récupéré) à sec,
non louvoyé 210
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INTERPRETATION DE L'ESSAI AU PHICOMÈTRE

Conclusion

L'essai de frottement latéral présenté est facilem ent rêa-
lisable in situ et permet de mieux appréhender les phé-
nomènes intervenant à l'interface sol-inclusion lors de
I'arrachement et notamment les tendances volumiques.

Les premiers essais effectués ont permis de vêrifier que
l'effort maximal à l'arrachement peut ëtre modélisé par
une loi de frottement caracterisée par une adhérence a
et un angle de frottement sol-inclusion 8.

Dans les sols argileux, I'adh êrence semble prépondé-
rante.

Dans la craie qui présente une cohésion très élevêe,
I'adhér ence obtenue reste faible et sa conhibution au
frottement mobilisé est peu êlevee en comparaison avec
celle de I'angle 8.

La première approche de détermination de q" à partir
de cel essai de frottement montre une assez bonne
corrélation avec les valeurs fournies par les recomman-
dations SETRA-LCPC. En revanche, dans les sols mar-
neux une correction dewa èhre apportée. Les valeurs
de p,.,o ont éte proposées à partir du petit nombre d'es-
sais eïfectués.

3. CONTRIBUTION À L'ESTIIITITTION
DU FROTTEMENT TATÉRAL
SUR LES INCLUSIONS

3.1. Introduction - Examen de la méthode
pressiométrique

La méthode la plus utilisée en France pour la dêter-
mination de la capacité portante des pieux est la mê-
thode pressiométrique (règles SETRA-LCPC, 1985).
Cette méthode a ete étendue aux tirants d'ancrage (re-
commandations TA 86, 7986) et récemment aux clous
passifs (recommandations CLOUTERRE, 799I) pour le
prédimensionnement, les essais directs sur les inclusions
restant la règle pour les tirants et les clous.

La methode pressiométrique a I'avantage d'êhe étalon-
nêe sur un grand nombre d'essais de pieux et donc
d'ète statistiquement bien calee. Mais elle présente une
dispersion encore importante (BRIAUD et TUCKER,
1988).

En particulier, les résultats expérimentaux bruts publiés
par les auteurs de cette méthode (BUSTAMANTE et
GIANESELLI, 1981) concernant la part due au frotte-
ment latéral montrent cef.e importante dispersion.

Celle-ci peut ëte athibuée à deux causes principales :

1. La qualité plus ou moins bonne de I'exécution du
pieu. Cet aspect ne sera pas abordé ici ;

2. Les limites de la méthode pressiométrique qui
peuvent ëtre de deux ordres :

a. Le frottement latéral limite unitaire q" est conêle à
la pression limite du sol p,. Or, il n'exiéte qu'un lien

assez éloigné entre le mode de sollicitation du sol dans
un essai pressiométrique et celui d'une rupture en frot-
tement latéral sol-pieu qui s'apparente plutôt à un ci-
saillement rectiligne entre un sol et une inclusion.
b. La méthode présente un caractère qualitatif impor-
tant. La loi de frottement est en effet choisie parmi
plusieurs proposées en fonction de la nature du sol,
nature classée en six catégories. Ce choix qualitatif
conduit parfois à des valeurs très différentes selon I'opi-
nion de I'utilisateur sur la catêgorie dans laquelle rentre
le sol concerné. Ces divergences apparaissent notam-
ment pour certains sols intermédiaires entre deux ca-
tégories : (argile marneuse, grave argileuse, craie
argileuse, roche décomposée...).

Un exemple courant dans les formations crayeuses cein-
turant le Bassin parisien est celui des argiles à silex.

Les deux photos (fig. 3.1) montrent deux argiles à silex,
I'une fortement charpentê,e,, I'auhe avec une proportion
beaucoup plus faible d'êlements grossiers. Dans les deux
cas, il s'agit de sols raides présentant des pressions li-
mites elevé,es. En règle gênêra\e, et faute d'observation
directe du sol, les coupes de sondages porteront la
même mention u argile à silex ".

Fig. 3.1A. - Argile à silex très charpentée en silex.

Fig. 3.74. - Mixture of clay and flint with rich
percentage of f lint.

Fig. 3.1 B. - Argile à silex faiblement charpentée en silex.

Fig 3.7 B. - IVlkture of clay and flint with poor
percentage of f lint.



14

S'il est consid êrê que l'argile joue un rôle prépondérant,
la courb e Q2 sera adoptée dans le cas d'un pieu battu-
enrobê. En revanche, si le sol est assimilé à une grave,
c'est la courbe Q4 qui sera choisie.

Pour un sol ayant une pression limite supérieure à
2,5MPa, la valeur de q- sera de 80 kPa dans le premier
cas et de 155 kPa danË le second. Soit une incàrtitude
pratiquement egale au coefficient de sécurité habituel
sous êtat limite de service.

Sans s'étendre sur cette question, les praticiens recon-
naîhont le type de difficultés auxquelles ils sont
confrontés.

La recherche enfueprise s'est ftxêe pour objectif d'exa-
miner cornment la réalisation d'essais au Phicomète,
en complément des essais au pressiomèfue, permet
d'apporter des réponses au second des deux points qui
viennent d'êfue évoqués.

3.2. Principe de base

La similitude de la sollicitation du sol par un pieu en
frottement latéral et par l'essai au Phicomène est frap-
pante (fig. 3.2).

a) Prcrriomôtrc U) Pleu c) Phlcomôtrc

a) Prcæurcmeter b) Plle c) Phlcomcter

Fig. 3.2. 
- 

Comparaison des sollicitations du sol.

Fig 3.2. 
- 

Soil stresses comparison.

Les essais à volume constant effectués à I'aide d'une
sonde mgueuse présentés precêdemment ont confirmé
I'edstence d'une loi de frottement classique du tgrpe :

q,:a+o.tg8 (1)

avec :

a - adhérence sol-pieu,
o : contrainte normale au contact du sol et du pieu,
I - angle de frottement sol-pieu.

REVUE FRANçAISE DE GÉOTECHNIOUE

De plus en plus, les essais au pressiomèfue sont
complétés par des essais au Phicomètue ; il est donc
apparu intéressant de tenter une approche plus quan-
titative de l'estimation de q, en mariant les caractéris-
tiques mesurées au pressiomèfue et au Phicomèhe.

3.3. Démarche suivie

L'expêrience a montré que q" était corrëlê à la pression
limite du sol pr mesurée au pressiomèfue.

Par ailleurs, les recherches effectu êes sur les phéno-
mènes de confuactance et de dilatance empêchées ont
monfué que la confuainte normale o au moment de la
rupture pouvait ëte tuès diffêrente de la contrainte ho-
rizontale initiale. En pratique, cefre confuainte est ac-
tuellement difficilement connue.

Ceci nous a conduit à adopter comme formule de base
pour la détermination de e,, la formule suivante :

q, : 9.., + p..tg0, (2)

avec :

c, et O, _ caractéristiques mesurées au Phicomète,
p _ càefficient fonction de pr et du lype de pieu,
p. - pression normale fonction de pr et du ty42e de
pieu.

La démarche a consisté à établir des fichiers de données
sur des sites de sols les plus divers sur lesquels à la fois
des valeurs de O,, ci et pr avaient êtê mesurées, puis à
tester des formules du tW e prêcêdent et rechercher les
valeurs numfoques de différentes expressions de façon
à obtenir le meilleur calage sur la méthode LCPC-
SETRA avec une dispersion la plus faible possible, enfin
à établir des abaques par lype de pieu pennettant au
praticien d'obtenir une détermination quasi-immédiate
de q..

3.4. Fichiers de données. Formulations.
Etude paramêtrêe

3.4.7. Fichiers de valeurs numértques

n est apparu assez rapidement qu'il n'était pas possible
de définir une formulation numérique unique pour tous
les sols, mais qu'il fallait distinguer les sols marno-cal-
caires (mame, craie, calcaire) des autres sols. Deux fi-
chiers distincts ont donc êtê utilisés pour la mise au
point des formulations propos êes :

le fichier " MC " qui regroupe les essais réalisés par
SOPENA en 1986 et 1990 sur des sols mamo-calcaires,
soit 25 sols dont les caractéristiques pressiométriques et
de cisaillement in situ ont êtê mesurées (tableau 3.1) ;

le fichier .. AS ,, des essais réalisés en 1985, 1986
et 1990 sur les autes sols et qui regroupe 51 cas
(tableaux 3.ll et 3.lll).

il faut noter, dès à présent, qu'oufue la nature calcaire
du sol, il a êtê inhoduit un critère quantitatif de diffê-
renciation permettant dans les cas litigieu< de savoir s'il
fallait affecter le sol dans la catégorie des marno-cal-
caires ou non (marnes ou craies argileuses).
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Le sol n'est considêré comme entrant dans Ia cabégone
des marno-calcaires que sf son angle de frottement in-
terne mesurê au Phicomètre @, est supêrieur à 22".

L'aspect qualitatif de la méthode est dans ces conditions
extrêmement limité. Ce point tuès important est discuté
plus loin.

Tableau 3.1. Fichier K MC D

des sifes marno-calcaires.

Tableau 3.11. Fichier K AS D des autres sols.
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Tableau 3.lll. Fichier <r AS t des autres sols (suite).

Sols 0," c; kPa P, MPa

Arg ile sch isto-sableuse
Argile
G neiss décomposé
Sable + lits d'argile
Grave
Argile sableuse
Remblais marno-calcaire
Argile verte
Argile verte
Argile
Sable et gravier
Alluvions argilo-gravel.
Craie sablo-argileuse
Remblais et limons
Sable + graveleux
Sable
Argile graveleuse
Remblais sableux
Argile beige-vert
Argile beige-vert
Argile à silex
Sable argileux
Argile à chaille
Argile schisteuse
Schistes altérés
Colluvions crayeuses
Alluvions anciennes
Argile limoneuse
Sable argileux
Argile à silex
Craie à silex
Argile plastique
Sable d'Auteuil
Argile verte
Argile raide

29
7

20
38
40
20
20

0
0

10
36
29
10
25
37
36
18
33

9
11
25
30
15
25
25
18
35
16
29
15
19

0
23

0
0

40
47
60
20

0
50
30
88

111
61

0
60
60
30

0
0

65
10

130
75
50
65

130
55
50
37

0
80
19
75

119
60
18

111
160

0,9
0,8
1,2
2,3
2,0
0,6
0,5
0,37
0,6
1,2
3,3
4,0
4,0
0,9
2,5
1,2
0,8
0,9
1,1
2,0
1,0
1,0
1,6
1,1
1,7
1,3
4,0
0,8
1,4
3,0
1,0
0,9
5,0
0,6
1,8

&t, &2, dB et f sont des coefficients numériques dont
les valeurs dépendent du tg2e de pieu et de la catégorie
de sol (marno-calcaire ou autres sols).

po - pression limite en-deçà de laquelle le frottement
latéral n'est pas pris en compte ; avec p. _ 200 kPa
comme dans la méthode LCPC-

De même que dans la méthode pressioméhique, les
valeurs de 

_pr 
et de q, peuvent ëtre plafonn êes selon

certains critères.

3.4.3. Méthode de calage. Programme Rechfrot

Pour un tgrpe de pieu donné, une première etape a
consisté à calculer les valeurs de q" en fonction de p,
par les méthodes actuelles, ceci poirr chaque ligne dd
chaque fichier, soit e"1p,",).

La valeur de e,(p,n,) a êtê déterminê,e:

à partir des Règles LCPC-SETRA (1985) pour les
pieux ;

des Recommandations TA86 (1986) pour les ti-
rants ;

des Recommandations CLOLJTERRE (I99I) pour
les clous à scellement gravitaire.

3.4.2. Formulation retenue

Différentes expressions de la formule (2)
Parmi celles-ci, la formule qui perm et le
est :

q.

ont ete testées.
meilleur calage

P")"'.tgO (3)

Sols @'" c; kPa P, MPa

Ma
Ma
Tuf
Mar
Mar
Cra
Cra
Tuf'
Mar
Cra
Ren
CaI
Mar
Cra
Cra
Col
Mar
Cra
Cra
Mal
Mar
Crai
Crai
Mar
Cak

rno - ca lca ire
rne
fea u
rne calcareuse
rno - ca lca ire
ie
ie sableuse
feau très compact
,no - calca ire
ie sableuse
nblais marno-calcareux
:aire beige
'ne grise à beige
ie altérée
ie
luvions crayeuses
'nes et ca illasses
ie blanche
ie sableuse
'no - ca lca ire
'nes et ca illasses
ie très altérée
ie
'ne de Pantin
:aire altéré

30
31
37
30
30
35
35
33
32
40
25
30
33
30
32
35
33
30
36
41
33
30
36
35
24

69
40
50
40
25
50
35

170
30

0
30

115
110

60
75

0
40
92

0
30
30

0
15
80
53

1,0
2,6
4,0
0,9
3,5
0,9
4,5
4,5
1,3
4,0
1,1
2,5
2,5
1,5
3,3
1,3
3,0
2,5
4,5
2,2
1,1
0,6
1,5
3,0
1,5

Sols o,' c; kPa P, MPa

Argile
Argile
Marne argileuse
Sable
Sable argileux
Sable argileux
Limon
Argile à silex
Sable détritique
Argile bariolée
Remblai lâche
Remblai
Argile sableuse
Argile à silex
Argile avec quelques silex
Argile verte

10
10
13
36
31
33
20
44
35
18
29
23
16
37
15

4

30
50

130
0

50
29
28
23
12
40
10
33
52
23
30
80

0,6
0,8
2,5
3,0
1,3
1,7
0,5
3,0
0,6
O,B
0,25
0,6
0,35
2,0
0,6
0,7
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La deuxième êtape a consistA à rechercher le jeu de
valeurs numériques des coefficients &r, &r, &r, f et des
plafonds de pr et de q. donnant le m-eilléur âjustement
enfue les valeurs de q, calculées à l'aide de la formule
(3), soit g,1pni"o) et g,1o,",1.

Etant donné le nombre important des coefficients nu-
mériques enfuant en jeu, un programme de calcul au-
tomatique, le programme RECHFROT, a êtê mis au
point. Ce programme permet de faire varier automati-
quement dans une large plage chacun des paramètres
de manière à obtenir le jeu de paramètres donnant le
meilleur ajustement.

A partir des nombreuses simulations effectu êes, des jeux
de coefficients numériques pour les différents coeffi-
cients de I'expression (3) et permettant des calages op-
timaux ont. ête retenus.

3.4.4. Valews numértques retenues.
Exemples de conélation
Les valeurs numériques des différents paramètres et des
plafonnements éventuels de pr et de e, en fonction des
tyrpes de pieu sont présentés dans le tableau 3.lV pour

No 65 REVUE FRANçA|SE DE GÉOTECHNTOUE

les sols marno-calcaires d'angle Oi
tableau 3V pour les autues sols.

Les inclusions consid êrê,es sont les ty'pes de pieux dif-
fêrenciês dans les règles LCPC-SETRA (a I'exception
des pieux de grande longueur supérieure à 30 m), les
tirants précontraints et les clous à scellement gravitaire.

Dans ces tableaux :

pm* : reprêsente la valeur plafond de pression limite,

c'est-à-dire que la valeur à introduire dans la formule
(3) est egale à min (p,, p6*) ;

q.. : représente la valeur plafonnée de Ç1",, c'est-à-
dire ôu" si la formule (3) fournit une valeur 

-de 
q,

Q,p, Qsp sera alors retenue ;

la première colonne fournit la rêfêrence des abaques
d'application pratique (voir $ 5).

La figure 3.3 montre quelques exemples des corréla-
tions obtenues entre e,1on,"o) et e,1p,",).

Les tableaux 3M et 3MI fournissent le détail des va-
leurs comparatives de e.1phi"o) calculées par la formule

Tableau 3.\V. - Sols marno-calcaires, craies, d'angle Q,
Valeurs numériques des paramètres de la formule (3).

Abaque Type de pieu u"g 4"1 f u"2
P,ru*

(MPa) e,o (kPa)

MC-0 Foré tubé (tube perdu) 0,4 0,6 90 0,4 2,0 120

MC-1

Foré simple

0,5 0,6 120 0,5 3,0 160Foré boue

Foré tubé (récupéré)

MC-2

Battu préfabriqué

0,5 0,7 140 o,7 3,0 160
Métal battu (tube fermé)

Battu moulé

Foré tubé à sec (récupéré)

MC-3 Pu its 0,4 0,5 140 0,5 3,5 260

MC-4 Battu enrobé 0,4 0,5 140 0,55 3,5 260

MC-5
Foré simple réalésé

0,45 0,4 150 0,6 4,5 300
Foré boue réalésé

MC-6 Injecté basse pression 0,45 0,5 150 0,5 3,5 260

MC-7 Injecté haute pression
Pression 0,6 0,5 200 0,4 4,5 300

MC-8 Tirant IRS 0,8 0,4 240 0,5 5 500

MC-9 Tirant lG U 0,6 0,4 210 0,4 5 370

MC-10 Clous à scellement
gravita ire 0,7 0,3 140 0,5 5 240
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ECARTS: E-= -9

E*= 16

Sols marno-calcaires ; pieux
Calcareous soils; bored cast in

Coeff. r = 0.85

forés (Abaque MC-'l ).
place piles (Chart MC-7 )

g:
o
o
o
o(r

Nombrc totol: 5t

qs SETRA (kPo)

ECARTS: E-= -19 Cocff. r = 0.94

Et= 16

Autres sols ; pieux injectés haute pression
(Abaque AS-7),

Others soils; high pressure grouted piles
(Chart AS -7)

ECARTS: E-= '23

E*= 22

Cocff. r = 0.91 ECARTS: E-= -15

E'= tl
Cocff. r = 0.9S

Autres sols; tirants IGU Sols marno-calcaires; clous à scellement Gl)
(Abaque AS-9). (Abaque MC-IO).

Others soils; ground anchors. grouted in one go Calcareous soils; grout fiiled nails (Chart MC-10).
(Chart AS-9).

Fi7.3.3. - Corrélation ente les estimations du frottement latéral q" calculé par la méthode proposée
et la méthode SETRA.

Fig. 3.3. - Correlation between lateral friction by proposed method and SETRA method.
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Tableau 3.V. - Autres sols que marno-calcaires
Valeurs numériques des paramètres de la

REVUE FRANçA|SE DE GÉOTECHNTOUE

d'angle @,

formule (3).

Abaque Type de pieu oc3 4"1 f 4"2
P,,"n"*

(MPa) e"o (kPa)

AS.O Foré tubé (tube perdu) 0,35 0,3 55 0,3 3,0 50siO
90siO

AS-1

Foré simple

0,45 0,5 80 0,4 3,0 60si O
140 si OForé boue

Foré tubé (récupéré)

AS-2
Foré simple (réalésé)

0,6 0,5 90 0,5 3,0 140
Pu its

AS-3

Battu moulu

0,6 0,5 90 0,55 3,0 90siO
140 si OForé boue réalésé

Foré tubé à sec

AS-4 Métal battu 0,4 0,6 75 0,5 3,0 140

AS-5
Injecté basse pression

0,6 0,5 110 0,5 3,0 90siO
140 si OBattu préfabriqué

AS.6 Battu enrobé 0,7 0,6 100 0,6 3,0 90siO
180 si O

22"
22

AS-7 Injecté haute pression 0,8 0,8 140 0,7 4 300

AS-8 Tirant IRS 1,8 0,3 235 0,6 5
400
550

S

S

o
o

AS.9 Tirant lG U 0,9 0,4 180 0,6 5 500

AS-10 Clou à scellement
gravita ire 0,75 0,3 125 0,5 5

150
300

S

S

o
o

(3) et de celles fournies par les règles SETRA pour deux
des exemples prêcêdents.

L'examen minutieux de ces tableaux permet de mieux
se rendre compte des écarts dans I'ensemble relative-
ment modestes entre les deux approches, ce qui
confirme le bon calage statistique de la méthode pro-
posée sur la méthode pressiométrique

Il est intéressant de remarquer que quatre sols marqués
d'un astérisque dans le tableau 3MI ont été classés se-

lon le critère retenu en ( autres sols , alors qu'ils avaient
êtê décrits comme remblais marno-calcaires, craie, col-
luvions crayeuses et craie à silex.

De mêffi€, un sol décrit comme une marne argileuse a
êtê automatiquement classé dans le fichier .. autres
sols ,.

On voit ici l'application pratique de la distinction au-
tomatieu€, selon la valeur de O,, entre marne ou craie
eI argile ce qui diminue considérablement le risque de
surestimation de q".

3.5. Application pratique. Jeu d'abaques

La formule (3) s'écrit comme il a déjà êtê indiqué :

q, - 9.., + P..tg@, (2)

avec :

P _ or.(P, Po)"t

p. _ f.(p, po)"'

p" étant éventuellement plafonné à une valeur pm* ainsi
que q,.

Ces formules simples et les valeurs numériques données
dans les tableaux 3.lV et 3.V se prâtent bien à la rêa-
lisation de programmes de calcul.

Toutefois, un jeu d'abaques fournissant les valeurs de
p et p. est donné en annexe avec un rappel des pla-
fonds éventuels.

il est intéressant d'obse^ter les ordres de grandeur de
p et de p" auxquels les ajustements nous ont conduit.
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Tableau 3.V1. Fichier MC-1 Comparaison des estimations de e,.

r Rappel :

Qs(pres) - valeur de q, déduite des règles SETRA-LCPC,
Qs(phico) - valeur déduite de la formule (3)
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Cependant, il convient de le pas confondre p. avec la
pression normale horizontale reelle qui s'exerie sur le
fût d'un pieu è lu rupture. p" est simplement la pression
corrigée qu'il faut appliquer-dans I'essai au Phicomètre
pour obtenir la part de q, due à I'angle O,.

Les valeurs de p et de p. augmentent avec la pression
limite du sol, c'est-à-dire avec sa résistance donc avec
sa rigidité.

Pour les pieux, à l'exception des inclusions injectées
sous pression, les valeurs de p varient entre 0 et un
plafond de 0,5 à 0,8. Il n'est pas observé de diffêrence
fondamentale sur ce paramètre entre sols marno-cal-
caires et autres sols.

Pour les pieux injectés, les valeurs de p varient entre 0
et des valeurs de 1 à 3.

Dans les sols marno-calcaires le coefficients p"
entue 0 et 150 à 300 kPa pour les pieux et atteint
à 600 kPa pour des inclusions inje ctê,es sous forte
sion.

Pour les aufues sols, le coefficient p. plafonne à des
valeurs comprises enbe 80 et 200 kPa pour les pieux
alors que I'on retrouve des valeurs de 300 à 600 kPa
pour les inclusions injectées sous forte pression.

3.6. Exemple d'application

Reprenons l'exemple cite au début de l'exposé : pieu
battu enrobé dans I'argile à silex.

L'ensemble de nos fichiers A5-86 et AS-90 présente
quatre sites d'argile à silex. Les valeurs de e",-*,^^, sont
décuites de I'abaque A5-6. Le tableau 3.VIII fôiÏifii une
comparaison de ces valeurs avec celles données par les
règles SETRA-LCPC respectivement pour I'argile (Q2)
et pour la grave (Qa) :

Tableau 3.VIll. Essais dans des sites d'argile à silex
Estimation de e, pour des pieux battus enrobés.

o c; (kPa) Pl
(MPa)

Qs(phico)
(kPa)

e, SETRA (kPa)

Argile G rave

25 50 1,0 64 60 90

15 75 3,0 90 80 120

44 23 3,0 140 80 120

37 23 2,0 112 80 120

Les valeurs mesurées de I'angle de frottement O.
laissent penser que les deux premières lignes corresi
pondent à des argiles peu charpentées en silex, alors
que c'est Ie contraire pour les deux dernières.

Cet exemple monke l'intérêt de la méthode proposée
dans ce Çpe de sol puisqu'elle conduit à des vàleurs
de e, voisines de celles qui seraient retenues dans l'ar-

vane
400

pres-

Sols 0,' c; (kPa) Pl

(MPa)
Qs(pres) I

(kPa)
9s(phico) I

(kPa) Ecart %

Marno-calca ire
Marne
Tuffeau
Marnes calcareuses
Marno-calcaire de brie
Craie
Cra ie sableuse
Tuffeau très compact
M arno - ca lca ire
Craie sableuse
Remblais marno-calcaire
Calcaire beige
Marne grise à beige
Craie altérée
Craie compacte
Colluvions crayeuses
Marnes et caillasses
Craie blanche
Craie sableuse
Marno-calcaire
Marnes et caillasses
Craie très altérée
Cra ie
Marne de Pantin
Calcaire altéré

30
31
37
30
30
35
35
33
32
40
25
30
33
30
32
35
33
30
36
41
33
30
36
35
24

69
40
50
40
25
50
35

170
30

0
30

115
110

60
75

0
40
92

0
30
30

0
15
80
53

1,0
2,6
4,0
0,9
3,5
0,9
4,5
4,5
1,3
4,0
1,1
2,5
2,5
1,5
3,3
1,3
3,0
2,5
4,5
2,2
1,1
0,6
1,5
3,0
1,5

92
157
120

BO
160

70
120
160
110
120
95

155
155
100
120
90

160
120
120
150

96
45

100
160
120

92
146
160

74
139

90
160
160

95
160

67
160
160
114
160

BB
160
160
146
160

BB
44

108
160

92

+0
7

+33
7

13
+29
+33
+0

14
+33

29
+3
+3
+ 14
+33

2
+0
+33
+22
+7

8
3

+8
+0

23
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Tableau s.Vll. Fichier AS-7 - Comparaison des estimations de e,.

REVUE FRANçA|SE DE GEOTECHNTOUE

Sols 0,' c; (kPa)
Pr

(MPa)
Qs(pres; I

(kPa)
Qs(phico) I

(kPa)
Ecart %

Arg ile sch isto-sableux
Argile
G neiss décomposé
Sable + lit d'argile
G rave
Arg ile sableuse
Remblais marnocalcaires (.)
Argile verte
Argile verte
Argile
Sable et gravier
Alluvions argrlo-gravel.
Craie sablo-argileuse (-)
Remblais et limons
Sable et graveleux
Sable
Arg ile graveleuse
Remblais sableux
Argile beige-vert
Argile beige-vert
Argile à silex
Sable argileux
Arg ile à chaille
Argile schisteuse
Schistes altérés
Colluvions crayeuses (")
Alluvions anciens
Argile limoneuse
Sable arg ileux
Argile à silex
Craie à silex (")
Arg ile plastiq ue
Sable d'Auteu il
Argile verte
Argile raide
Argile
Argile
Marne argileuse (.)
Sable
Sable argileux
Sable argileux
Lrmon
Arg ile à silex
Sable détritique
Argile bariolée
Remblai lâche
Remblai
Arg ile sableuse
Arg ile à silex
Argile avec quelques silex
Argile verte

29
7

20
3B
40
20
20

0
0

10
36
29
10
25
37
36
18
33
I

11
25
30
15
25
25
18
35
16
29
15
19

0
23

0
0

10
10
13
36
31
33
20
44
35
1B
29
23
16
37
15

4

40
47
60
20

0
50
30
88

111
61

0
60
60
30

0
0

65
10

130
75
50
65

130
55
50
37

0
BO
19
75

119
60
18

111
160

30
50

130
0

50
29
28
23
12
40
10
33
52
23
30
80

0,9
0,8
1,2
2,3
2,0
0,6
0,5
0,37
0,6
1,2
3,3
4,0
4,0
0,9
2,5
1,2
0,8
0,8
1,1
2,0
1,0
1,0
1,6
1,1
1,7
1,3
4,0
O,B
1,4
3,0
1,0
0,9
5,0
0,6
1,8
0,6
O,B
2,5
3,0
1,3
1,7
0,5
3,0
0,6
O,B
0,25
0,6
0,35
2,0
0,6
0,7

80
69

112
177
200
46
35
22
46

112
208
250
228

80
184
112
69
69

103
168
115

92
172
102
175
123
268

69
135
215

92
80

258
46

162
45
68

182
197
123
160

35
218

47
69

7
46
19

185
45
58

85
37
99

213
177

46
31
17
43
73

225
300
203

69
189
102

66
69

116
137
89

113
184
101
142

B1
250

71
106
21 4
121

36
193

43
186

25
44

260
209
133
153

30
300

56
53
10
44
20

189
31
43

+6
46
12

+20
11

+0
11
22

7
34

+8
+20

11
14

+3
I
4
0

+ 13
18
22

+22
+7

1

19
34

7
+2

22
1

+31
55
25

7
+ 15

45
36

+43
+6
+B

4
13

+39
+20

23
+47

4
+4
+2

30
26

r Rappel:
es(pres) - valeur de q, déduite des règles SETRA- LCPC,
Qs(phico) - valeur déduite de la formule (3)

gile pour les deux premiers sites et des valeurs de q"

voisines de celles obtenues pour la grave dans les deux
derniers.

De plus, étant donné que I'essai au Phicomètre reprê,-
sente une mesure directe du frottement entre une in-
clusion (la sonde) et le sol, l'appréciation de q" dewait
ëtre plus fine qu'avec Ie seul pressiomètre.

3.7. Comparaison avec un essai de pieu

3.7.7. Descrtption sommaire du site
et de I'essai de pieu

Pour des raisons matérielles évidentes, il n'a pas
possible de caler directement I'approche proposée
une sêrie d'essais de chargement de pieu.

êtê
sur
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Toutefois, la SNCF a proc êdê à un essai de chargement
de pieu instrum entê, dans le cadre des travaux de la
garc Eurodisneyland sur l'interconnedon du TGV.

il s'agit d'un pieu forê à la boue sans realésage de
800 mm de diamètre et de 15 m de longueur. Ce pieu
est situé, dans le même contexte geotechnique à envi-
ron 200 mèfues d'un de nos sites de recherches.

La coupe du sol est la suivante :

remblais de 0 à 0,5m;
marnes vertes de 0,5 à 5,5 m ;

marnes à cyrènes de 5,5 à 8,5 m ;

marnes de Pantin de 8,5 à la base du pieu.

Les caractêristiques pressiométriques moyennes des
deux horizons étudiés dans le cadr e de nofue recherche
sont légèrement différentes aux deux emplacements :

Tableau S.IX. Valeurs moyennes de la pression
limite et des caractéristiques mesurées au Phicomètre.

H orizon Site du pieu
Pr (MPa)

Site de recherche

Pr

(MPa) 0,' c;

(kPa)

Marnes vertes 1,35 1,0 0 105

Marnes de Pantin 2,4 4,0 26 67

Les valeurs de frottement latéral unitaires déduites de
l'essai de pieu sont :

marnes vertes q, - 50 kPa ;

marnes de Pantin q. - 260 kPa.

3.7.2. Interprétation

il convient tout d'abord de citer les commentaires du
bureau de geotechnique chargé de I'interprétation de
l'essai de pieu : ( ...D'après les tableaux et graphiques
du document LCPC-SETRA, on aurait pu prendre pour
un pieu fore à la boue dans ces matériaux :

marnes vertes et marnes à Cyrènes (p, #
1,35 MPa) : q. : 40 kPa (courbe Q1, argiles) ou
110 kPa (courbe Q4, marnes) mais en fait ces matériaux
sont plutôt des argiles (1. moyen - 40 Vo pour les
marnes vertes et 60 Vo po,ur les marnes à cyrènes), et
il faudrait plutôt prendre 40 kPa ;

marnes de Pantin (p, # 2,35 MPa) : e, - 150 kPa
(courbes Q4 marnes et marno-calcaires)... 

',

Les valeurs de O, mesurées conduisent automatique-
ment, quant à elles, à classer les marnes de Pantin dans
la catégorie ( marno-calcaires ,, et les marnes vertes dans
la catégorie u autres sols ,,, d'où en définitive :

21

Tableau 3.X. Comparaison des valeurs de e".

H orizon
Essai de pieu

Q, (M Pa)

S ETRA Ph icomètre

Q.*
(kPa)

Q.* 
*

(kPa)
Q.

(kPa)
Q.* 

*

(kPa)

M arnes vertes 50
40

(70)
40

(60)
51

(68)
42

(56)

Marnes
de Pa ntin 260 150

(180)
160

(230)
143

(15e)
160

(21 4)

* q, déterminé avec les valeurs de pr mesurées sur le site
d'essai de pieu.
''Ê* q, déterminé avec les valeurs de Fr mesurées sur le site
de rec herc he.

Les valeurs entre parenthèses coffespondent à celles
données par les deux méthodes pour les pieux réalésés
et rainurés.

La précedente analyse mérite trois commentaires :

elle confirme l'intérêt de la méthode proposée, la
démarche conduisant à la dêtermination de q, étant
plus rigoureuse ;

elle confirme sur ce cas particulier le bon calage des
abaques propos êes sur la méthode pressiométrique ;

dans la marne de Pantin, le frottement latéral me-
suré sur le pieu se rapproche plutôt de celui qui serait
estimé pour un pieu rainuré et rêa\ese.

3.8. Conclusion

La recherche qui vient d'ëtre presentee a permis d'éta-
blir une formulation simple permeftant aux praticiens
d'obtenir sans ambiguité une estimation de la valeur du
frottement latéral limite q, des inclusions, ceci à partir
des résultats conjugués d'essais au pressiomètre et au
Phicomètre. Statistiquement, les estimations déduites de
la méthode proposée semblent bien calées sur la me-
thode pressiométrique. Etant donné Ie caractère pure-
ment expérimental de cefre dernière, c'est un gage de
fiabilité.

Cette recherche a permis de relier le frottement latéral
limite q" à des caractéristiques kaduisant une loi de
frottement du type de loi de Coulomb, ce qui est in-
tellectuellement très satisfaisant.

En reuanche, il faut garder à I'esprit que l'approche
proposêe n'a pu, pour des roisons maténelles bien
compréhensibles, receuoir Ia sanction de I'expénmenta-
tion directe par comparaison des ualeurs calculées auec
des résultats d'essois de pieu.

Dans un premier temps du moins, la méthode alliant
le pressiomètre au Phicomètre pour la détermination
du frottement latéral limite q, sur des inclusions doit
ëtre utilisée avec circonspection et servir essentiellement
à lever des ambiguïtés lorsque Ie choix entre deux ou
plusieurs courbes de frottement de la méthode pressio-
méhique est délicat.
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AT{NE}(E
JEU D'ARAQUES
POUR tA DETERMINATION DE q,
nÈcms D'urrLrsATroN DEs nsÀquEs

Le frottement latéral q. est donné pour chaque Çpe
d'inclusion par la formule (2) :

routerois, ra vare;; * ïiJrÏ:::rasser une vareur
plafond e.o. Le choix dà l'abaque se fait à I'aide du
tableau AI'en fonction du Çpe d'inclusion et de la na-
ture calcaire ou non du sol. Le même tableau fournit
la valeur de esp à retenir.

Outre son origine géologique, un sol ne peut être classé
dans la catégorie <( marno-calcaire ,, que si son angle O,
est sunérieur à 22.

Sur chaque abaque,
concernées.

Les valeurs de g et
abaques en fonition

figurent le ou les types d'inclusions

de p. peuvent ëne déduites des
de pr.

L'application de la formule (2) donne immédiatement
le frottement latéral limite unitaire q" estimé,, 8n tenant
compte des plafonds indiqués dans le tableau AI.
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Tableau Al. Choix des abaques pour la détermination de e".

Type de pieu

Sols marno-calcaires
et craies avec O,

Autres sols

Abaque e,o (kPa) Abaque e,o (kPa)

Foré simple (non réalésé) MC-1 160 AS-1 60s
140 s

o,
o,

Foré simple (réalésage et rainurage
en fin de forage) MC.5 300 AS-2 140

Foré boue (non réalésé) MC-1 160 AS- 1
60s

140 s
o
o

Foré boue (rêalésage et rainurage
en fin de forage) MC-5 300 AS-3 90s

140 s
o
o

Foré tubé - Tube louvoyé récupêré MC-1 160 AS-1 60s
140 s

o,
o,

Foré tubé - Tube récupéré
(forage à sec, tube non louvoyé) MC-2 160 AS-3 90s

140 s
o,
o,

Foré tubé - perdu MC-O 120 AS-O 50s
90s

o,
o,

Puits (parois rugueuses) MC-3 260 AS-2 140

Métal battu (tube fermé) MC-2 160 AS-4 90s
140 s

o
o

Battu préfabriqué (fût béton) MC-2 160 AS-5 140 si O,

Battu moulé MC-2 160 AS-3 90s
140 s

o,
o,

Battu enrobé MC-4 260 AS.6 90s
180 s

o,
o,

Injecté basse pression MC-6 260 AS-5 90s
140 s

o,
o,

Injecté haute pression MC-7 300 AS-7 300

Tirants d'ancrage IRS MC.8 500 AS-B 400
550

S

S

o,
o,

Tira nts d'a ncrage lG U MC-9 370 AS.9 500

Clou (scellement gravitaire) MC-10 240 AS-10 400
300

S

S

o,
o,
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P"
150

0.50

4.25

0.00

400

P'
300

240

100

So/s marno-calcaires, craies :
Calcareous soils O,
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0.50

0.25

0.00

240

P"
150

400

P"
300

PRESSION LIMITE (MPo)

Abaque MC-0.
Foré tubé (tubage perdu).

Bored cast in place pile with permanent casing.

PRESSION LIMITE (uno)
Abaque MC-|.

Foré simple, foré boue, foré tubé (tubage récupéré),
Bored cast in place pile with or without bentonite

suspension or with temporary casing.

2.4

0.0

PRESSION LIMITE (uno)
Abaque MC-2.

Battu préfabriqué, métal battu (tube fermé), battu moulé,
foré tubé à sec (tubage récupéré).

Precast concrete driven pile, driven steel pipe with
closed shoe, bored cast in place pile with temporary

casing above the water table.

2.0

1.5

1.0

0.5

0.0

20a

200

100

400

P"
300

PRESSION LIMITE

Abaque MC-3.
Pu its.

Hand-dug piers.

@i

22'.

400

PrP
300

200

100

'ï;::;::' 
(MP')

Battu enrobé.
Precast steel pile with continuous cast

in place concrete lining.

PRESSION LIMITE

Abaque MC-ï.
Foré simple, foré boue (réalésage

en fin de forage).
Bored cast in place pile with or without bentonite

suspension (rebored and slotted).

(MPo)

et rainurage

(uno)

(ueo)
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PRESSION LIMITE (uno)
Abaque MC-6.

I njecté basse .pression.
Load pressure grouted pile.

400

P"
300

204

So/s marno-calcaires, craies : @i

Calcareous soils: @,

PRESSION LIMITE (uno)
Abaque MC-7.

Injecté haute pression.

H igh pressure grouted pile.

22"

PRESSION LIMITE (uno)
Abaque MC-9.

Tirant lG U.

Ground anchor, grouted in one go.

400

P"

300

200

3.0

2.5

2.0

1.5

1.0

0.5

0.0

600

P"
500

400

2.4

25

400

P'
300

200

400

Pt
300

200

p

300

204

100

0

PRESSION LIMITE

Abaque MC-9.
Tirant lRS.

G rou nd anchor, grouted selectively and repetitively.

(MPo)

PRESSION LIMITE (ueo)

Abaque MC-10. Clous, scellement gravitaire.

Grout filled nails.

Sols marno-calcaires, craies : @i

Calcareous soils ; @,
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150
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204

P.
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1.00
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1.00

p
0.75

200 1.OO

PcP
150 O.7S

0.50

0.25

0.00

100

200

P"
150

100

0.50

0.25

0.00

0.50

0.25

0.00

PRESSION LIMITE (ueo)

Abaq ue AS - 0. Foré tu bé (tu bage perd u ) .

Bored cast rn place pile with permanent casing

PRESSION LIMITE (uno;
Abaque AS- 1 .

Foré simple, foré boue, foré tubé (tubage récupéré).

Bored cast in place pile with or without bentonite
suspension or with temporary casing.

0.50

0.25

0.00

PRESSION LIMITE (ueo)
Abaque AS-2.

Foré simple (réalésage et rainurage en fin de sondage).
Pu its.

Bored cast in place pile (rebored and slotted).
Hand-dug piers.

PRESSION LIMITE (Mpo)
Abaque AS-3.

Battu moulé, foré boue (réalésage et rainurage
en fin de sondage).

Foré tubé à sec (tubage récupéré).

Dilven cast in place pile with temporary casrng.
Bored cast in place through bentonite suspension

( rebored a nd slotted ) .

u o 
" 

o, 

f!,','n : f,i:'#':,i :e [tt 
P o ra rY

Autres sols.

Others soils.

(ueo)
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0.50

0,25

0.00

PRESSTON LtMtTE (ueo)
Abaque AS-4.
Métal battu.

Driven steel pipe with closed shoe.

PRESSION LIMITE (ueo)

Abaque A5-6.
Battu enrobé.

Precast steel pile with contrnous cast
in place concrete lining.

204

P"
150

100

400

P"
300

100

1.00

p
0.75

204

Pt
150

1000.50

0.25

0.00

lnjecté
Load pressu re

PRESSION LIMITE (uno)

Abaque AS-5.
basse pression, battu préfabriqué.
grouted pile Precast concrete driven pile.

3.0

ît 2.5

2.4

1.5

1.0

0.5

0.0

600

P'
500

400

300

200

100

0

PRESSION LIMITE (ueo)
Abaque AS-7.

lnjecté haute pression.

H igh pressure grouted pile.

Autres sols.

Others soils.
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0.5

0.0
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P'
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400
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0

PREsslON LIMITE (ueo)
Abaque AS-8.

Tirant lRS.

Ground anchor, grouted selectively and repetitively.

PRESSION LIMITE (uno)

Abaque AS-9.
Tirant lGU.

Ground anchor, grouted in one go.

400

P"

300

200

100

0

PRESSION LIMITE (upo)

Abaque AS- 1 0.
Clous, scellement gravitaire.

G rout f illed na ils.

Autres sols.

Others soils.
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Résumé
Les résultats présentés dans cet article expliquent au niveau microstructural
(c'est-à-dire du grain) les phénomènes que l'on observe ou que l'on mesure
au cours de l'étude statique.

A I'aide d'une technique expérimentale que nous avons mise au point, on
montre que le passage du milieu discontinu au milieu continu peut se traduire
par le rapport de la taille des grains à la taille de la facette macroscopique, par
conséquent on peut admettre, d'une manière générale, que les milieux granu-
laires sont assimilables à un milieu continu, tant que le coefficient de variation
est faible.

Abstract
The results described in this article should explain, at a microstructural level
(i.e. the grain), the phenomena observed or measured during a static study.

Using our experimental technique, it can be shown, that the transition from a
discontinuous media to a continuous one, can be characterized by the ratio of
the size of grains to the size of the macroscopic facet.

This article demonstrates that, in a general manner, granular media can be
assimilated to a continuous media as long as the variation coefficient is small.
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1. INTRODUCTION

De nombreux chercheurs ï41, [5], [8], t10] ont tentê,, à
partir des lois générales concernant les particules de
matière et de leur geomekie, de retrouver théorique-
ment le cornportement global du matériau. En fait ce
matériau présente une structure fuès complexe qui est
décrite par beaucoup de paramètres [3], l4l, [16], lr7l,
tlel

En faisant I'hypothèse d'homo gêneite et d'isotropie d'un
milieu constitué de sphères et en ne considérant que
le cas où le matériau est soumis sur son contour à une
pression isotuop€, FAUGERAS et GOURVES [11], ll2l
ont établi une loi donnant la répartition des forces de
contact entre les particules en fonction de la pression
exercê,e, ainsi que des caractêristiques élastiques et gra-
nulométuiques du matériau. CAN4BOU et SIDOROF [6]
partent de I'affirmation qu'une modélisation complète
du comportement des matériaux granulaires nécessite
une caractérisation macroscopique de l'état microstruc-
tural. CAMBOU ï71 a êtudie le cas d'un matériau bi-
dimensionnel. Il a ainsi déterminê, pour ce Çpe de
matériau, les dimensions du domaine à prendre en
compte (S à I fois les dimensions de la particule la
plus grosse) pour que la mécanique des milieux conti-
nus puisse s'appliquer. Dans le cas du sable, on peut
parler sans confuainte du corps continu dans la mesure
où une centaine de grammes de sable peut contenir
10i grains, qui est un nombre suffisamment grand t14].

Du point de vue macroscopique, on peut consi dêrer le
milieu granulaire comme un milieu continu, mais il est
nécessairement discontinu localement à une êchelle in-
termédiaire entre l'echelle macroscopique et celle du
grain. L'idêe d'un milieu continu est fondamentale dans
les théories déterministes, en fait I'hypothèse de conti-
nuité ne coffespond à aucun milieu granulaire rê,el, et
tous ces corps sont discontinus sur le plan microsco-
pique. A partir de ce qui precède, on voit qu'il est
intéressant d'étudier les milieux granulaires consid eres
comme discontinus par une approche probabiliste
puisque I'empilement des grains est aléatoire et les pro-
priétés locales au sein du milieu peuvent differer consi-
dérablement d'une région à une autue. Cela constitue
I'une des difficultés essentielles pour une définition ma-
thématique rigoureuse des variables locales telles que le
tenseur des confuaintes.

2. CONTRAINTES
EN MILIEU GRITNUIAIRE

Pour un milieu continu, la notion de contrainte est dê-
finie en un point ; elle est egale à la limite du rapport
(dF/dS) lorsque l'element de surface dS tend vers-zêro.
En tout point, le champ local des contraintes est défini
par un tenseur du second ordre appelê le tenseur de
contrainte. En rêalitê,, aucun milieu rê,el n'est continu.
Cependant les discontinuités ont une dimension telle
qu'à une echelle donnée, elles apparaissent comme né-
gligeables. L'hypothèse de continuité permet une sim-
plification importante et rend l'espace continu et
conforme aux exigences de I'analyse mathématique.

REVUE FRANçA|SE DE GÉOTECHNTOUE

Mais il va de soi que cefre hypothèse ne coffespond
pas au milieu granulaire constitué d'un ensemble
complexe de particules discrètes, de formes, de dimen-
sions et d'orientations diverses.

Dans Ie cas d'un milieu discontinu, la notion de
confuainte ne peut plus ëtre développee de la même
façon. Elle doit se kaduire par d'autres concepts et ceci
en tenant compte de la nature discrète du milieu. En
eff.et, la contrainte en un point d'un tel milieu ne peut
ëte définie que macroscopiquement.

Si on considère une surface macroscopique (dS) en-
tourant un point, dans Ie cas d'un milieu biphasique,
celle-ci entour era des parties vides et des parties solides.
Dans le cas où ce point appartient à une phase gazeuse,
la contrainte reelle est nulle. Dans le cas contraire, la
confuainte rêelle sera êgale à la contrainte existant dans
le grain en équilibre sôus l'action de plusieurs forces,
c'est ce que nous allons appliquer ultérieurement dans
l'étude microscopique.

Dans le cas de l'étude macroscopique, le processus
d'hom ogenêisation consistera à chercher un matériau
homogène équivalent c'est-à-dire qui doit se comporter,
pour des phénomènes mesurés sur une grande echelle
par rapport à la taille des hétérog eneitês, de la même
façon que le matériau hetêrogène donné. Pour ce faire,
il va falloir prendre la surface (dS) suffisamment grande
pour renfermer un très grand nombre de particules, de
façon à ce que les discontinuités soient négligeables.

3. ÉrunE MrcRosTATreuE

Le but de cefre analyse est de déterminer les pressions
isotropes relatives à chaque dimension des grains et
d'étudier leur dispersion afin d'analyser les réalités ex-
périmentales microstuucturales t15].

Rappelons à ce sujet que DAI\TU t9l et WEBER [19],
ont montré que la dishibution des forces de contact
n'est pas uniforme dans la structure. Ces auteurs ont
mis en évidence I'existence de chaînons de contraintes
composés de particules très sollicitées ; ils sont évolutifs
en fonction du chemin de contrainte suivi et s'orientent
en general suivant la direction de la contrainte princi-
pale majeure.

Pour étudier ces réalités expérimentales, oh a conçu et
realise un modèle, d'1,8O mètre de hauteur et de
0,30 mètre de longueur, simulant une fuanche d'un mi-
lieu granulaire enferme entre deux parois rigides paral-
lèles. Le matériau utilisé est un ensemble de rouleaux
cylindriques en polychlorure de vinyl ; le comportement
d'un tel matériau est analogue à celui d'un milieu gra-
nulaire [8], en particulier à celui d'un sable dense, il
présente en effet de nombreux points communs avec
ce dernier.

Compte tenu du nombre consid erable de petits rou-
leaux que comportait le massif, nous avons etê, amenés
à prévoir un système de sécurité prévenant tout ren-
versement. La stabilité du massif analogique est assurê,e
par un êcran amovible disposé sur la face arrière. En

N" 65
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cours d'expérimentation, cette dernière est reculée ou
enlevêe complètement, afin de perrnefhe aux rouleaux
de se déplacer pendant les mesures effectuê,es lors de
l'étude statique et d'éliminer les frottements parasites.

3.1. Principe de la détermination
des forces de contact

La détermination de la pression isotrope passe par l'éva-
luation de la force nécessaire au déplacement longitu-
dinal du rouleau.

Deux cas sont possibles : soit le grain est inactif et
n'exige aucune force pour son enfoncement, alors on
peut consid êrer qu'aucune force de contact n'existe à
la péripherie du grain, soit le grain nécessite une force F
pour son déplacement, alors il existe des forces de
contacts enhe le grain et ses voisins.

Soit F, I la composante radiale de la force de contact
entre les grains,

à : l'angle de frottement longitudinal.

La résistance à I'enfoncement du rouleau peut s'écrire :

R_IF,tgg
i

I F, _ la somme des forces appliqu ées sur le rouleau,
dêplacê, par les rouleaux voisins.

Ce qui coffespond, suivant la loi physique de l'Action-
Réaction, à la force de poussée F sur le rouleau, soit :

F_IF,tgà

On appelle pression isofuope équivalente du grain, le
rapport de la somme des composantes radiales des
forces de contact à la surface laterale du rouleau en-
foncé. soit :

P: [()F,)/(2nrl)] - t(F)/(Stg8)l

r:rayon du rouleau;d - 2r: (2,3 ou 4mm),
I : longueur du rouleau, 1

tgà : coefficient de frottement latéral.

3.2. Mise au point d'un appareillage
de mesure des pressions isotropes

Pour pouvoir faire une étude microstatique, oD a êtê
amenê, à réaliser un système de mesure qui permette
d'évaluer les pressions isotropes exercê,es aL niunuu d,e

chaque grain. L'ensemble du système comprend :

un capteur de déplacement,

un dispositif électronique qui permet de bloquer la
valeur de la tension minimale,

un convertisseur qui assure la conversion analo-
gique-numérique,

un ordinateur pour le stockage des mesures.

A I'aide du capteur SCHLUMBERGER CD M2I/I, âu-
quel un ressort a êtê ajouté, on a déterminé la force
nécessaire pour déplacer les rouleaux, ce capteur est
branché sur un dispositif électronique (fourni par le la-
boratoire d'êlectonique de I'ENSTIMD), qui transmet,
sur le voltmètre, la valeur ma<imale de la différ ence de
potentiel obtenue.

En fait, ce système donne une tension proportionnelle
au déplacement et grâce au ressort, le déplacement, à
son tour, est proportionnel à la force exercê,e sur le
capteur et par conséquent, le système nous fournit une
tension proportionnelle à cette force.

Dans le cas de l'étude statistique, deux ressorts diffé-
rents ont êtê utilisés, le premier assez résistant, ce qui
permet d'opérer sur la partie inférieure du massif ; le
second, contrairement au premier est très sensible, ceci
afin de pouvoir opêrer sur la partie haute du massif.

On a réalisé une courbe d'étalonnage permettant d'ob-
tenir les forces à partir des tensions. Des paliers appa-
raissent, coffespondant aux domaines d'utilisation des
deux ressorts. La linéarité de la charge en fonction de
la tension change lorsque I'on passe d'un ressort à
l'autre. Grâce à cette courbe d'étalonnage, on en déduit
la force, que I'on exerce avec le capteur sur le grain, à
partir de la tension affichee sur le voltmètre.

3.3 Mise en place du matériau
Elle se fait de façon aléatoire pour evtter I'accumulation
importante de rouleaux de même diamètre dans un
secteur donné. Ils sont disposés dans le massif sous
l'eff.et de la pesanteur, les couches successives ne sont
pas compactêes, mais simplement disposées de façon à
ce que les gênérahices rectilignes des rouleaux soient
bien parallèles entre elles. On suppose que la densité
initiale de mise en place est constante.

Une seule et même proc edure a êtê suivie pour réaliser
tous les essais qui consistent à rechercher la répartition
des pressions isotropes au sein du massif en fonction
de la profondeur. Pour cela le massif a etê, quadrillé en
diverses cases canê,es repêrêes par une abscisse et une
ordonnée, sur chaque carrê on relève la pression iso-
trope. On repète les experiences plusieurs fois afin
d'avoir un nombre de mesures suffisant permettant ainsi
une analyse statistique satisfaisante.

3.4. Résultats et analyse

Sur le capteur a êtê adaptêe une tige de diamètre
1,5 mm peffnettant ainsi de ne pousser que sur un grain
au ma<imum. La mis e en æuwe des essais se déroulait
de la même manière pour chaque expêrlence.

Pour chaque hauteur du massif, 18 mesures de force
de contact ont êtê effectuees sur des rouleaux choisis
aléatoirement. Les valeurs obtenues sont stockées puis
tuaitées par un programme informatique dont la finalité
était de fournir, pour chaque hauteur et pour chaque
diamètre :

la pression isofuope moyenne,
l'êcart-lype,
le coefficient de variation,
le pourcentage des rouleaux libres.
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Ainsi les figures 1, 2 et 3 reprêsentent l'évolution de la
pression isotrope en fonction de la profondeur relati-
vement aux rouleaux de diamètre 2, 3 et 4 mm.

REVUE FRANçA|SE DE GÉOTECHNTOUE

Pour caractériser la dispersion des valeurs expérimen-
tales de la pression isofuope, on a calculé l'écart-type
en recherchant la racine carrêe de la variance, et on a
divisé ce dernier par la moyenne arithmétique de I'en-
semble des valeurs mesurées ce qui définit le coefficient
de variation utilisé.

On a également tracê, les courbes concernant le coef-
ficient de variation en fonction de la profondeur. Ainsi
les courbes des figures 4, 5 et 6 montrent que le coef-
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Fig. 4. - Evolution du coefficient de variation moyen
en fonction de la profondeur
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Fig 4. - Evolution of the mean variation coefficient with
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La comparaison entre ces courbes, montre que les va-
leurs mesurées varient d'une courbe à l'aufue. En effet,,

nous constatons que les pressions isofuopes diminuent
au fur et à mesure que le diamètre des grains aug-
mente.
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ficient de variation est indépendant de la profondeur.
Cependant, la valeur du coefficient de variation moyen
varie d'une courbe à l'aufue. Cette variation ne peut ët.e
due qu'aux dimensions des grains.

Précisons en plus que les courbes ( pression isofuope
en fonction de la hauteur " tendent vers une certaine
limite bien déterminêe, qui augmente au fur et à mesure
que la dimension des grains diminue. L'exploitation lo-
gique de cela est que, sous leur propre poids et le poids
des couches supérieures, les grains prennent une po-
sition d'équilibre, et cette position est de plus en plus
stable pour les grains u actifs ,. Les faibles dimensions
qui sont d'ailleurs moins nombreuses, puisque sur l'en-
semble des grains poussés, on a compté 35 Vo de grains
libres de diamèhe deux millimètres alors que le pour-
centage n'est que de 78 Vo et de I1 Vo respectivement
pour les grains de diamètue quafue et trois millimètres.
Cela confirme que les petits grains fuouvent plus faci-
lement place dans les voûtes qui se forment au sein du
massif. A ce propos, nous avons tracê le pourcentage
de grains inactifs (grains qui ne participent pas à la
transmission des efforts) en fonction de la profondeur
(fis. 7).
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Donc les grains de faible dimension, quand ils sont ac-
tifs, ont une disposition telle que la prés ence des grains
qui les entourent, a une grande influence sur leur équi-
libre et prend part à la distribution des forces ; ceci
s'accentue avec la diminution de l'abondance des grains
inactifs. Ces observations expérimentales nous per-
mettent de souligner combien il est important, si l'on
veut rester proche du milieu continu, de considérer une
surface macroscopique, suffisamment grande de façon
que les discontinuités (grains inactifs, vides) soient nê-
gligeables, et suffisamment petites pour qu'on puisse
parler de confuaintes macroscopiques. Donc à l'êchelle
des grains, le milieu est discontinu ; à une echelle plus
grande (possibilité de définir cette surface), nous diions
que le massif est un milieu continu fictif dont les pa-
ramèfues sont globaux. Ils sont dêterminés par des lois
simples qui reprêsentent rarement la realitê.

4. PASSAGE DU MILIEU DISCONTINU
AU MILIEU CONTINU

4.L. Position du problème

Parallèlement à ces fuavaux, s€ développe une aufue
voie expérimentale utilisant u I'appareil biæ<ial " qui a etê,
mis au point par FAUGERAS en 1979 ; il est constitué
par un moule de quafue éléments mobiles les uns par
rapport aux aufues. Deux cadres métalliques indépen-
dants assurent la mise en charge par un système vis-
écrou. L'ensemble est posé sur un plan lisse horizontal.
GOURVES et MFZGHANI I13l se sont attachés à I'ana-
lyse des phénomènes discrets se produisant au sein du
matériau analogique. Pour cette étude à l'éch elle locale,
ils ont procêde à une analyse statistique de l'état de
confuainte rnacroscopique au sein du milieu, en utilisant
cet appareil de compression dans le cas d'un milieu
non pesant. Leurs résultats sont très intéressants, dans
la mesure où ils monfuent que la contrainte macros-
copique au sein d'un matériau granulaire, est une va-
riable aléatoire obéissant à une loi normale définie par
une caractêristique de position et une caractêristique de
dispersion. La containte moyenne est êgale à la
confuainte régnant au point considéré et pour la même
direction de facette, âu sein du milieu continu équiva-
lent, c'est-à-dire du milieu homog eneisê,. Ces auteurs,
en utilisant des plaques rectangulaires de tailles diffé-
rentes, ont mis en évidence I'influence de la taille de la
facette macroscopique consid erê,e sur la dispersion des
valeurs expérimentales des contraintes.

La suite de cette étude confirme et généralise leurs
résultats et par conséquent répond à la question sui-
vante : Peut-on traduire le passage du milieu discontinu
au milieu continu par le rapport de la taille moyenne
des grains à la taille des tiges de section circulaire ?

Signalons tout d'abord que nous avons travaillé, contrai-
rement à GOURVES et MVGHANI [13] dans un mi-
lieu pesant soumis ou non à une charge sur sa surface
libre. En ce qui con cerne les essais, ils ont etê, effectués,
non pas avec des plaques rectanguiaires, mais avec des
tiges de sections différentes ce qui change complète-
ment les données du problème résolu par GOURVES
etMFZGHANI.

Fig. 7. - Pourcentage des grains inactifs en
de la profondeur du massif.

Fig 7. - Percentage of inactive grains as a
of depth.

fonction

f u nction

Sur cette courbe, ofl constate une diminution du pour-
centage des grains inactifs " libres " en fonction de la
profondeur ; cela est dû au fait qu'au fur et à mesure
que I'on s'enfonce vers le fond du silo, la pression des
couches supérieures sur les couches inférieures aug-
mente. Le matériau se compacte, et il se crêe un ar-
rangement régulier. Le matériau passe alors d'une
configuration lâche à une configuration dense, ce qui
empêche la formation des voûtes où les grains libres se
logent.

En fait, on se rend bien compte lors de l'essai que la
force mesurée pour déplacer les petits grains sôit est
nulle, (alors, le grain est waiment inactif) ou bien est
très importante (alors, le grain est actif et la force d'en-
foncement est fuès grande). Cette constatation change
avec les dimensions des grains. En effet, dans le câs
des gros grains, il n'y a plus deux tlnpes de forces d'en-
foncement, mais fuois :

le grain nécessite

le grain nécessite

le grain nécessite

une force importante,

une force moyenne,

une force quasiment nulle.
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4.2. Influence de la taille
de la facette macroscopique

Deux ppes d'essais ont etê effectués, un relatif au massif
non chargé et I'aufue relatif au massif soumis sur sa
surface libre, à une charge Q _ 400 N, à l'aide de tiges
de sections circulaires de différents diamètres. La même
granulométuie que precedemment a êtê utilisée ce qui
a permis d'avoir un rapport " taille de grains taille
de tiges ,' variable. Les tiges utilisées avaient des sections
circulaires de diamètre 4 mm, 10 mm, 20 ffiffi, 30 mm
et 40 mm.

il faut rappeler que la confuainte macroscopique est
définie comme la somme des composantes normales
des forces s'exerçant sur les particules divisée par l'aire
de la facette macroscopique consid erêe. Dans le cas
présent, cette facette coffespond à la taille de la tige
utilisée. Pour mettre en évidence I'influence de la taille
de cefre facefre, sur la dispersion des mesures, on a
déterminê, tout d'abord, pour les différents points de
mesure étudiés et pour les différentes tiges, les carac-
téristiques de position (moyenne arithmétique). Les ca-
ractéristiques de dispersion, notamment l'ê,cart-type et
le coefficient de variation relatifs aux confuaintes iso-
fuopes pour chaque niveau de massif ont êté ensuite
déterminés.

Les courbes des figures 8 et 9 reprêsentent l'évolution
du coefficient de variation moyen de la contrainte iso-
trope en fonction du diamètre de la tige.

Rappelons qu'à l'aide de la technique expérimentale de
mesures des efforts nécessaires pour déplacer un en-
semble de rouleaux [1], 1721, il était possible de dêcrire
la répartition des confuaintes au sein du matériau ana-
logique. Ainsi, il a êtê confirmé que dans le modèle
contenant de la matière, soumis à une charge ou non,
les efforts n'augmentent pas indéfiniment lorsque la
hauteur du matériau croît ; ils tendent vers des limites,
comme diverses lois de détermination des efforts sta-

tiques dans les silos le montrent. Les résultats obtenus
coîndicent notamment avec ceux de JAI\SSEN et
ABRIAK t1].
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Fig. 8. - Evolution du coefficient de variation moyen
de la contrainte isotrope en fonction du diamètre

de la tige (Massif granulaire non chargé).

Fig B. - Evolution of the mean variation coefficient
of the isotropic stress with the diameter of the stalk

(Granular bulk free of charge).
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Fig. 9. - Evolution du coefficient de variation moyen
de la contrainte isotrope en fonction du diamètre
de la tige (Massif granulaire chargé O - 40 daN).

Fig 9. - Evolution of the mean variation
coefficient with the stalk diameter

(granular bulk with charge O - 40 daN).

Pour rester plus proche d'une part d'un milieu continu,
d'autre part de la théorie de JAI\SSEN, il faudrait tuou-
ver un compromis entre la taille moyenne des grains et
la taille de la tige. En effet, la tige de diamètre 4 mm
n'affecte pas un nombre suffisant de grains pour ëtre
reprêsentative du milieu pour que la notion de
contrainte macroscopique puisse ëne appliquée et
qu'ensuite les valeurs des contraintes isofuopes tendent
à profondeur infinie vers une valeur asymptotique
similaire à celle prédite par JAI\SSEN et JENIKE (cf.

ABRIAK t1]).

Précisons que I'exploitation des résultats obtenus à
l'aide de cefre tige (4 mm) a nécessité un nombre très
important d'essais, alors que dans le cas de la tige de
diamèhe 40 mm, nous n'avons eff.ectuê, que quelques
essais (3 séries de mesures) pour obtenir des résultats
similaires. Ceci s'explique, dans ce cas, par le fait que
les discontinuités sont de plus en plus négligeables par
rapport à la taille de la facette consid êree. Il semble
donc à peu près certain qu'à partir d'une certaine taille
de la tige, la facette macroscopique ne peffnet plus une
bonne reprêsentation du matériau considéré et de ce
fait, les conhaintes isotropes obtenues par la technique
expérimentale présentent des différences notables par
rapport à celles obtenues par la théorie de JAI\SSEN.

Il importe de souligner que l'étude de la dispersion des
valeurs des contraintes isokopes (fig. g et 9) confirme
bien tout ce qui vient d'être exposé ; ainsi le graphique
de la figure 8 fait apparaître l'évolution du coefficient
de variation moyen de la confuainte isotrop e en fonction
de la section de la tige. Pour un diamètre donné,
le point coTrespondant repr êsente la moyenne de
25 coefficients de variation, chacun d'eux portant sur
36 mesures individuelles. Au total, cetle courbe, qui
teste cinq diamètres différents de tiges, résulte de
4 500 prises de mesures. Nous constatons qu'au fur et
à mesure que la section de la tige augmente, la courbe
décroît ; il est intéressant de remarquer que la courbe
obtenue par GOURVES eTMFZGHANI [13] en utilisant
Ie biæ<ial horizontal et des plaques rectangulaires pre'
sente le même sens de variation. Ainsi, on confirme que
le passage du milieu discontinu au milieu continu peut
se fuaduire par le rapport de la taille moyenne des
grains à la taille des tiges.
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5. CONCLUSION

Les résultats présentés ici ont permis d'analyser et par-
fois d'expliquer au niveau des particules, les phéno-
mènes que l'on observe ou que l'on mesure au cours
de l'étude statique, par exemple ,r la prés ence de voûtes
de charge ,.

Nous avons pu montrer I'existence de particules inac-
tives dans toutes les couches du massif. Leur existence
contribue à augmenter le nombre de voûtes de charge
à I'intérieur du massif faisant que certains éléments ne
sont soumis à aucune forc e. Leur nombre diminue avec
la profondeur, mais ne s'annule pas.

La première conclusion de cet ensemble d'études ex-
périmentales est que l'on peut admethe que les milieux
granulaires sont assimilables à un milieu continu, tant
que le coefficient de variation est faible. Dans le cas
présent, on peut dire que plus la section de la tige est
grande, plus les discontinuités sont négligeables et de
ce fait, plus la facette est reprêsentative du milieu, donc
plus on tend vers Ie milieu continu. Ceci apparaît net-
tement sur la figure 8 : celle-ci traduit bien le passage
du milieu discontinu au milieu continu et, de ce fait,
elle confirme cefre conclusion.
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Cette publication donne les résultats de nombreux essais de déformabilité exé-
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. Dépt Génie civil, ISRF-LMS, GCB, Ecublens, CH-1015 Lausanne, Suisse.
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1. INTRODUCTION

La prévision du tassement des fondations superficielles
peut ëte entachê,e d'une effeur importante si le niveau
d'appui se trouve dans la zone non saturée, nefrement
au-dessus du niveau de la nappe souterraine (fig. 1).

zone non saturée - succions
Non saturated zone - suction

Frange capillaire - succions
Capillary fringe - suction

Nappe soutelraine - pressions
Groundwater - pressures

Figure 1 .

L'essai ædométrique conçu pour étudier la déforma-
bilité des sols saturés en consolidation primaire selon la
théorie de TERZAGHI (1925\ peut ëtre utilisé, dans le
cas des sols non saturés, comme le recommandent
TAMBE et WTHMAN (7969), chap. 9. Dans ce cas, le
calcul de la déformation est basé jusqu'ici sur la théorie
de l'élasticité. Cela veut dire que seul le module de
déformation est considéré. Aucune allusion n'est faite à
l'évolution des déformations dans Ie temps. Dans le
chapitre9, consacré au u sol sec )> (dw soil), les auteurs
ne parlent pas des pressions interstitielles. Les raison-
nements sont faits en conhaintes totales, sans se pre-
occuper de connaître le rôle que pourrait jouer la
succion sur le comportement du sol qui est manifeste-
ment non saturé, sans que cela soit dit explicitement.

Dans le domaine de I'agronomie et du génie rural, par
confue, les recherches sur les sols non saturés ont fait
I'objet d'ouwages importants. Nous ne citerons que
ceux de BAER (1972, 7979, 1987) qui donnent les
équations des écoulements biphasiques, eau-air, dans le
but de modéliser les phénomènes de migration de I'eau,
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de l'air et des polluants, dans lesquels la succion, pres-
sion interstitielle négative, joue en general un rôle im-
portant. Dans ces études, une hy42othèse simplificatrice
est faite : la porosité est constante et ne dépend pas de
la succion, le squelette minéral est indéformable, ce qui
ne peut plus ëtre admis si I'on veut étudier les tasse-
ments des fondations.

Pour aboutir à une véritable mécanique des milieux non
saturés, il faut examiner si les variations de porosité ont
une influence sur la succion ou inversement. Il faut
reher les travaux des mécaniciens du sol à ceu( des
spécialistes des écoulements polyphasiques. Cela reste
à faire.

Cette publication est un premier pas dans cette direc-
tion. Il nous paraît important tant du point de vtre di-
dactique que scientifique de dire que dans la zone non
saturée, il est possible bien que difficile, d'envisager le
comportement du sol de la même manière que l'a fait
TERZAGHI dans le cas du sol saturé, mais en consi-
dérant les succions comme pressions interstitielles ne-
gatives.

Les nombreuses expêriences qui ont étê faites pour
l'étude de la penêtration du gel dans les sols ont mis
en évidence I'influence très importante de la tempéra-
ture sur les phénomènes de succion. C'est la raison
pour laquelle nous avons d'emblée accordé une atten-
tion particulière à la température lors des expêriences
faites à l'ædomètre.

2. LES SOI.S ÉTUNÉS

Ces dernières années, plus de quatre-vingt essais ædo-
méniques ont êtê faits au Laboratoire de mécanique
des sols de I'Ecole Polytechnique Federale de Lausanne
sur des sols non saturés, à diverses tempêratures et avec
mesure de la succion par tensiomètre.

Les deux principaux sols étudiés sont :

un sable fin,

un limon.

La granulométrie et la classification de ces sols sont
données à la figure 2 et au tableau I.

La granulométrie du sable est senê,e (U - 3,7) alors
que celle du limon est plus étendue (U - 20).

Les courbes de compactage à l'essai Proctor standard
sont données sur la figure 3. Elles montrent que le sable

N" 65

Tableau l.

Table l.

Type
de sol

Classe
USCS

Fractions granulométriques (%) Limites de consistance (%)

G ravier Sa ble Limon Argile WL WP lP

Sable fin
Limon

SM
CL

0
I

90
13

10
62

0
17

23,3
31 ,4

19,4
19,6

3,9
1 1,8
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5 100
Diamèûe en mm

10

Diameter[np]

Limon
Silt

Sable
Sand

Fig. 2. - Granulométries.
Fig 2. Granulometry.

Gravier
Gravel

Blocs
Blocks

atteint une masse spécifique maximum pa - 1,62 tl^u
pour une teneur en eau optimum de 75,7 Vo environ,
alors que le limon devient plus compact pa _ 1,87 tl
mt pour woo, - I3,2 Vo.

3. LES ESSAIS CEDOTUÉTnrQUES

La procédure de préparation des éprouvettes et d'exê,-
cution des essais ædométuiques a êtê la suivante :

mélange du sol sec et de I'eau en proportions dê-
termin êes par pesées de manière à obtenir la teneur en
eau choisie ;

le sol ainsi prêpare est placê dans l'ædornètre à son
etat le plus lâche, sans aucun compactage ;

mise en charge par paliers, comme dans les essais
naditionnels. La charge appliquée coffespond à une
contrainte verticale de 4, 72, 60, 125,, 250, 500 et
1 000 kPa ;

l'appareil ædométrique utilisé (fig. 4) est classique à
l'exception des plaques genêralement poreuses. La
plaque supérieure ne l'est pas et permet de répartir la
charge sur l'éprouvette. La base est munie d'un tensio-
mèfe pour la mesure des succions ;

celles-ci sont mesurées comme les déplacements
verticaux (micromètres), pour chaque palier de charge,
jusqu'à achèvement des déformations de l'éprouvefre,

ce qui se produit pratiquement après une durée d'un
à trois jours selon le Çpe de sol ;

les appareils ædométriques sont placés dans une
chambre climatisêe à tempêrature réglable et constante
pour un essai donne et à atmosphère saturée de vapeur
d'eau. Les températures adoptées ont êtê 2", 20", 30"
et 40".

Le jeu entre la paroi de l'ædomètre et la plaque de
charge supérieure imperm êable permet à I'air de s'éva-
cuer. La teneur en eau, contrôlée au début et à la fin
de I'essai ne varie pratiquement pas.

Le nombre d'essais exécutés est le suivant :

Tableau I l.

Table ll.

Parmi ces 83 essais, seuls 19 sur le sable fin 1 et 12
sur le limon ont ête analysés pour cefre publication car
ils sont comparables, le programme de chargement

Sol
Température ("C)

2' 20" 30' 40"

Sable
Limon
Sable

fin 1

fin 2

3
1

27
32
13

3 3
1
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PA

[t'm'31

1,9

e

-0,464

N" 65

Pdrnax : 1,865

wopr : 13,2 Vo

Pdmax = 1,615

wop, =15,7 Vô

15

Fig. 3. - Essais de Proctor.
Fig 3. - Proctor tests.
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Energie
Energyfi = 0,59 MI.m-3@

lTTrrl wp

I

I

w1 = Jl,4 Vo --+

wVo

1,8 0,0546

4,637 @
W

wp

I

étant le même. Les autres essais ont êtê faits soit à des
teneurs en eau fuès voisines pour confuôler la repro-
ductibilité des résultats, qui est d'ailleurs tuès bonne, soit
avec un aufue programme de chargement, en particulier
des cycles de charge décharge dont il ne sera pas
question ici.

4. DÉFORIvTIqBILITÉ
DES 50Is NON SATURÉS

Les résultats donnés dans ce chapite le sont sous
forme de courbes ædométiques. L'indice de vide cor-
respond aux déformations finales de chaque palier de
charge. Toutefois, conhairement à I'habitude, les
confuaintes de compression o sont des confuaintes to-
tales et non effectives (êchelle logarithmique).

L'indice de vide e, rapport entre la porosité du sol et
le volume total de la matière minérale, est lié à la hau-
teur h de l'éprouvette par une relation linéaire

h_ry(t+e)-h,(r+e)
oS

Ms tg] : masse de la matière minérale de
l'éprouvette

p, [s.cm-'] , 
ft?::: 

spécifique de la matière mi-

S [cm'] : section horizontale de l'éprouv ette
h, [cm] : hauteur qu'aurait l'éprouv ette si elle

était constituêe de grains minéraux
seulement (porosité nulle)

Les indices de vide pouffaient donc ètre remplacés en
ordonnée par la hauteur de l'éprouvefte, en utilisant
une êchelle convenable.

Le module de déformation ædométuique augmente
avec la conhainte ; il est donné par :

Eo"a _ ++ _ (o, o,) 1 + e1 rr

Ah/h 
....j (o, o,) 

#, 
[kPa]

On définit encore l'indice de compression, pente de la
courbe ædométuique :

c" :ffit-l

-0,739
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Micromètre
Micronreter Charge axiale Miqrcmère

Axial load Microrneter

Plaque imperméable

Impermeable disc

Disque poreux
Porous ceramic disc

Eprouvette
Soil sample

Dsque impermeable
Impermeable disc

Capteur de pression
ttessure transducer

Circuit hydraulique

Hydraulic circuit

Fig. 4. - CEdomètre.

Fig 4. - Oedometer.

4.L Déformabilité du sable fin
Les figures 5 à 8 reprêsentent les courbes ædomé-
hiques. Les constatations suivantes peuvent ëfe faites :

le sol étant non saturé pour les teneurs en eau de
2,5 7o à 20 Vo, (S,

blement la même quelle que soit la teneur en eau. Les
courbes ædoméfuiques sont rectilignes dans I'intervalle
60
faibles contuaintes (o
surcharges de mise en place et d'homogénéisation de
l'éprouvette par compactage. L'indice de compression
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Indice de vide
Void ratio

No 65

(23,47o)

(35,5

Fig. 5. - Sable fin T _ 20o.

Fig 5. - Fine sand T
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w [Vo

10

15
5

2,5
2A

-%ë

w [Vol

10

Sr [%]
(30,8 7o)
(46,4 7o)
(15.,7 Vo)

(7 ,9 7o)

(64,4 7o)

(0Vo)

(100 Vo)

15

wVo
0

25,.1

5
2,5

20

0

23,r

500 1000 o [kPa]

Total Stress
Contrainte totale

2s0

et le module de déformation varient peu avec la teneur
en eau. Le module de déformation dépend de la
containte appliquée, comme le montre le tableau III
dans le cas du sable fin non saturé ;

lorsque le sol est saturé ou sec, lors de sa mise en
place, il atteint, sous son propre poids, une compacité
beaucoup plus grande que s'il est partiellement saturé.
La prêsence des deux phases eau et air, même si I'une

02,AVo)

(6,9Vo)

(50,27o)

Sol sec
d.y soil

Sol saturé
saturated soil
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Indice de vide
Void ratio

T=30
17,9 70

T-400
S, = 11,4 Vo

T-200

43

S, = 12,0 Vo

400

?0o et

300

Sr'

(14,8 7o)

(15,7 Vo)
(15,8 Vo)

des deux n'est présente qu'en faible quantité, fait ap-
paraîfue des forces capillaires qui empêchent le sol de
se compacter avant surcharge. Le tableau IV donne les
valeurs des caractéristiques de déformabilité pour le
sable fin sec et saturé ;

pour une même teneur en eau, la température n'in-
fluence pratiquement pas la déformabilité du sable fin.

s00

Le tableau V donne les valeurs exfuêmes obtenues pour
les onze essais exécutés avec w _ 5 Vo, I0 Vo, 15 Vo et
pour T - 2", 20", 30o, 40". Les écarts enfue les valeurs
exfuêmes de C^ est de E*a restent faibles pour une
même contraintâ ;

la température semble avoir un lêger effet sur la
compacitê, initiale. Dans tous les cas, l'indice de vide,

60 rzs 25A

Fig. 6. - Sable fin w
Fig 6. - Fine sand w

1000 o [kPa]

Contrainte totale
Total sress
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Indice de vide
Void ratio

f=30" Sr = 24,5 7o

T =2o
Sr = 22,1 G/c

J=20"
r,4

S, : 23,4 7o

T- 40"

Sr = 22,1

T

20

40"

(28 ,4 7o)

(28 ,9 Vc)

(30,\Vo)
(3 1, \4a)

200
300

125 250 500 1000 o [kPa]

Conuainte totale
Total stress

Fig.7.
Fis 7.

sous contuainte o _ 60 kPa, est plus faible à 20"
30" que pour les températures de 2" et 40".

4.2. Déformabilité du limon

Sable fin w - 10 %.

Fine sand w_ 70%.

La prêparation des éprouvettes de limon est beaucoup
plus difficile que dans le cas du sable fin. Elle n'est plus
possible lorsque la teneur en eau est inféri evre à 10 %,

le sol est hêterogène, les particules se liant en agglo-
mérats.

La comparaison des courbes ædométriques du limon
(fig. 9) et du sable fin (fig. 5 à 8) montue eu€, lors de
la mise en place du sol dans I'appareil, le limon atteint
d'emblée une compacitê, nettement plus grande que le
sable. L'indice de vide du limon est compris entre 0,5
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Indice de vide
Void ratio

T :2o Sr: 33,7 Vo

T -\40" sr : 35,8 7o

60 125

Fig. 8. - Sable fin w : 15 %.

Fig B. - Fine sand w - 15 %.
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TSr
20 {42,7 o/o)

40o (46,2 Va)

2Ao {47 ,3Vo)

30o (47 ,81o)

500 100O o [kPa]

Conuainte totale
Total stress

f=20"
f=30o
S, : 36'8 o/o

36,3 Vo

250

Tableau I ll.
Table llI

et 0,8 alors que celui du sable est de l'ordre de 1,3 à
1,5. C'est dire que la masse volumique apparente sèche
est en moyenne p. _ 7,69 t/mt pour le limon et p, _
7,I4 t/mu pour le ëable. Cela s'explique par la difféiàce
de granulométie. Le même phénomène se produit à
I'essai de Proctor (fig. 3).

Le tableau VI donne les valeurs minimums et mæ<i-
mums de C" et de E*a pour le limon.

c. (-) Eo"o (kPa)

60 < a <125 500<o'<1 000 60 < o <125 500<o<1 000

min : 0,204
max : 0,245

min : 0,209
max . 0,249

max

min
2118
181 5

max
min

15175
12995



c" (-) Eouo (kPa)

60< o<125 500<o<1 000 60<o<125 500(o<1 000

Sol secw_0
Sol saturé

0,0345
0,0125

0,0897
0,0532

10114
25311

32148
50 876
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Indice de vide
Void ratio

e

0,8

Ces valeurs peuvent êfue comparê,es à celles du tableau
IV (sable).

Les valeurs de la première ligne coffespondent à la
teneur en eau la plus faible, w : I0,5 Vo, et la
derxième ligne à une teneur en eau êlevê,e, w :

20,7 Vo. Le limon est donc de plus
lorsque la teneur en eau et le degre
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Degré de saturation Sr
Degree of saArration Sr

w [%oJ

l5,o 7o 
20,,7 vo

16,3 o/o ct 18,77o

14,5 7a

24,4 70

250 500 1000 o [kPa]

Contrainte totale
Total stress

en plus déformable
de saturation crois-

N" 65

Tableau lV.

Table lV.

Fig. 9. - Limon.
Fig 9. - Silt Total stress.

0,7

(T- 40")

24,7

15,0
19,7
24,4
16,3

10,5

15t2

sent.

Les deux essais exécutés à des tempêratures de 2" et
40" (lignes tiretées de la fig. 9) montuent que l'effet de

T w [Vo]
Sr lVc)

6:1? o:1000

200

200

200

2Ao

20"

200

20

400

10,5

15,0

L6,3

19,7

20,7

24,4

23,7

2I,9

55,5

61,8

J 1,9

78,2

81,1

100

84,8

83,5

62,6

81 ,7

91,6

100

100

100

100

100

Limite de non saffilation
@ : U*it of non saturation



c" (-) Eo,o (kPa)

60 < o <125 500< o< 1 000 60 < o <125 500<o<1 000

min : 0,210
max . 0,248

min 0,1 76
0,239max

max

min
2 164
1 781

max : 15 087
min : 13224
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Tableau V.

Table V.
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Pour les raisons évoquées au chapitre prêcêdent, il n'a
pas êtê possible de faire des essais à des teneurs en
eau inférieures à 70 Vo. Les degrés de saturation sont
donc toujours supérieurs à 60 Vo. D'une manière gê-
nêrale, les succions décroissent avec la confuainte de
compression, contairement à ce que nous avons vtr
pour le sable faiblement saturé.

La diminution de la dimension des capillaires est donc
confuecartê,e par I'augmentation du degrê de saturation
car les succions doivent s'annuler lorsque le sol est sa-
turé, ce que montre la figure 11.

On peut dire que lorsqu'il y a diminution de la taille
des interstices, à teneur en eau constante, dans une
première phase la succion augmente, elle atteint un
mæ<imum pour un degre de saturation de I'ordre de
60 à 70 Vo puis elle diminue pour s'annuler lorsque
Sr _ 100 %.

La figure 12 monfue que la succion augmente avec la
température, ceci naturellement d'autant plus que sa
valeur est plus êlevê,e, donc que la teneur en eau est
plus faible. Cette figure ne concerne que le sable fin,
les essais à d'aufues températures étant fuop peu nom-
breux pour le limon.

6. EVOLUTION DES DEFORIIII{TIONS
DAT{S LE TEMPS

Pour chacun des nombreux essais exécutés, une courbe
d'évolution des tassements au cours du temps a Aê
détermlnêe pour chacune des charges appliquées. Nous
n'avons analysé que les résultats correspondant aux
contuaintes o _ 60, I25, 250,500 et 1 000 kPa. Cela
représente néanmoins environ 150 courbes Ah : f(t).

La loi de fluage genêralement admise dans un tel cas,
en logarithme du temps, coffespond à une vitesse de
déformation décroissante en L/t. Nous l'avons choisie
et avons constaté qu'elle traduit tuès fidèlement les rê-
sultats expérimentaux :

€,_ €zo +alogt/tro avece._+_*
ou Ah, _ Ahro + ho â log t,lt 

o

Dans ces équations les indices i se rêfièrent au temps
exprimé en minutes : par exemple : €rn est la déforma-
tion verticale après 20 minutes, nouï I'appellerons la
déformation instantanêe. Ah,n est le tassement instan-
tanê,, après 20 minutes. ho Zst la hauteur initiale de
l'éprouvelte au temps ti - 0 ou celle de la couche
sollicitée en déformation dans le terrain.

a est le coefficient de fluage. Il est sans dimensions.
Avec €zo, il caractérise le comportement du sol.

Le tableau VII donne les valeurs de €zo et de a dans
les quafue cas extrêmes que nous avons fuouvés parmi
les 150 examinés. Les courbes de tassement correspon-
dantes sont reproduites sur la figure 13.

Tableau Vl.

Table Vl

la température est ici également négligeable pour des
teneurs en eau êlevêes.

Notons finalement que les points marqués d'un cercle
sur la figure 9 cone.spondent à la confuainte et à l'indice
de vide pour lesquels le sol atteint la saturation par
compression. La quantité d'eau restant pratiquement
constante au cours de I'essai, si la teneur en eau est
grande, le sol se sature par diminution du volume des
interstices. L'air est alors entièrement évacué.

Seuls les hois essais à faibles teneurs en eau : 10,5,
15,0 et 16,3 Vo correspondent à un état non saturé jus-
qu'à la fin du chargement.

5. SUCCIONS

Les résultats des mesures de succion, faites au cours
des essais ædoméUiques sont reprêsentés sur les figures
10, 11 et 12.

Ces figures monfuent que la succion est influen cee par
les variations de porosité d'une part et par la tempê-
rature d'auhe part.

Les figures 10 et 11 concernent les essais exécutés à
20" sur le sable fin et sur le limon respectivement. Dans
le cas du sable, la succion augmente avec la confuainte,
donc lorsque le volume des interstices diminue. Cela
est conforme à la loi de ruRIN qui montue que les
forces capillaires sont d'autant plus grandes que les
tubes capillaires sont petits.

Par contre, la succion diminue lorsque le degre de sa-
turation, c'est-à-dire la teneur en eau, augmente. Re-
marquons que pour tous les essais exécutés avec le
sable, le degrê de saturation est reste inférieur à 65 Vo

même sous les plus grandes charges.

Dans le cas du limon (fig. 11), les succions sont plus
grandes que pour le sable, le sol étant plus fin.

c" (-) Eo.o (kPa)

60 < o <125 500< o< 1 000 60 < o <125 500<o<1 000

min
max

0,035
0,1 76

min
max

0,060
0,169

max

min
9158
1 978

max : 39 576
min : 16 976
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60 r25 250 s00

Fig. 10. - Sable fin T - 20o.

Fig 7 0. - Fine sand T
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5,0 70

7,5Vo

1.0,0 0/o

T2,5 Vo

1,5,0 70

20,0 vo

1000 o [kPa]

Contrainte totale
Total sress

Succion
Suction
ua-uw

lkPal

La loi de fluage en logarithme du temps a les défauts
mathématiques suivants :

pour ei - 0, t + 0, alors qu'il dewait ëte nul.

Dans ce cas, la relation log t, _ log tro : 
(avec log

tro _ log 20 lminutes] - 1,301) permet de calculer
les valeurs de t données dans la dernière colonne du

tableau VII pour ei - 0. Ce défaut de la loi théorique
peut ëte accepte car ti est toujours très petit pour
ei _ 0. t ne s'annule que pour si - co ;

pour ti _ @, si _ @, confuairement à la loi de
consolidation de TERZAGHI selon laquellele tassement
pour une durê,e infinie prend une valeur finie (ass5mp-
tote horizontale). Toutefois, cette particularité théorique
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Succion
Suction
ua-uw

lkPal
I-es chiffres le long des courbes sont les degrés de saturation

Numbers along the curves :re degree of sanrration Sr

7 6,7

80,0

63,4

80.4

85,4

500

Fig. 'l 'l . - Limon T- 20o
Fig 17. - Silt T - 20o.
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n'a pas de conséquence pratique, car la durée d'exis-
tence d'un ouwage de génie civile n'excède guère
100 ans.

Le tableau VIII donne les valeurs de erodêformation
atteinte durant les 20 premières minutes et de a log

le tassement coffespondant à la période
to

comprise enfue 20 mn et 100 ans, pour les exemples
du tableau MI :

REVUE FRANçA|SE DE CÉOTECHN|OUE

o [kPa] w7o Sr Va

1000

57o H157o

N" 65

Tableau VlL

Table VlI

1000

500

60

1000
s00
60

7o -28Vo

7o -46&

Température T ["C]
Temperature T ['C]

]10

]15

30

Figure | 2.

Tableau Vlll.
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Dans le cas 1, celui pour lequel les tassements sont les
plyr grands, le tassement instantane Ahro - 3,5 Vo, soit
35 cm pour h" - 10 m. Le tassement entre 20 minutes
et 100 ans est êgal à I,8 Vo de h^ ou 18 cm. Pour la

tzo

0,040

0,020

a

0,004

0,003

0,002

0,001

15

périod e de 100 ans à 1 000 ans, le rapp ort t,f tro _ 10,
son logarithme est égal à 1, et I'augmentatircÀ de tas-
sement est egale à a, soit 0,3 Vo de h" ou 3 cm dans
le cas 1. Cet exemple coffespond aux tassements les
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0,003 à 0,025 pour le limon, quelles que soient la
teneur en eau, la contrainte de compression ou la tem-
pérature. Le coefficient de fluage a varie entre 0,0005
et 0,0030 pour le sable, entre 0,001 et 0,009 pour le
limon. La diff êrence de comportement entre le sable et
le limon est donc faible.

Du point de vue pratique, le calcul du tassement d'une
fondation peut se faire à partir d'une courbe ædomé-
trique déterminê,e pour le sol non saturé, sans se pre-
occuper des succions, c'est-à-dire en introduisant les
contraintes totales. L'erreur à ne pas commettre est de
saturer l'éprouvefre dans l'ædomètre, comme on le fait
habituellement. Cela pourrait ëtre cause d'erreurs im-
portantes.

L'évolution des tassements dans le temps est très sen-
siblement différente pour un sol non saturé et pour un
sol saturê,. Le calcul du degré de consolidation U après
un jour (i - 1 M0 minutes) dans les quatre cas du
tableau VII. donne les résultats suivants :

Tableau lX.

Table lX.

Sol non satu ré satu ré

Sa ble Cas 1 U : 760/o
Cas 3 U - 56%
Cas 4 U _ 85%

U _ 99%

Limon Cas 2 U : 39% U _ 10%

Le sable non saturé se déforme donc plus lentement
que Ie même sol saturé. Dans le cas du limon, c'est
I'inverse.

Finalement, les essais ont montré que la succion varie
fortement lorsque la porosité change à teneur en eau
massique constante. Elle est aussi très sensible à la tem-
pérature. Si cefre observation n'a pas grande importance
dans le cas d'un calcul de tassements, elle en aura par
contre lors de calculs de stabilité de soutènements ou
de pentes.

Dans la plupart des traités sur les transferts de fluides
biphasiques, en milieu non saturé (voir par exemple
BAER, 1979, chapitre 6.2) les équations du mouvement
sont écrites en admettant deux choses :

la matrice solide du milieu poreux est rigide, la po-
rosité ne varie pas. Il n'y a ni consolidation, ni subsi-
dence ;

la pression déterminante des fluides en mouvement
est négative ; elle est êgale à la succion.

plus grands que I'on peut avoir dans le cas du sable.
Ils restent faibles. Le tassement total est de I'ordre de
5 Vo de l'épaisseur de la couche comprimê,e.

Les figures 74 et 15 monhent comment varient €zo et
a en fonction de w et de la conhainte verticale o. Dans
le cas du sable, fig. 14, si I'on exclut les cas extrêmes
du sol sec et du sol saturé, les deux paramètres ne
varient pas quelle que soit la teneur en eau. L'influence
de o sur Ezo est aussi nulle, si I'on excepte la valeur
o _ 60 kPâ. Le paramètre a augmenté régulièrement
avec o.

Dans le cas du limon, fig. 15, les valeurs sont plus dis-
persêes. On note toutefois la tendance à une croissance
des valeurs moyennes de ero avec w. Cette variation est
sensiblement la même quel que soit o'. Le paramètre
présente une variation du même type que pour le
sable : constance en fonction de w et augmentation avec

La figure 16, relative au sable fin monfue que les deux
paramètres sont peu influencés par la température. Seul
€2o, dans le domaine de contuaintes I25 à 1 000 kPa
semble ëtre légèrement plus grand pour les tempêra-
tures de 20 à 30" que pour les températures extrêmes
2" et 40".

7. CONCLUSIONS

Les résultats principaux des essais exécutés à l'ædo-
mèfue sont les suivants :

la déformabilité du sol non saturé, caractérisée par
le module de déformation E*a et par l'indice de
compression C. ne varie pratiquement pas avec la tem-
pérature. Dans le cas du sable fin, la température a un
très lêger effet sur la compacité initiale des éprouvettes
(l'influence de T n'est pas encore êtudiêe pour le li-
mon). Lorsque le sable est non saturé, sa déformabilité
est beaucoup plus grande que s'il est sec ou saturé.
Dans ce cas, la déformabilité ne dépend pas de la te-
neur en eau ente 2,5 Vo et 20 Vo.

La déformabilité du limon, plus faible que celle du sable,
augmente lorsque la teneur en eau croît entre 10 et
20 Vo. Pour les fortes teneurs en eau, Ie sol se sature
en cours d'essai par diminution de la porosité ;

la succion varie avec la porosité pour une même
temperature et une teneur en eau constante. Elle aug-
mente lorsque la porosité diminue si le degrê de sa-
turation S.
diminue avec la porosité pour s'annuler lorsque S, -
100 Vo. Les lois proposées par SEKER (1983) naduisent
cette tendance. La valeur numérique des coefficients de
ces lois reste à vérifler ;

l'évolution des déformations au cours du temps est
bien tuaduite par la loi en logarithme du temps (fluage
amorti). Les deux paramètres de cette loi ne varient
que dans les domaines relativement étroits.

Le tassement instantane (20 premières minutes) €zo est
compris dans l'intervalle 0,009 à 0,035 pour le sable et

/\(u : 4q)
\ Lh-)

Note : dans le cas saturé, les valeurs admises dans le
calcul sont :

Sable: k _ 3,6.10-5 m.s-t et E""a _ 20 000 kN.m-z

Limon: k - 1,0.10-8 m.s-t et E*a _ 10 000 kN.m-z

L'épaisseur H _ 10 m pour les deux sols
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Ce sont les hSrpothèses habituelles des hydrogéologues

9t des spécialistes étudiant les hansferts de polluànts.
L'ingénieur au confuaire est particulièrement intéressé
par les déformations, les variations de porosité qu'ac-
compagnent les tassements. La mécanique des sols doit
donc utiliser d'autes équations du mouvement des
fluides puisque nos essais ont monfué la dépendance
enfue succion et porosité. La notion de conûainte ef-
fective est-elle valable encore en milieu non saturé, la
confuainte neute étant êgale à la succion ? C'est ce que
dewaient confirmer d'auhes recherches.
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Résumé
Avec les nouvelles méthodes de modélisation numérique par éléments distincts,
il devient possible d'étudier la stabilité d'un assemblage de blocs tel que celui
du môle est du lX" pylône du temple de Karnak et, a fortiori, le problème de
son évidement que souhaitent réaliser les archéologues. En premier lieu, une
méthode d'ajustement des données a été développée dans le but d'optimiser la
comparaison des différents processus d'évidement qui ont été étudiés. Ces pro-
cessus d'évidement ont été modélisés afin de sélectionner celui qui engendre
les plus faibles perturbations aux parements de la structure qui, elle, doit rester
en place. D'autre part, ayant choisi ainsi la méthode d'évidement, l'étude de la
stabilité du pylône a été approfondie de façon à identifier les mécanismes d'ins-
tabilité qui pourraient être rencontrés lors de l'évidement et les mesures de
surveillance ou de soutènement à mettre en place si cela s'avérait nécessaire.

Abstract
with the new numerical distinct elements method, it is now possible to study
the stability of a structure composed of blocks as the lXth pylon of Karnak
temple and consequently to study the problem of its excavation, on a computer.
First, a methodology for adjusting the input data was developed in order to
optimize the calculations, then, different excavation processes were simulated
in order to determine the one which produces the minimum disturbance on
both sides of the pylon. Then, the best process being chosed, further calcu-
Iations provided informations about the weak points of the structure and helped
us in suggesting a monitoring and/or a supporting system to install before or
during the excavation.
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1. INTRODUCTION

Le IX" pylône du Temple de Karnak en Egypte est un
portail de pierres constitué de deux môles en vis-à-vis.
il fut êdifiê sous le règne de Horemheb, au cours de
la K/lll" dynastie, à Louxor. C'est une sfuucture colos-
sale d'une longueur à la base d'environ 65 m, d'une
hauteur originelle d'environ 31,5 m dont 5 m en fon-
dations et d'une épaisseur de 12,5 m au niveau du sol
et 4 m au sommet (fig. 1). Il reprêsentait, à I'origine, un
volume total (fondations comprises) d'environ
17 000 m3 soit une masse approximative de
30 600 tonnes dont 25 Vo en fondations (ces valeurs
sont des estimations).
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2. mÉTHODOLOGIE DE L'ÉTUDE

L'incertitude qui pèse sur les valeurs de certains para-
mètres introduits dans les modèles numériques, est
propre aux Sciences de laTene (HART, 1990). Elle est
particulièrement importante dans le cas d'un monument
historique égyptien où il est rarement facile de réaliser
des sondages ou des mesures in situ, susceptibles d'en-
dommager Ie dit-monument. Pour ces raisons, l'étude
presentee ici revët avant tout un caractère phénome-
nologique. Ce caractère est d'autant plus marqué que
le milieu étudié est discontinu,, en l'occurence formé de
blocs superposés, et que la méconnaissance des inter-
actions entre ces blocs est un handicap notoire. Dans
un tel cas, Ie but de la modélisation est avant tout
d'améliorer la compréhension des phénomènes suscep-
tibles de se produire, d'anticiper certains problèmes en
identifiant les mécanismes pouvant conduire à des états
de déformation ou de charges inacceptables pour la
structure etudiêe (HART, 1990 ; STARFIELD et
CUNDALL, 1988). C'est dans ce contexte que se dê-
roulent les différentes étapes du travail présenté ici.

En ce qui nous concerne particulièrement, le problème
posé consiste à définir la meilleure technique d'évide-
ment du môle est du IX" pylône afin d'êviter le dô-
montage des blocs de parements qui est un travail long
et délicat.

Dans le cas d'un monument tel que le IX" pylône de
Karnak, on dispose de peu de données. La géométrie
des parements est connue avec une grande précision
(photogramm êtrie) mais celle de l'empilement des ta-
latats est par contre beaucoup plus incertaine. Le niveau
des fondations est à peu près identifié. Quant aux ca-
ractéristiques mécaniques des blocs, on ne connaît que
celles du grès des parements, déterminées en labora-
toire (MARTINET, 1992). On ne connaît rien, a priori,
des caractêristiques des joints ainsi que de l'état de
dégradation des blocs de parement ou des talatats.

Compte tenu de cefre méconnaissance des données, il
faut, dans un premier temps, faire des choix de valeurs
(notamment pour les caractëristiques mécaniques des
matériaux et des joints) qui soient ass ez réalistes et qui,
d'autre part, peffnettent d'optimiser la modélisation par
leur pouvoir discriminant. Ayant ainsi " ajusté > ces don-
nées à I'aide de différents jeux d'essais, nous avons
ensuite simulé numériquement plusieurs processus
d'êvldement et les avons comparés entre eux afin de
sélectionner celui qui minimise les perturbations théo-
riques causées aux parements. Enfin, ayant choisi la
meilleure méthode d'évidement a priori, nous nous
sommes placés dans des conditions défavorables du
point de vue de la stabilité (blocs de parements très
fissurés, en mauvais état de conservation, joints lisses,
etc. ) afin de localiser les endroits à renforcer, au cours
du processus d'évidement choisi precêdemment. La
figure 3 résume brièvement la méthodologie adoptee lci.

3. I.A TUÉTHODE DE CALCUL

La methode de calcul retenue pour cette étude est celle
des elements distincts dont procèd e le logiciel utilisé ici,
UDEC (Universal Distinct Element Code), qui permet

N" 65

Mole OUEST

+
E

1r)_

6

b$\

6
Fig. 1 . - Représentation schématique du Pylône.
Fig. 1. - Schematic representation of the Pylon.

Le môle ouest du lX'pylône est en cours de recons-
tuuction après un démontage fastidieux et long, de 7964
à 1981 (MARTINET, 1992), qui fut nécessaire pour sa
restauration mais aussi pour extraire les milliers de petits
blocs ou " talatats " dont le cæur était rempli. En effet,
ces talatats, couverts d'inscriptions, proviennent d'autres
temples que les archéologues cherchent à reconstituer
en partie (a I'origine, ces talatats etaient au nombre de
230 000 environ, à I'intérieur de I'ensemble du IX" py-
lône).

Pour le môle est, il est peut ëtre possible de le vider
de ses talatats sans en démonter les parements. En effet,
la hauteur restante de cefre partie du pylône (IiS.2)
rend a priori une telle opération envisageable. L'objet
de l'étude décrite dans ces pages consiste donc à mo-
déliser le môle est du IX' pylône par une méthode
numérique, de façon à sélectionner le meilleur proces-
sus d'évidement et à mesurer les risques qui pourraient
èbre encourus pendant cefre opération.

Fig. 2. - Môle est du lX" Pylône (Centre franco-égyptien
de Karnak).

Fig 2. - Est part of the lXth Pylon.
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minimiser la durée du calcul
Détermination évider le môle afin de maximiser les dé-

du modèle placements théoriques aux parements
le plus ne pas simuler l'effondrement de la

discriminant structure dans Ie but de pouvoir comparer

+ les différentes méthodes
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Fig. 3. - Méthodologie retenue pour l'étude.
Fig 3. - Methodology for the study.

le calcul des déplacements et des rotations de chacun
des blocs constituant un milieu discontinu. Elle autorise
d'auhe part le détachement complet d'un bloc de même
qu'elle reconnaît les nouveaux contacts susceptibles de
s'établir ente blocs, au fur et à mesure du déroulement
du calcul. Elle repose sur une résolution de Çpe expli-
cite où les équations de mouvement sont directement
résolues pour chaque point nodal en fonction de la
variable u temps ,,. Les corps (ou blocs) modélisés
peuvent, par ailleurs, ëtre rigides ou déformables
(HART, 1990). Cette méthode semble donc convenir à
l'étude du IX" pylône en tant qu'assemblage de blocs
reposant les uns sur les aufues.

Ce cod e de calcul traite des problèmes bidimensionnels,
c'est pourquoi on ne peut l'utiliser ici que sur une sec-
tion du pylône qui se reproduit sur une longueur su-
pêrieure d'environ 3 à 4 fois la plus grande dimension
de cette section. Dans ce cas l'hypothèse des défor-
mations planes est juslifiee et le calcul peut ëtre mené
en deux dimensions. Dans le cas présent, les résultats
du calcul ne sont donc valables que suffisamment loin
des bords de la structure, c'est-à-dire dans la partie cen-
tuale du môle.

D'aufue part, dans un tel calcul, les blocs sont supposés
ène aussi longs que la structure, ce qui doit tempérer
l'analyse des résultats. Néanmoins, étant donnée la géo-
méfuie ainsi retenue, il semble possible d'interprëter les
résultats eI de simuler certains phénomènes qui pour-
raient ëfue rencontrés lors de l'évidement du môle.

4. IISS DONNÉES INITI,AI^ES

Parmi les données disponibles, on trouve la geomêtrie
des parements dont la figure 2 montre un aspect.

Pour réaliser un calcul en 2 dimensions comme l'exige
UDEC, il faut choisir une section suffisamment repro-
ductible tout au long de la structure. La partie haute
(est) du môle a donc êtê, ignorée et une section tuans-
versale dans la partie basse (cenhe et ouest) a ete choi-
sie (fig. 4). Les données proviennent de relevês réalisés
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Fig 4. - Coupe nord-sud modélisée.
Fig 4. - Modelled north-south section.

par les membres de la mission archéologique franco-
égyptienne d'étude des temples de Karnak.

Les canctêristiques mécaniques du milieu ne sont
connues que pour le grès des parements. Mais il conve-
nait de tenir compte de son etat de dégradation (fissures
nombreuses) avec le temps. En effet, comme le note
déjà S. SAUNERON en 7968 à propos des pierres du
pylône : (( ... le plus grand nombre lde ces pienes]
avaient eclatê en lits horizontaux ou bien se fendillaient
obliquement, sous l'effet des tensions internes et des
écrasements entraînés par les tassements différentiels
des fondations. ,, (SAUNERON, 1968). Le module
d'élasti citê du grès des parements a donc êtê arbituai-
rement divisé par 10 par rapport à la mesure en la-
boratoire obtenue sur un échantillon intact (MARTINET,
1992). Le tableau 1 rassemble l'ensemble des données
mécaniques notamment recueillies dans la littérature
pour les auhes matériaux (HEIAL et al., 799I; COS-
TET et SANGLERAT, 1983). En ce qui concerne les
talatats, efr grès eux aussi, il leur a ëtê atkibué initia-
lement les caractéristiques du parement. Leur nombre
dans la section choisie pour le calcul est d'environ
1 000. La figure 4 associée au tableau I reprêsente I'en-
semble du modèle avec les caractéristiques mécaniques
des différents matériaux.

D'autre part, 5 tg4res de discontinuités existent dans le
problème du IX" pylône :

les joints entre les blocs de parements ;

les joints entue les talatats ;

les interfaces entre talatats et blocs de parements ;

les interfaces entre le pylône et le limon ;

I'interface enfue limon et soubassement calcaire.

Ces discontinuités doivent ëtre caractérisées par les pa-
ramèfues suivants :

la raideur normale JKN (MPa/m) 
;

la raideur tangentielle JKS (MPa/m) ;

la tang ente de I'angle de friction JFRIC (sans unité) ;

la cohésion JCOH (MPa).



Matériau

D

(kg/m')

Masse
volumique

E

(M Pa)

Modu le
d'élasticité

U

(-)

Coeff icient
de Poisson

Rc
(MPa)

Résistance

àla
compression

simple

Rt
(M Pa)

Résistance
àla

traction

C

(MPa)

Cohésion

o
(")

Ang le

de friction

Référence

Grès 1 800
2 000

(20 000 t10)
0,22 19,9 2

M artinet,
1992

Calcaire 2 400 12000 0,21 12,9
Helal et al.,

1 991

Limon 1 400 5 0,33 0,011 0 0,005 28
Costet et Sanglerat,

1 983
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Etant donné I'absence de tests de laboratoire ayant
porté sur les interfaces des blocs du IX" pylône, nous
avons retenu, pour la phase prêliminaire du calcul, des
paramètres qui expriment l'impossibilité pour les diffé-
rents blocs de s'interp ênêtrer (JNN élevê, de l'ordre de
grandeur du module d'Young du matériau Ie plus ri-
gide, soubassement calcaire exclu), la possibilité pour
les joints d'être sujets à un comportement plastique et
donc d'ëtre cisaillés (JI(S plus faible et JFRIC très
faible). JCOH a ete choisi égal à 0 de façon à réduire
le nombre de paramètres à faire varier. Les valeurs re-
tenues pour JKS, JFRIC et JCOH (que I'on trouve dans
le tableau 2) tendent à réduire, d'autre part, la stabilité
des joints (entree en plasticité des joints plus rapide) et
donc, à se placer du côté de la sécurité.

5. RECHERCHE D'UN MODÈM
DISCRIMINAT{T

Rappelons que Ie but de l'étude est de trouver le pro-
cessus d'évidement qui minimise les perturbations aux
parements. Pour comparer les différentes simulations
qui seront réalisées, ces perturbations doivent ëte si-
gnificatives et ne pas conduire à un effondrement qui
rendrait toute comparaison impossible.

il nous faut donc, au prealable, déterminer un modèle
de base, dont les paramètres permettent de diff érencier
le plus possible les différentes simulations qui seront
faites, à partir duquel ces simulations seront économes
en temps de calcul (sinon de telles comparaisons se-
raient matériellement impossibles à réaliser) et qui
conserve, malgré cela, un certain réalisme. Il s'agit donc
de construire un modèle qui constitue un compromis
ente le réalisme et la fonctionnalité et qui soit le plus
discriminant possible vis-à-vis des simulations d'évide-
ment.

5.1. Modification de la géomêtrte

Pour bâtir ce modèle, il a fallu d'abord modifier la géo-
metrle initiale : le nombre de talatats dans la section
etudiêe a êtê ramené de 1 000 à 20 gros blocs occu-
pant la même surface (fig. 5). Pour donner à cet en-
semble de 20 blocs des propriétés de déformabilité
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Tableau 2. Caractéristiques mécaniques des joints.

JKN
(MPa lm)

JKS
(M Palm)

JFRIC
(-)

JCOH
(MPa)

1 000 0,1 0,1 0

20 ]v
tl

Pa<E<2000MPa

Fig 5. - Recherche d'un remplissage
de talatats éq u iva lent.

Fig 5. - Research for an equivalent talatats filling.

sensiblement équivalentes à un ensemble de
1 000 petits blocs, une étude paramétrique par simula-
tion numérique a êté menêe à partir d'un assemblage
simple de 1 000 blocs et d'un assemblage simple de
20 blocs sollicités par la pesanteur. Lors de cette étude
préliminaire, seul le module de déformation a étê
changé pour donner à I'ensemble des 20 blocs une dô-
formabilité sensiblement équivalente à I'assemblage de
1 000 blocs (les autres propriétés des talatats et de leurs
joints indiquées au chapitue precedent ont étê conser-
vées). Il en a résulté qu'un module de déformation di-
visé par 10 par rapport à sa valeur initiale établit un
compromis satisfaisant entre la déformation verticale et
la déformation horizontale de I'assemblage de 20 blocs
comparêes à celles de l'assemblage de 1 000 talatats.

D'autre part, 20 blocs suffisent à rendre compte des
processus d'évidement différents que nous nous
sommes proposé d'étudier.

A ce stade, les modules de déformations prennent les
valeurs du tableau 3.

N" 65

Tableau 1 . Caractéristiques mécaniques des matériaux.

g

I



Parement Rem plissage

E (MPa) 2 000 200

JFRIC 0,1 0,1
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Tableau 3. Caractéristiques modifiées
après simplification du remplissage.

5.2. Modification des caractéristiques
mécaniques

Ensuite, une série de simulations d'un évidement total
et instantané ont étê modélisées. Pour chacune d'elles,
les modules de déformation ainsi que I'angle de frot-
tement des joints, pour les parements et les talatats, ont
êtê de nouveau modifiés de façon à produire la plus
grande perturbation possible du parement sans effon-
drement. Ceci reprêsente l'etape principale de
recherche du modèle le plus discriminant. La pertur-
bation aux parements a êtô appreciêe par le dépIace-
ment horizontal final du bloc supérieur du parement
(H2 ou H3 sur la figure 6). Les résultats de ces simu-
lations sont rassemblés dans le tableau 4.

Tableau 4. Résultats des simulations
d'ajustement des données.

Dans ce tableau, oD observera que c'est la simulation
numéro 3 qui fournit la perturbation ma<imale au pa-
rement sans effondrement. Ce sont donc les données
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de cette simulation qui seront retenues pour la suite de
l'étude. Seules les valeurs de friction de joints et de
module d'élasti clte des blocs de parements et de rem-
plissage ont êté ajustées ici car ce sont des paramètres
qui peuvent présenter de grandes différences entre leur
mesure en laboratoire sur quelques échantillons et leurs
valeurs waies in situ. Le tableau 5 rassemble donc les
valeurs finalement retenues avant de modéliser et de
comparer les différents processus d'évidement envisa-
geables.

Fig. 6. - Localisation des points de suivi des parements.

Fig 6. - Points where displacement is observed.

Tableau 5. Caractéristiques modifiées
après ajustement des données.

6. CHOX DU MEILLEUR PROCESSUS
D'ÉVIDEMENT

La figure7 reprêsente les 10 façons d'évider le pylône
qui ont êtê modélisées. Elles ont êtê propos ées pour
leur mise en pratique possible sur le terrain moyennant
d'êventuels dispositifs de consolidation ou de soutène-
ment (modèles 2, 3, 5, 7 ou 8 dont l'évidement, à
caractère vertical, paraît difficile à réaliser). Pour chaque
simulation, différentes étapes sont reprêsentées. Elles
coffespondent à des phases d'évidement suivies d'une
périod e de stabilisation (ou d'arrêt des travaux) destinée
à minimiser les perturbations aux parements.

Au cours de chaque simulation, le déplacement hori-
zontal du parement a êtê suivi en 10 points (H2 à H11)
ainsi que Ie soulèvement du sol au pied du pylône
(H12), figure 6.

Les résultats de chaque simulation ont êtê évalués par
la racine canê,e de la moyenne des carrés des ampli-

Numéro

de la

simulation

Parement Remplissage Déplacement

horizontal

du bloc

supérieur

du parement
JFRIC

E

(MPa)
JFRIC

E

(MPa)

1 0,01 2 000 0,01 200 chute

2 0,01 2 000 0,05 200 chute

3 0,01 2 000 0,1 200 2,19 cm

4 0,01 200 0,01 2 000 chute

5 0,01 2 000 0,01 2 000 chute * très lent

6 0,01 400 0,01 2 000 chute f lent

1 0,1 200 0,01 2 000 1,23 cm

I 0,05 200 0,01 2 000 1,26 cm

I 0,05 200 0,01 200 1,2J cm

10 0,02 200 0,01 200 1,23 cm

11 0,02 200 0,01 200 1,2 cm

12 0,01 200 0,01 200 chute rapidement

13 0,015 200 0,01 200 1,23 cm

14 0,015 200 0,01 2 000 1,19 cm

Parement Remplissage

E (M Pa) 2 000 200

JFRIC 0,01 0,1
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Fig.7. - Les différentes simulations réalisées sur ordinateur.
Fig 7. The computed simulations.
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Fig. 8. - Déplacements aux parements

Fig B. - Displacements at both
pour I'ensemble des simulations.
sides, for all the models.

tudes ma<imales atteintes par les différents déplace-
ments horizontaux au cours des étapes de l'évidement.
Ils sont reprêsentés sur la figure 8 dont la lecture in-
dique une plus faible perturbation des parements pour
le modèle 9.

D'une manière gênêrale, les simulations représentant un
évidement de tg4re vertical (modèles 2, 3, 5, 7 et S)
engendrent une perturbation des parements plus im-
portante qu'avec les autres simulations (fig. 8). Parmi

les aufues simulations, les moins bons résultats obtenus
par le modèle 6 semblent indiquer que l'évidement est
meilleur quand il commence au centre du pylône plutôt
que sur ses bords. Restent donc les modèles 1, 4, 9 et
10 pour lesquels les résultats ne diffèrent guère plus de
75 Vo.

Parmi ces modèles, le numéro 9 semble ène celui qui
fournit une perturbation minimale aux parements tant
au niveau des déplacements absolus qu'au niveau des
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déplacements relatifs entre blocs qui sont effectivement
les plus faibles de la comparaison (aspect non illustré).

Au vtr des simulations réalisées sur ordinateur avec le
code UDEC, il semble donc que la meilleure manière
d'évider le pylône consiste à commencer le décharge-
ment du pylône par le milieu et de toujours faire en
sorte que Ie milieu soit plus évidë que les bords, tout
au long de I'opération (fig. 9), de façon à assurer un
maintien latéral des parements pendant chaque phase
d'évidement.

Fig. 9. - Meilleure méthode d'évidement obtenue
par les simulations.

Fig 9. - Best excavation method as obta ined after
im u latio ns.

Néanmoins, la simplification trop grande des modèles
pose quelques problèmes et I'on comprend mal pour-
quoi le modèle 10 par exemple qui reprend le schéma
d'évidement du modèle 9 mais avec plus de precautions
(plus d'étapes) donne des résultats moins bons . Le rôle
stabilisateur joué par le déconfinement du sol, au cæur
du pylône, pourrait ëtre à I'origine de ces différences.
Il pounait également expliquer les différences obtenues
entre les modèles 2 et 7 ou 3 et 8. On note, en effet,
un soulèvement du sol à la base du pylône d'environ
14 cm au cenhe (le limon) tandis que les parements se

soulèvent d'environ 5 cm à la fin de l'évidement. Il
convient donc de tempêrer I'int erprêtation des résultats,
d'autant plus qu'enfue les meilleurs modèles simulant
un déchargement horizontal, la diffêrence entre le mo-
dèle 9 et les autres (1, 4 et 10) varie de 9,5 à t3,3vo
en moyenne génerale, ce qui est assez peu eu égard
aux hypothèses simplificatrices utilisées. La diffêrence
entue le modèle 9 et les modèles simulant un déchar-
gement de type vertical (modèles 2, 3, 5, 7 et 8) est
de 10,5 % pour le modèle 7 peu réalisable en pratique
sans dispositif de soutènement et varie de I8,8 Vo (mo-
dèle 8) à 68,5 V" (modèle 3), ce qui est nettement plus
important.

D'autre part, la confuainte verticale au pied des pare-
ments passe d'environ 0,15 MPa avant l'évidement à

0,2 MPa après, soit une augmentation de 30 Vo due à
la redistribution des confuaintes.

Des confuaintes de fuaction horizontales apparaissent par
ailleurs dans le parement et notamment à leur base où

elles atteignent environ 0,07 MPa. Ce qui peut ëte à
I'origine de ruptures localisées à cet endroit si la roche
y est hès degradee (a noter que ce niveau des fonda'
tions est situé sous la nappe d'eau).

7. LOCALISATION DES ZONES
D'INSTABILITÉ POTENTIELLE

Ayant ainsi détermine le meilleur processus d'évidement
du pylône a priori, il est possible de se pencher sur les
types de désordres auxquels on peut s'attendre au mo-
ment de la réalisation de cet évidement dans le cas où
la qualité des joints et des blocs serait plus médiocre
que prévu. Pour cela, des simulations nouvelles ont etê
menées, avec des caractéristiques mécaniques legère'
ment modifiées, la méthode d'évidement restant celle
du modèle 9.

De ces simulations supplémentaires, nous avons
constaté eu€, globalement, les caractêristiques méca-
niques retenues dans le modèle 9 sont les valeurs li-
mites qui perrnettent au parement de rester en place
dans son ensemble malgré des cisaillements significatifs
aux joints des parements. En deçà de ces limites, deux
phénomènes peuvent ëtre constatés :

soit les blocs des parements glissent dès le début de
l'évidement, ce qui provoque leur chute. Dans ce cas
illustué par la figure 10, la raison est à tuouver dans la
trop faible valeur de I'angle de frottement des joints du
parement (joints ( savons ,) ;

soit le parement garde une certaine cohésion d'en-
semble et chute d'un seul tenant à la fin de l'évidement
sous l'eff et d'une fuop grande déformation des blocs de
parements les plus bas, soumis à plus forte charge. Ce
cas qu'illustre la figure 11 apparaît notamment quand
I'angle de frottement des joints du parement est aug-
menté (par rapport au modèle 9) et que le module
d'élasticite du grès du parement est choisi 100 fois plus
faible.

déplacement
maximum

= 1,20 m

Fig 1 0. - lnstabilité se produisant au début
de l'évidement.

Fig 10. Case of instabilitV at the beginning
of the excavation.

\ {1
ft

\ /
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Si I'on peut s'atten dre, en effet, à un glissement des
blocs de parement sous l'effet de I'évidement et agir en
conséquence en opérant une consolidation de leurs
joints par injection de résine ou de ciment par exemple,
il convient d'êtue prudent à la fin de l'évidement et de
prévoir un écrasement possible des blocs les plus bas
du parement sous l'effet de la charge des blocs supé-
rieurs. En eff.et, comme le montre la figure 11, quand
bien même le glissement des blocs de parement serait
réduit (tangente de l'angle de frottement multipliée par
10 environ), si ces blocs sont fortement dégradés (fis-

surés ou imprégnés d'eau par exemple), ils peuvent
s'écraser et se déformer au point de faire tomber I'en-
semble des blocs sus-jacents.

8. CAS D'UN PAREMENT
FORTEMENT DÉGRADÉ

En rêalité, il est peu probable que l'angle de frottement
des joints de parements soit aussi faible que celui utilisé
dans la plupart des calculs precedents. Les valeurs re-
tenues correspondent en effet à des angles de frotte-
ment de I'ordre de 1". Par contre, un module d'élasti cite
fortement réduit peut parfaitement simuler une dégra-
dation très nette des blocs de parements notamment
s'ils sont fissurés ou en partie éclatés comme cela est
le cas à Karnak.

Les résultats illustrés par la figure 11 sont donc à
prendre en considération en vue d'assurer la stabilité
du pylône au moment où les talatats en seront retirés.
Pour les mêmes données, comme le montre la
figure 12, le basculement gênêralise des parements se
produit au moment où l'on retire 4 des 6 blocs restant
dans le cæur du pylône, c'est-à-dire à I'avant-dernière
êtape conduisant à l'évidement total du pylône. A ce
moment, on note une nette augmentation de la
contrainte normale au point de contact intérieur situé
entre la quatrième et la cinquième rangêe de blocs de

Fig. 1 1 . - lnstabilité se produisant vers la fin
de l'évidement.

Fig 7 7 . Case of instability at the end
of the excavation.
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Fig. 'l 2. - Evolution des déplacements aux parements.
Fig 7 2. - Displacements of the side blocks.

parement (a partir du bas) . Cette contrainte passe de
0,2 à 1,8 MPa environ et traduit une augmentation de
la sollicitation à cet endroit due au basculement de la
partie supérieure du parement (fig. 13). Ce basculement
apparaît nettement déjà à l'etape prêcêdente quand il
reste encore 2 blocs au deuxième niveau de remplissage
comme l'indique la figur e 14. Il provoque, d'aufue part,
une fermeture des joints entre les blocs les plus bas du
parement. La figure 15 indique ce comportement et
montre l'évolution de I'effondrement du pylône. La lê-
gère dissym etrie apparaissant sur cefre figure est uni-
quement due à des problèmes numériques liés à la
résolution des calculs mis en jeu dans UDEC.

il est donc nécess alre de tenir compte de cette simu-
lation assez réaliste pour prévoir dès que possible un
renforcement du pied du parement soit par injection
d'un liant dans les blocs fissurés afin de leur assurer
une meilleure tenue à la compression, soit par appuis
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Fig 1 3. - Contrainte normale au point E au moment
de I'effondrement.

Fig 13. - Normal stress at E point during the collapsing.
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latérar,uc installés à I'intérieur du pylône afin d'êviter le
moindre basculement du parement. Une combinaison
de ces deux ty'pes de renforcement serait d'ailleurs sou-
haitable.

9. CONCLUSION

D'un point de vue méthodologique, les points suivants
peuvent ëtre soulignés :

les résultats d'une simulation numérique doivent
ëte confrontés avec des mesures in situ pour èf.e par-
faitement jugés. A défaut d'un tel calage, les phéno-
mènes simulés n'ont qu'un caractère qualitatif ;

les modèles numériques ne sont pas des représen-
tations fidèles de la rêalitê malgré leur apparence sur
l'écran d'un ordinateur. Ils reposent sur des lois de
comportement approchées basées sur des expérimen-
tations en laboratoire. Ils font notamment appel à un

Fig. 15. - Evolution de I'effondrement dans le cas no 7 avec indication
Fig 7 5. Collapsing in the case no 7 with joint closure

Fig. 14. - Rotation des blocs avant I'effondrement.
Fig 7 4. - Block rotation just before the collapsing.

de la fermeture des joints (max - 1 mm).
indication(max:7mm).

grand nombre d'h5npothèses simplificatuices qu'il faut
avoir à l'esprit au moment de I'exploitation des résultats
qu'ils fournissent. A ce sujet, dans l'étude présentê,e, les
blocs ont êtê consid êrês comme fuès longs ce qui n'est
pas conforme à la rêalitê, et augmente, dans les calculs,
la stabilité du pylône. On peut donc craindre en rêalitê
une instabilité plus grande que celle prévue théorique-
ment ;

les modèles numériques ne résolvent pas tous les
problèmes posés et une bonne connaissance du terrain
est toujours nécessaire à leur bonne utilisation ;

ces outils exigent par ailleurs l'expêrience d'une
longue pratique et la connaissance de leur fondement
théorique afin de ne pas tomber dans les pièges qu'ils
tendent souvent à leurs utilisateurs.
Mais, il apparaît dans ce travail que même si I'on ne
dispose pas de données suffisantes ni de moyens de
calage immédiats, la modélisation numérique est néan-
moins utile. En revêtant un caractère avant tout phé-
noménologique, elle peut fournir un support d'anàlyse
pour vêrifier les hypothèses, mesurer leurs consé-
quences et peut également suggérer des mécanismes
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plus complexes que ne pouvait le prévoir le bon sens.
Dans une telle analyse, la recherche d'un modèle le
plus discriminant possible constitue une méthode d'op-
timisation qui permet d'établir un compromis enhe la
fonctionnalité et le réalisme de la modélisation.

D'un point de vtte opérationnel, cette démarche nous
permet de faire les recommandations suivantes :

la méthode d'évidement preferentielle consisterait à
retirer les blocs de remplissage par bancs horizontaux
en commençant par le milieu et en s'efforçant d'ex-
ploiter un banc inférieur quand il reste encore des blocs
supérieurs près des parements, afin d'assurer un dê-
chargement progressif des parements, sujets aux défor-
mations les plus redout êes ;

mais la connaissance du milieu étudié est insuffi-
sante et il serait souhaitable d'avoir des informations
plus précises sur l'état de conservation du pylône, pâr
l'évaluation de la dégradation des parements (nombre
et qualité des fissures), de leurs propriétés et de leur
comportement mécanique (échantillons et étude en la-
boratoire, mesure in situ de l'évolution dans le temps
des fissures ou de l'inclinaison de ces parements au
moyen de fissuromètres ou d'inclinomèfues) ;

un renforcement des joints et des blocs de pare-
ments eux-mêmes s'annonce quasiment nécessaire êtant
donné leur êtat apparent observé sur le site. Il consis-
terait à injecter un liant peffnettant d'assurer une meil-
leure friction ente les blocs et une meilleure tenue
mécanique des blocs fracturés. Néanmoins, ce renfor-
cement peut avoir un caractère provisoire et un renfor-
cement définitif pounait ëte installé après l'évidement,
un accès intérieur devenant possible ;

de plus, il est important de suiwe le comportement
des parements en cours d'évidement au moyen de cap-
teurs de déplacement ou d'inclinomètres et de veiller à
ce que des blocs dégradés situés en bas des parements
ne soient pas soumis à fuop forte charge. Si un bas-
culement du parement est observé, il convient de le
stopper au plus vite au moyen d'une sfuucture de type
soutènement boisé ou métallique s'appuyant sur cer-
tains éléments du remplissage encore en place, un tel
soutènement pouvant s'adapter à l'avancement de
I'opération d'évidement. Le soutènement provisoire de-
wâ, s'il est requis, toujours anticiper une éventu elle dê-
formation, c'est-à-dire ëtre immédiatement en service ;

REVUE FRANçAISE DE GÉOTECHNIOUE

enfin, l'étude presentee ne rend compte que du
comportement de la partie centrale du pylône. Pour la
partie haute, des précautions spéciales sont à étudier,
un calcul en fuois dimensions est possible, un soutè-
nement approprié ou même un démontage partiel de
cette zone peut ëtre envisagé.
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Application de modèles de calcul à l'élargissement
d'une autoroute sur sol compressible

Application of calculation models to a widening
of a road embankment on soft soil
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Résumé
L'élargissement du talus autoroutier près de Rotterdam aux Pays-Bas, réalisé
en 1988, a permis de tester une nouvelle méthode d'exécution sur sol compres-
sibfe, suivant un phasage en éventail (rc gap-méthode >). Cet article présente
les caractéristiques expérimentales, géotechniques et instrumentales de ce rem-
blai, la détermination des paramètres adéquats et la comparaison des valeurs
issues de différents calculs classiques ou par éléments finis entre elles et avec
les résultats expérimentaux. Enfin I'article met en évidence le précieux avantage
de la <gap-méthode ) par rapport à la méthode classique des couches hori-
zontales.

Abstract
The widening of a road embankment near Rotterdam has been carried out in
1988 to test a new way of staged construction on soft soils, according to a
so-called gap-method. This paper gives the geotechnical profile and soil pro-
perties. Furthermore, a comparison of data from some different classical cal-
culations, finite element method computations and field measurements is done.
Special attention is paid to the material constants as requested for the different
analyses. At last this paper brings to the fore the advantage of the new " gap-
method " relative to the classical method of staged construction with horizontal
soil layers.

Bâtiment Mnci, place du Levant, 1, 1348 Louvain-la-Neuve, Belgique.

Civiele Techniek, Stevinweg, L, 2628 CN Delft, Pays-Bas.
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NOTATIONS

: cohésion []N/m'l
: indice de compression

, C: constante de compressibilité primaire
: constante de compressibilité séculaire (fluage)

: constante de compressibilité du matériau
: constante de gonflement du matériau
: indice de vide
: module de cisaillement [kl\/m']
: pression neutre
: charpe p?r unité de surface; pression moyenne

effective [kN/m']
: pression de consolidation []<I\/m']
: tassement primaire lTerzaghi) [m]
: tassement au temps t (Buisman-Koppejan) [m]
: temps depuis le début du chargement [ioursJ
: poids volumique humide du sol [kl\/mu]
: tassement par unité de hauteur d'échantillon

REVUE FRANçAISE DE GEOTECHNIOUE

que le Laboratoire des Ponts et Chaussées en avait
entrepris à Cubzac-les-Ponts (MAGNAN et al., 1978).
Ce remblai fait partie du réamênagement du Van Brie-
nenoordcorridor (abrêge en BriCor) effectué en 1988
par le u Rijkswaterstaat u à I'est de Rotterdam. La cote
du terrain naturel est de 1,75 m en dessous du niveau
moyen de la mer. Le subshatum est constitué de sable
un peu graveleux et le niveau phréatique est à hauteur
du terrain naturel. La coupe lithographique (fi1.2) pre-
sente 3 couches subhorizontales grossières (DEUTE-
KOM et a1.., 1992) :

une mince couche de terre vegetale argileuse ;

une couche de tourbe d'une épaisseur approxima-
tive de 5.5 m :

une couche d'argile dont l'épaisseur atteint plus de
9m.

Les propriétés du sol ont eté déterminées au moyen
de forages et de sondages ; sur les échantillons issus de
ces forages, diffêrents essais de laboratoire ont ete rea-
lisés : essais de compressibilité, de perméabilité et essais
cellulaires. Ils ont permis d'établir une coupe lithogra-
phique et de determiner certains paramètres dont les
plus importants dans le cadr e de cette étude sont repris
au tableau 1. A la vue de ce tableau nous pouvons dire
que nous travaillons avec un sol normalement conso-
lidé ; en effet 6'^ N o'" + 20 kN/m2. Les paramètres
sont décrits au iurugru]rnn 3. Le sable disp^ose de ca-
ractéristiques gê,otechniques tout à fait habituelles.

La figure 3 présente la disposition et les dimensions du
remblai existant et du talus nécess aire à l'élargissement
de I'autoroute. La cunette existante est en fait un canal
remblay e par du sable lors de la conshuction de l'assise
de l'autoroute originelle. Cette technique d'exécution,
anciennement utilisée, est aujourd'hui révolue vu son
coût. Une alternative est de u déposer > le talus (sur-
haussé) sur le sol médiocre et de le laisser tasser pen-
dant et après l'exê,cution. Dès que la stabilisation est
atteinte, la construction de la rout e elle-mëme peut avoir
lieu. Cette alternative simple n'est concevable qu'à
condition de pouvoir prévoir correctement la surhausse
nécessaire et I'amplitude des tassements... On adopte
également à la figure 3 la modélisation bicouche
(tourbe-argile) du problème. On présente les dimensions
imposantes du remblai nêcessaire à l'élargissement :

près de 50 m de largeur et 9 m de hauteur. La longueur
est telle que le problème peut ëte appréh ende par une
étude bidimensionn e\le. Dans Ie cadre du talus expêri-
mental du BriCor. les essais suivants ont etê réalisés :

forages et sondages ;

mesures de pression d'eau ;

mesures de tassements eI de déplacements horizon-
taux ;

mesures de contraintes de cisaillement.

Le remblai a etê exécute en 15 phases sur une durée
totale de 600 jours à partir du 26 aottt 1988. A la
figure 3, le phasag e de la u gap-méthode " a ête simplifié
en trois étapes. En fin de construction, le remblai a
atteint une hauteur de 7,5 m, en consîdérant Ie fosse-
ment durant la phase de construction. En uolume de
terre remblayê,e, la hauteur totale du talus est alors de
9,2 m. La difference constitue la surhausse.
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indices de gonflement (Cam-Cluy)

indice de Froehlich
indices de compression (Cam-Cluy)

coefficient de dilatation transversale (Poisson)

contrainte de consolidation []<I\/m']
contrainte initiale [kN/m']
angle de frottement [degrés]
angle de dilatance [degrés]

1. INTRODUCTION

Confrontés comme de nombreux pays aux problèmes
de circulation, les Pays-Bas ont entrepris un vaste pro-
gramme d'amélioration de I'infrastructure autoroutière
qui consiste notamment à élargir les autoroutes exis-
tantes. Un tel projet est ardu car, à la recherche d'une
méthode d'exécution la moins coûteuse, la plus rapide
et la moins perturbatrice de la circulation sur I'autoroute
existante, s'ajoute le problème de I'extrême médiocrité
du sol (tourbe et argile) pouvant engendrer des tasse-
ments considérables. Afin de tester des variantes d'exê-
cution et de comparer aux mesures les résultats issus
de différents modèles de calcul, un talus expérimental
a etê exêcute en 1988 près de Rotterdâffi, sur le site
du u BriCor ", sur un sol compressible et suivant une
nouvelle méthode d'exécution. Jusqu'à présent, on
connaît peu le comportement à la déformation du sol
et du talus existant pendant l'exécution des travaux et
comment il peut ètre correctement prédit. La connais-
sance est enc ore moindre si l'on désire savoir quelle est
la variante preferable et quels en sont les éventuels
avantages.

2. LE SITE DPÉRIMENTAL
DU " BRICOR "
L'élargissement de l'autoroute A-16 reliant Rotterdam à
La Haye et Utrecht (fig. 1) a êtê une opportunité pour
réaliser un remblai experimental, de la môme manière
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BriCor experrmental site.

Tableau 1.

Table 1

Paramètres

Pa ra m ete rs

/ssus des essais de compressibilité et de perméabilité.

deduced from compressibilitv and permeability resfs.

Nature du sol Profondeur
moyen ne (m)

ln
(kN/m')

d'o
(kN lm')

6'"
(kN lm')

C
(-)

C,
(-)

Argile 0,5 11 ,5 3 31 12 42

Tourbe 2 11 ,7 7 31 6 37

Argile tourbeuse 5,5 12,3 15 24 7 53

Argile organique 1 3,5 1 5,9 27 52 10 123

Argile sableuse 14,7 16,4 59 85 12 86
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Peaty cfaySandy sand Organic day
Fig 2. Coupe lithographique transversale à hauteur du talus existant ( BriCor),

Fig 2 Transverse soil prof ile cross the existing embankment (BiCor).
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-74,7
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Fig. 3. - Modélisation bicouche du problème.
Fig 3. - Problemschematization in two lavers.
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3. CALCUL UNIDIMENSIONNEL

Grâce aux mesures faites à l'ædomètre, TERZAGHI
(7925) a déduit la loi ædométique qui donne, pour
tous ppes de sol, le tassement primaire S en fonction
de la charge :

h

r
IS- ledz:

J
o

expression du tassement primaire,

hauteur totale des deux couches compressibles,
confuainte initiale, augmentant avec la profon-
deur,

Ao' : augmentation de contrainte due à la charge,
C : constante de compressibilité primaire du maté-

riau.

La loi ædoménique de TERZ\GHI fournit donc uni-
quement le tassement primaire, autrement dit après le

avec :

S:
h:
o'o :

h
('

I c-' ln[("t + a o') I o'o] dz
J
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hhffllS,- ledz: lC;1 ln[("t+ to')l"t] dz
JJ

où C,nrt Iutculé ";. la formule :

processus de consolidation. Pour pouvoir introduire la
hotion de fluage, appele aussi effàt séculaire, la loi de
BUISMAN-KOPPLIAI\ (1948) a êtê utilisée :

C;' _ C-\ + C;' log( t/to)

avec :

S, : le tassement au temps t,
t : le temps depuis le début du chargement,

to : le temps de reference (generalement t0 _ 1 jour),

C : la constante de compressibilité primaire du maté-
riau (generalement notêe Co dans la littérature),

C, : la constante de compressibilité séculaire (fluage) du
matériau.

Il peut ëtre utile de remarquer que C" n'est pas l'indice
de gonflement mais une constante de fluage et que la
dernière ê,quation présentée n'ait d'application que pour
des sols noffnalement consolidés. La constante C peut
aussi ëne définie par rapport à l'indice de compression
C., generalement renconfué dans la littérature interna-
tionale, et par e l'indice de vide :

C- 2,9 (t + e) lC,
Contrairement à la tradition internationale, pour la-
quelle C. est consid êrê. comme une constante, on utilise
au Pays-Bas et en Belgique plus couramment C, et
donc (t + e)/C, comme une constante du matériau.
La comparaison entre les mesures et les calculs se fera
pour un temps t
I'exécution des travaux de remblaiement. On constate
en effet qu'après ce laps de temps, le processus de
consolidation est entièrement écoulé. Cette constatation
est aisément compréhensible si I'on songe que le talus
a êté exêcutê, lentement, en 600 jours (plus d'un an
s'est donc ecoule depuis la fin de sa réalisation...) et
que la présence de drains verticaux acc elère le proces-
sus de consolidation. Il est aussi possible de tenir
compte dans ces lois de la conhainte de consolidation
6'. en y définissant les constantes de compressibilité C',
et C, avant et après 6', i

S,: ',/o'o) + C;tln((o'o + ao')lo',)la,

La constance C', est appelee constante de gonflement
et est obtenue par une formule similaire à C,. Cette
dernière formulation est en fait d'un intérêt limité : le
sol considéré étant presque noffnalement consolidé, dès
le début du chargement, les contraintes dans le sol dê-
passent o'. et le calcul des tassements ne fait ainsi appel
pratiquement qu'aux constantes C" nt C. Grâce aux es-

sais de compressibilité, on connait y,, (le poids volu-
mique humide du sol) , C, C" nt o''. pour chaque couche
de sol (tableau 1). Au moyen d'une moyenne ponderee
par l'épaisseur de chaque couche rê,elle, on peut dé-
terminer les paramètres équivalents pour les deux
couches de la modélisation (tableau 2).

Le calcul purement unidimensionnel des contraintes est
très simple : à chaque profondeur du sol, la contrainte
est égale au chargement constitué par le sol supérieur ;

le sol est alors un simple ensemble de colonnes uni-
dimensionnelles indépendantes. Connaissant la u rêpar-
tition " des contraintes initiales o''o dans le sol ainsi que
l'augmentation de confuainte Ao' suite au chargement,
on peut alors calculer les tassements résultants S, au
moyen de la formule de BUISMAN-KOPPLIAI\. A la
figure 4, on apprécle le résultat de ce calcul simple pour
un problème relativement complexe, surtout près de la
cunette dont I'influence ne peut pas ëte prise en
compte et qui engendre un comportement peu unidi-
mensionnel. Ceci explique la mauvaise concordance
entre les résultats et les mesures pour les abscisses si-
tuées entre 20 et 40 m. Notons que l'abscisse 0 repre-
sente l'axe de syrnétrie de la route el que toutes les
mesures de tassement sont enregishées par rapport au
terrain naturel. On peut en conclure qu'un calcul uni-
dimensionnel constitue toujours un outil appreciable
dans la pratique de l'ingénieur, même s'il est grossier :

il ne met pas en lumière l'influence de la cunette, Di

ne fournit une idée des déplacements horizontaux. Fa-
cile à apprêhender, rapide à utiliser, cette méthode aux
paramètres parfaitement connus est utile pour connaître
un premier ordre de grandeur... et servir également de
rêfêrence pour étalonner des modèles plus complexes.

4. CALCUL BIDIMENSIONNEL
DES CONTRA\INTES

Après avoir développe une réflexion unidimensionnelle,
tant pour le calcul des contraintes que pour celui des
tassements, il peut ëtre intéressant d'aborder une ap-
proche bidimensionn elle de la rêpartition de contraintes
engendrêe par le talus. Le calcul des tassements, lui, se

h

r
I ttilln(o

J

Tableau 2. Paramètres du sol modélisé.

Table 2. Modellized soil parameters.

Nature du sol Prof o ndeu r
moyenne (m)

In
(kN/m')

C
(-)

c,
(-)

C.:1oooj
(-)

oc
(kN lm')

Tourbe 5,5 12,1 7 47 4 27

Argile 14,7 16,0 10 118 7 56
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Fig. 4. Tassements mesurés et calculés classiquement.
Fig 4. - Settlements: measurements and usual

'alcu lations.

ferc toujours selon la loi logarithmique de BUISMAN-
KOPPLIAI\. Les contuaintes initiales, avant chargement,
sont dues au poids des différentes couches de sol ;

grâce à la connaissance de leur épaisseur et de leur
poids volumique (déjaugé si sous le niveau phréatique)
respectifs, on obtient aisément les conhaintes initiales
en fonction de la profon deur z. La formule de BOUS-
SINESQ (1885) peffnet de connaîtue I'accroissement de
confuainte ao, à une profondeur z sous une charge
ponctu elle P (fig. 5) placê,e à la surface d'un matériàu
semi-infini (milieu homogène isotuope linéaire élas-
tique) :

Lo, _ ïSp/(ZrER')l costO

Fig. 5. - Formule de Boussinesq (charge ponctuette).
Fig 5. - Formula of Boussinesq (point load).

A partir de cette formule, en appliquant le principe de
superposition, oo aboutit à une formulation pour une
répartition tapêzciidale (fig. 6) :

Lo" -- p/nl(æ + p + T) + @ + y)b/a+ (q. y)x/al

Comme le sol ne peut gênêralement pas ëve considéré
comme homogène et isofuope et que le module d'élas-
ticité n'est pas constant mais varie plutôt en fonction
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Fig. 6. - Formule de Boussinesq (chaige trapézoidate).
Fig 6. - Formula of Boussinesq (trapezoid load).

de la conhainte, FROEHLICH (7932) a établi une loi
plus gênerale ne reposant plus que sur l'hypothèse de
linéarité de la répartition des contuaintei ; dans les
mêmes conditions qu'à la figure 5 :

Lo " 
_ l(^/2æ)P/ n') lcos^0

L'indice de FROEHLICH À peut prendre les valeurs
enfue 1 et 6 ; on constate que plus la valeur de À est
grande, plus les confuaintes sont concentrées sous la
charge. L'expression de FROEHLICH avec À - 3 est
équivalente à l'équation de BOUSSINESQ. Le principe
de superposition reste applicable et mène finalèmenf à
la formulation suivante pour une répartition de charge
semi-bapëzciidale (fig. 7) :

Ao:
z

cos^- 10 tan0cos^- 10)d0]

cos^0d0

Dans le cas d'un remblai sur un sol compressible, un
plus grand étalement de la répartition dei contraintes
qug 

- 
dans le cas d'un comportement élastique est pre-

visible. Cela se concrétise dans la formulation 
- 

de
FROEHLICH par un coefficient À inférieur à 3 (L _ 3
correspond à la formulation de BOUSSINESQ). Au
moyen d'un programme FORTRAN êcrit à cefre fin,
puis validé au moyen de nombreux benchmorks (COU-
VREUR et VERI\4AUT, 7992), il est possible de calculer
les tassements dus à un remblai < fuap êzciidal " suivant
les formulations de la mécanique des sols classique.
Comme on le constate à la figure 8, la différence entre
les formulations de BOUSSINESQ et de FROEHLICH(i - 2) est faible (moins de r0 v"). La consistance de
la relation de FROEHLICH est ainsi mise en êvrdence
mais son intérêt paraît ici limité ; par conséquent la for-
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Fig. 7. - Formule de Froehlich
(charge sem i - tra pézoîda le).

Fig 7. - Formula of Froehlich (semitrapezoid load) .

mulatio plus simple - de BOUSSINESQ sera do-
rénavant prêfêrêe. Comme nous I'avions déjà souligné
auparavant, une discordance enfue les mesures et les
calculs est observée dans la zone d'influence de la
cunette. Ce phénomène met au premier plan les limi-
tations du calcul unidimensionnel.

-50
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-204

-250

-800

-350

5. LE MODÈUE NON ASSOCÉ
DE MOHR-COULOMB

Le sol tout comme le matériau rocheux est caractérisé
par l'existence d'un seuil au-delà duquel des déforma-
tions perrnanentes (plastiques) apparaissent. Le modèle
de MOHR-COULOMB (CHEN, 1975; SALENCON,
1974) suppose un comportement élastoplastique parfait
du sol. Suivant qu'ils respectent ou non le postulat de
DRUCKER, ces modèles plastiques sont ossocfés ou
non ossociés. Seuls ces derniers peuvent donner des
résultats convaincants dans le domàine de la mécanique
des sols. Le modèle non associé de MOHR-COULOMB
(\ÆRMEER et DE BORST, 1984), qui approdme le
comportement sous un essai fuia<ial drainé, nécessite la
connaissance de 5 paramètres :

domaine élashque: le module de cisaillement G et
le coefficient de dilatation hansversale (ou coefficient de
Poisson) v ;

domaine plastique: la cohésion c, l'angle de frot-
tement O et I'angle de dilatance Y.

Grâce notamment aux essais cellulaires sur les échan-
tillons de sol prêlevês, on détermine aisément (par
moyenne pondérê,e) les valeurs de la cohésion c et de
l'angle de frottement O. Par confue, les coefficients v et
Y sont ardus à mesurer in situ ou en laboratoire. Dès
lors, on se base sur des relations semi-empiriques rê,-
pandues, fonction de I'angle de frottement O. Ainsi pour
le coefficient de dilatation transversale, et ce afin d'ob-
tenir une valeur réaliste de la pression neufue Kn dans
des calculs élastiques, on combine les relations élâstique

#
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Fig. 8. Tassements obtenus par la formule de Buisman-Koppejan,

Fig B. - Settlements deduced from the formula of Buisman- Koppejan
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de HOOKE et empirique de JAKY (valable pour une
argile noffnalement consolidêe) :

Jalcy: Ko -, 1 sin@

Hooke: Ko _ vlft v)

Jalcy * Hooke: v _ (t sinD)/(2 sin<D)

L'angle de dilatance est le paramètre le moins maîtuisé.
Pour I'argile et la tourbe, oD peut consid êrer qu'il n'y
a pas de dilatance, Y x O", tandis que pour du sable
quartzitique, on se base sur une relation purement em-
pirique, V x O 30". Enfin le module de cisaillement
G se détermine sur base des formules élastiques de
HooKE appliquées à un essai de compressibilité (fig. 9)
où Ao egale la charge mæ<imale (= 9 m de sable du
remblai) et Ae est déterminé suivant la procédure in-
diquée à la figure 9.

Ae_Ao'/Eo"a
?t Eo.o - G (t 2v) /(Z 2v)

oi o, orrra*

Fig 9. - Essai de compressibilité.
Fig 9. - Compressibility test.

Pour la détermination de Ae, il a êtê fait appel à la
formule de BUISMAN-KOPPLIAI\ implem entêe dans
le programme FORTRAN ; il en est ressorti que la dis-
crétisation des deux couches de sol en un certain
nombre de hanches n'avait guère d'influence. Dès lors
un calcul manuel simple peut ëAe considéré comme
suffisant.

Les 5 paramètres sont repris au tableau 3, pour la mo-
délisation bicouche du sol et pour le sable. La (relati-
vement) faible valeur du G"o," est justlfiée par le risque
d'instabilité numérique qui résulterait d'une trop grande
diffêrence ayec le G,ou,b. ou le Go,git. (plus de 100 fois
en principe !).

Contrairement au nouveau remblai, le sable de I'an-
cienne cunette est devenu avec le temps plus fort et
plus rigide ; cela explique la différentiation des valeurs
du G"oar". Il est prudent de tester ces paramètres pour
les couches de sol du BriCor. Cela a êtê réalisé en
simulant un essai de compression ædoméfuique avec le
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3. - Synthèse des paramètres du sol
(pour M-C).

Svnthests of sorl parameters (for M -C).

N atu re
du sol

c
(kN lm')

o
(')

V

(-)
,1,

(")
G

(kN lm')

Tourbe 5 23 0,4 0 B3

Arg ile 6 18 0,4 0 142

Sa ble 2 31 0,3 1 210013 000

modèle de MOHR-COULOMB, sur une colonne de
tourbe-argile. La consistance avec la loi logarithmique
de BUISMAN-KOPPLIAI\ est clairement visible à la
figure 10, pour des contraintes inférieures au o-u* ( -
oo + Ao) ; d'où I'importance de considérer pouf'Âo le
chargement ma<imal (et non moyen, pâr exemple).

Grâce au logiciel d'elements finis PIAXIS développe
depuis 7987 à la Technische Universiteit Delft, en col-
laboration notamment avec I'lnstitut de Mécanique de
I'Université de Grenoble [nnUEER et al., I99I'), il est
aisé de modéliser le problème et de recueillir différents
résultats que nous pouffons comparer aussi bien aux
calculs precêdents qu'aux mesures. Le réseau deforme
issu du calcul sous le modèle de MOHR-COULOMB
(fig. 11) confirme I'extrême médiocrité du sol : près de
3 m de tassement ! On constate une déformation no-
table au niveau de la cunette, tandis que le phénomène
de refoulement en pied de talus n'est qu'une consé-
quence du modèle choisi. Un autre résultat graphique
intéressant est la manifestation d'un effet d'arc : le talus
u prend appui " d'un côté sur la cunette edstante et de
l'autre côté sur la risberme (fig. 11 : croix des contraintes
principales). Aussi explique-t-on les différences entre la
mécanique des sols classique et le modèle de MOHR-
COULOMB : elles sont notables essentiellement à proxi-
mité de la cunette, où I'effet d'arc est présent et par
conséquent conduit à des contraintes moindres avec le
calcul par êlements finis. Au lieu de se contenter d'une
analyse numérique classique en petits déplacements, il
a êtê nécessaire vu la grandeur des tassements obtenus
de travailler en grands déplacements afin de mieux ap-
procher la rêalitê. Grâce à l'analys e par IAGRANGIEN

Loi logarithmique
[og.law

------)(--

Mohr-Coulomb

50 100 150 200

"H:iJ[X#i

Fig. 10. Validation des paramètres (pour M-C).
Fig 7 0. - Parameters validation (for M - C).
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réactualisé, la géoméfuie du maillage est sans cesse
adaptée durant les calculs (VAI\ IAI\GEN, 1991). Cela
conduit à des valeurs de tassement encore plus proches
des mesures (la différence ma<imale est de moins de
15 Vo, alors que la confiance dans la précision des pa-
ramètues du sol doit ëte de cet ordre-là), si on ne
considère pas le problème déjà mentionné du refoule-
ment. Par confue, les déplacements horizontaux obtenus
par ce modèle sont ici peu réalistes. Ce phénomène
pourrait ëte expliqué par le calcul non drainé et par
le choix du modèle de sol (fig. 15).

mb
+

Mohr-Coulomb + Lagrange

XXX
Mesures

Measurements

6. LE MODÈM AVAT{CÉ DE CAI\{-CLTY

Après Ie modèle parfaitement plastique de MOHR-
COULOMB, le modèle de CAI\4-CIAY (SCHOFIELD
et WROTH, 1968) permet de tenir compte de l'écrouis-
sage du sol lors de la phase de compression primaire.
En effet l'écrouissage joue un rôle important pour les
argiles norrnalement consolidées ou légèrement surcon-
solidées. Le sable n'étant pas sujet à ce t5rpe de phé-
nomène, il reste modélisé par Ie modèle de MOHR-
COULOMB

Etr

Ë$

Fig 11. - Réseau déformé et effet d'arc au stade final.
Fig 11. - Deformed mesh and arching effect at last step.

Abscisse - Absis [ml
Fig 12. Tassements calculés (M - C) et mesurés.

Fig 7 2. - Settlements : measurements and calculations (M - C)
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L'objectif de cet article n'est pas de développer les re-
lations constitutives des modèles de CAM-CIAY ou de
MOHR-COULOMB mais seulement de présenter les dif-
fêrences ente les deux modèles. La dlffêrence essen-
tielle se situe au niveau de la modélisation de la
compression unidimensionnelle. Alors que le modèle de
MOHR-COULOMB donne une relation linéaire entre la
déformation et la contuainte (fig. 10), le modèle de
CAN4-CIAY suit la théorie de la compression logarith-
mique (fig. 13). Par conséquent, on differencie le
comportement relativement rigide rencontré lors de la
séquence de chargementf déchargement du comporte-
ment plus compressible engendré par des chargements
dépassant la contuainte de consolidation. Les deux
pentes obtenues lors d'un essai de compression sont
définies par I'indice de gonflement Kn et l'indice de
compression À* comme représentê à la figure 13. No-
tons une nouvelle fois qu'on ne refuouve pas en or-
donnée de ce diagramme I'indice de vide e,
gênêralement renconfué dans la littérature internatio-
nale ; on utilise plus souvent aux Pays-Bas et en Bel-
gique la relation déformation logarithme naturel de
la contrainte. Dans la suite de l'article, nous considérons
donc K* et À* comme des constantes du matériau en
lieu et place des paramètres K - K-(1 + e) et À -
À.(1 + e) définis par SCHOFIELD et WROTH. Dans
le modèle avancé de CAN4-CLAY, les paramètres K* et
v définissent le comportement élastique ; K* peut ëtre
relié au module de rigidité tangent qui lui est propor-

Fig. 'l 3. - Essai de compression.

Fig 7 3. - Compression test.

(Ù :0'; cen kN/m2).

REVUE FRANçA|SE DE GÉOTECHNTOUE

tionnel au niveau de contrainte. Ce modèle suppose
par conséquent un comportem ent elastique non-lin êaire
aussi longtemps que la contrainte de consolidation p,
n'est pas atteinte. Dans le cas particulier de I'analyse du
briCor, ceci peut paraître peu pertinent étant donn e que
nous avons constaté que la contrainte p. est proche de
la contrainte in situ.

On tuouve également dans Ie modèle de CAN4-CLAY
le paramètre sans dimension M qui ne sera toutefois
pas détaillê ci-dessous. Combiné au ration )r* /^*, le pa-
ramètre M détermine la valeur de Kn (WOOD, 1990),
défini comme le coefficient de pressiôn latêra\e du sol
lors d'un essai de compression unidimensionnel pour
un sol normalement consolidé. Pour des ratios proches
de 5, BRINGREVE et VERMEER (7992) proposent I'ap-
proximation K0 -, (7,6 0,2M\/(I + M). En combi-
nant cefre dernière relation, la relation empirique de
JAKY et les angles de frottement donnés au tableau 4,
on trouve pour la tourbe M _ 1,3 et pour l'argile
M - 1,1.

Pour le modèle plus ou moins connu de CAI\4-C[AY,
seuls 4 paramètres sont nécessaires : v, K, À et M. La
version implém entê,e dans le logiciel PIAXIS combine
le modèle de MOHR-COULOMB et le modèle de
CAI\4-CLAY. Ceci justifie le fait que la cohésion eI
I'angle de frottement doivent également ëtre intuoduits.
Aussi longtemps que le cercle de contrainte de MOHR
n'atteint pas l'enveloppe de COULOMB, on suit le mo-
dèle de CAM-CLAY ; le processus de rupture (fluage
inclus) est alors modélisé par MOHR-COULOMB. Une
formulation consistante est possible en suivant la théorie
de N4N\DEL (1965).

Ce modèle paraît très prometteur pour modéliser cor-
rectement le comportement global réel du sol. Les tas-
sements obtenus au moyen de l'analyse en grands
déplacements sont aussi proches des mesures
(fig. 74). La valeur maximale est ici un peu sous-estimêe
mais Ie phénomène de refoulement en pied de talus a
disparu . C'etait donc bien une conséquence du modèle
de MOHR-COULOMB. Mais c'est surtout par l'excel-
lente évaluation des déplacements horizontaux (fig. 15)
que se distingue le modèle avancé de CAM-CLAY. On
constate d'ailleurs que le comportement du sol diffère
sensiblement suivant le modèle utilisé : une déformation
moindre, pas de refoulement et des déplacements qui
suivent en gêneral une direction verticale. Cela tend à
signifier que I'usage du calcul unidimensionnel garde
un sens. Enfin on découwe à la figure 16 une conclu-
sion importante de cefre étude en comparant les deux
méthodes d'exécution. Contrairement à la méthode tra-
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Tableau 4. - Synthèse des paramètres du sol (pour C-C).

Table 4. Svnthesis of soil parameters (for C-C).

lnp

Nature du sol tt
K V M À* C o

Tourbe 0,04 0,4 1,3 0,20 5 23

Argile 0,03 0,4 1.1 0,1 5 6 18
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T

Mohr - coulomb

*
Carn - Clay

XX><
Mesures

Measurements

Fig. 14. Tassements calculés
14. - Settlements: measurements

Abscisse - Absis [rnl

(M - C et A.C - C) et mesurés.

and calculations (M-C and A.C-C)

1.6
Mohr - Coulomb

Cam - Clay

>K >< ><

Mesures
'Mgasurernent

0.8

Absci$le - Absis lml
Fig 15. - Déplacements horizontaux calculés et mesurés.

Fig 7 5. - Horizontal displacements: measurements and calculations.
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ditionn elle horizontale où le phasage du remblai se fait
de bas en haut, le talus expérimental a suivi un phasage
de l'extêrieur vers I'intérieur (u gap-méthode ", fig. 3). Au
niveau de la cunette (où il n'y a pas de mesures dis-
ponibles), le calcul sous le modèle avancé de CAN4-
CLAY (comme celui de MOHR-COULOMB ; on note
d'ailleurs à la figure 15 l'indépendance des deplace-
ments horizontaux pour x
dèle utilisé) met en évid ence les moindres déplacements
horizontaux obtenus par la " gap-méthode rr. Vu que le
profil du sol à hauteur de la cunette n'est pas connu
avec précision, il ne faut pas accorder une confiance
excessive dans les ualeurs des déplacements calculés au

sommet de la cunette, mais la tendance est clairement
mise en lumière plusieurs fois au cours de cette étude.
L'avantage de la " gap-méthode " n'est pas de réduire
les tassements (ils sont identiques) mais de prë.server le
corps (asphalté...) de I'autoroute existante d'une traction
excessive due à des déplacements horizontaux. L'eff et
d'arc s'y avère d'ailleurs plus important. Il est remar-
quable de constater que des calculs plus récents
(BRINKGREVE, 1992) faits sous ce même modèle
quoiqu'avec quelques nouvelles hypothèses, et toujours
au moyen du logiciel PTAXIS dont l'implémentation a
cependant etê améliorê,e, ont confirmé les conclusions
présentêes ci-dessus.
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7. CONCLUSION

L'importance pour la pratique de l'ingénieur des mê-
thodes de calcul naditionnelles de la mécaniques des
sols a êtê constatée. Elles sont étonnamment encore
actuelles car elles peuvent donner simplement et rapi-
dement un ordre de grandeur du phénomène étudie et
servir d'étalonnage pour des modèles plus complexes.

Si des informations plus complètes et précises sont sou-
haitées, l'usage de modèles plastiques s'impose. Mais
cela coûte temps et fuavail pour déterminer les bons
paramètres et d'abord disposer des essais appropriés.
Les modèles plastiques pennettent de metfre en ê\n-
dence des phénomènes de second ordre comme l'in-
fluence de la cunette existante et le dêveloppement d'un
eflet d'arc, ou encore la découverte de I'avantage de la

" gap-méthode ". Celle-ci provoque en effet moins de
déplacements horizontaux à hauteur de I'autoroute exis-
tante et la prêsewe donc pendant l'élargissement. Enfin
le modèle avancé de CAI\4-CIAY semble tuès promet-
teur pour modéliser au mieux le comportement global
reel du sol.

L'intérêt de la rech erche et du développement de mo-
dèles de sol plus adaptés (tels que le modèle auancé
de CAM-CIAY) et de procédures de résolution nu-
mérique adéquates (telles que l'analyse par TAGRAI\-
GIEN réactualisé), et leur utilité pratique, sont devenus
de plus en plus évidents avec l'avancement de cefre
étude. Celle-ci a d'ailleurs permis d'adapter et d'amélio-
rer ces nouveaux modèles et procédures implém entêes
dans le programme d'elements finis PIAXIS, et d'en
tester la consistance.

Enfin des études complémentaires seraient appréciables,
notamment pour étudier l'influence de certains para-
mètues, améliorer encore le modèle de CAI\4-CLAY et
analyser le problèrne en situation non drainée en pre-
sence des drains.
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