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Boulance, érosion interne,
renard.

Les instabilités

sous ecoulement

A. MONNET

R L'analyse approfondie d'une belle série d’'essais réalisés
Soletanche Bachy. £ | par Skempton et Brogan sur des sols granulaires au sujet
6, rue Watford, a des risques d’entrainement permet de mettre en évidence
92000 Nanterre & I'existence d'un gradient critique de renard.
o Ce gradient critique et indépendant du gradient critique

de boulance établi par Tezaghi.

La combinaison de I'analyse des entrainements et de
I'utilisation des deux types de gradient critique ouvre la
possibilité d’'une prévision du comportement des
matériaux granulaires sous écoulement.

Boiling, washing out, piping.
Internal stability under water flow

A carefull analysis of an interesting set of experiments
completed by Skempton et Brogan about washing out in
granular soils allows to qualify a piping critical gradient.

The critical piping gradient and the critical boiling gradient
established by Terzaghi are not related.

Using the washing out analysis and the two critical gradients,
the actual internal stability of granular soils could now be
estimated.

Abstract
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Présentation

La majorité des accidents sur les ouvrages géotech-
niques sont en rapport avec les effets de 'eau, et parmi
ceux-ci, une proportion importante résulte de l'appari-
tion de renards qui sont eux-mémes le plus souvent la
conséquence d'une érosion interne. Mais la prévision
de ces phénomenes n'est pas évidente et il régne une
grande confusion dans la description des mécanismes
en jeu.

Une série d’essais réalisés par Skempton et Bro-
gan (1994) avait pour objectif de vérifier la validite
du critére d’érosion interne de Lau et Kenney. En
introduisant dans l'analyse 'hypothése que le
renard est une localisation de 1’écoulement dont
I'apparition est commandée par un gradient cri-
tique, il est possible de quantifier I'apparition de la
rupture dans tous les essais de Skempton et Brogan.
La rupture se produit par boulance lorsque le gra-
dient critique de Terzaghi est inférieur au gradient
critique de renard, et par renard dans le cas
contraire.

Il est alors possible de montrer que I'érosion
interne n’est pas rupture en elle-méme, mais qu'elle
entraine une chute du gradient critique de renard qui
peut conduire a des ruptures pour des gradients
beaucoup plus faibles que le gradient critique de Ter-
zaghi.

La mise en évidence d'un gradient critique d’appa-
rition du renard ouvre la perspective de pouvoir mettre
au point des méthodes de dimensionnement pour assu-
rer la sécurité des ouvrages vis-a-vis des instabilités
sous écoulement.

Gradient critique de Terzaghi
et boulance

Lorsqu’un échantillon de sol de porosité n, de
masse volumique des grains p., est soumis a un écou-
lement vertical ascendant d’un fluide de masse volu-
mique p,,, I'écoulement peut étre caractérisé par son
gradient, i, la variation du niveau piézomeétrique avec
la profondeur :

i Su
oz

Terzaghi a montré qu’il existe une limite, le gradient
critique de Terzaghi i, au-dela de laquelle I'équilibre
n’est plus assuré. Cette valeur limite du gradient résulte
des conditions d’équilibre général. La perte de charge,

N gﬁ_u ne peut étre supérieure au poids immergé
v &z
des grains (1 -n).(p; - py).g

1U=[1-n).[3£—1]

Pw

Pour les sols courants, la valeur du gradient critique
de Terzaghi est voisine de 1.

S’il n‘existe pas d’effet de bord, la rupture se pro-
duira pour le gradient critique de Terzaghi, que le sol
soit cohérent ou pulvérulent.
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La boulance

Le terme de boulance est consacré pour qualifier la
rupture du type analysé par Terzaghi, dans les sols
pulvérulents, lorsque le phénomeéne se place a la sur-
face, a I'émergence de 'écoulement. La boulance est
un phénomene d’instabilité générale. Sous l'influence
de I"écoulement, le sol se comporterait comme un
liquide.

Les lois générales de |'équilibre ne peuvent étre
violées, et, dans les mémes circonstances, dans un
sol cohérent, il se produira également une rupture.
Mais I'expérience montre que ses manifestations
sont beaucoup plus anodines : dans cette situation,
dans la pratique, on constate que la pression inter-
stitielle est partout identique & la pression totale,
sans autre manifestation immédiate. Il est possible
qu’a terme cette situation conduise a une perte de
cohésion, mais il n'est pas évident que cela soit tou-
jours le cas.

[ it
L'écoulement dans un massif

Si I'on passe du domaine de "échantillon & celui du
massif de sol granulaire, |'existence d’un gradient local
supérieur au gradient critique de Terzaghi n’est pas
interdit, 8 condition que la zone ou ce gradient est
dépassé reste confinée par des terrains stables. C’est le
cas des radiers injectés qui restent stables sous des gra-
dients de 3 a 5, pourvu qu'ils soient globalement en
équilibre.

Il est possible d'exprimer le critére de stabilité de
Terzaghi sous la forme plus générale : la valeur maxi-
male de la pression interstitielle est égale en tout point
d’un massif & la contrainte verticale totale. Sous cette
forme, le critére est en accord avec le cas des radiers
injectés.

Les hypotheses implicites
du modele de Terzaghi

L'analyse de Terzaghi suppose implicitement une
homogénéité des forces appliquées a toutes les
échelles. En réalité, pour les sols granulaires, quand
I'analyse descend a I’échelle de dimension du grain, ce
n’est pas le cas : les forces stabilisatrices qui résultent
de la gravité s’appliquent au volume du grain, et les
forces déstabilisatrices qui résultent de 1’écoulement
s'appliquent a sa surface.

En simplifiant, il est possible de dire que, pour un
grain donné, l'effet de la gravité varie comme le cube
du diamétre et 'effet de "écoulement comme ce der-
nier. Sous un gradient donné, en l'absence d’autre
force, la stabilité des grains fins est plus faible que
celle des gros. Pour retrouver I'équilibre global, les
grains fins doivent pouvaoir s’appuyer sur les plus
gros.

Or, cette condition n’est pas toujours assurée.



L'érosion interne
et les essais de Skempton

Dans le cas ou les grains les plus fins ne peuvent
pas s’appuyer sur la matrice, |'écoulement peut les
entrainer.

Au point de vue de la stabilité, de nombreux auteurs
ont cherché a dégager des régles et des lois de com-
portement permettant de maitriser le probléeme des
entrainements. Schuler a réalisé une revue des diffé-
rentes publications sur le sujet. En particulier, I'idée qui
revient a Lau et Kenney d’appliquer une condition de
filtre aux gros grains par rapport aux grains plus fins,
permet de définir un critére de mesure de la résistance
aux entrainements sous écoulement : sont réputés
stables les matériaux pour lesquels le rapport du
poids H passant au tamis entre les diametres d et 4 d,
divisé par le poids F passant le tamis de diamétre d est
supérieur a 1,0 (1,3 pour les sols laches).

Pour vérifier la validité du critére de Kenney,
Skempton et Brogan ont réalisé une série d'essais de
laboratoire dont les donnees principales sont rappelées
ici.

TR
Les essais de Skempton

Skempton et Brogan ont soumis a des gradients

La granulométrie des échantillons essayés par
Skempton est rappelée sur la figure suivante. Les maté-
riaux de base sont figurés en traits fins. Leurs princi-
pales caractéristiques figurent dans le tableau L.

Les mélanges A, B, C et D, entre le gravier G et les
sables §1, S2 et S3 figurent en trait épais sur le gra-
phique et leurs caractéristiques sont données dans le
tableau IL

Les valeurs de gradient critique d’essai citées dans
le tableau II sont un peu supérieures a celles indiquées
par Skempton dans le tableau IV de son article. En
effet, dans notre cas il sagit du gradient de rupture de
I"échantillon, alors que Skempton cite le gradient pour
lequel les entrainements sont généralisés a tout
I"échantillon.

-
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Diamétre des grains en mm

verticaux croissants une série de matériaux granulaires. noa g:;:;'é‘l’gsfie ds F'ensemhle des
Cinq matériaux de base ont été testés et utilisés pour Crain 4 distribiton ok estad mateials,
fabriquer quatre mélanges artificiels.
_ TABLEAUI Matériaux de base.
RER] TR A (P _'_{'53:-""' S | RS U J_A : F : i
Porosité n % 49 46 38 40 40
D50 (mm) 0,15 0,50 0,22 4,00 0,80
Perméabilité (m/s) 1.2.10* 3,210 1,52.104 3,7.10-* 2,5.10-°
Gradient critique théorigque i 0,84 0,89 1,02 0,99 0,99
Gradient critique d'essai i 0.69 0,90 101 - 1,05
Rapport i/io 0,82 1,01 0,99 - 0,16
~ TaBleaull  Caractéristiques des mélanges d’essai.
& [ " I i I i -.In- L [ __.:_j_ i .
R e e o e
Porosité n % 34 3 37.5 36,5
D50 (mm] 37 37 3.7 4,0
Permeéabilité initiale (m/s) 4,5.10°° 8,5.10-° 8,6.10-° 1,8.10-2
Perméabilité a la rupture (m/s) 1,810 2,210 6,2,10-% -
Gradient critique théorique i, 1,09 1,04 1.03 1,05
Gradient de rupture a l'essai i 0,28 0,37 1,00 1,00
Rapport i /i, 0,25 0.36 0,97 0,95

)
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Résultats des essais

La figure 2 donne a titre d’exemple les éléments de
I'essai sur l'échantillon A. L'indice de Kenney est donné
en surimpression sur la courbe granulométrique, son
échelle de valeurs est donnée sur l'axe de droite.

L’application du critére de Kenney a la courbe gra-
nulométrique de I'échantillon A montre que plus de
20 % des grains, ceux dont le diameétre est inférieur a
Z2mm peuvent étre entrainés.

L’essai confirme la forte instahilité de 1"échantillon.
Les premiers entrainements apparaissent pour un gra-
dient de 0,1. A partir de cette limite, la perméabilité
augmente (la courbe d’essai présente une concavité
tournée vers le haut). La rupture est obtenue pour un
gradient d’environ 0,28 soit 25 % du gradient critique
de Terzaghi.

Les résultats des essais montrent que dans le cas
particulier, le critére de Lau et Kenney permet effecti-
vement de prévoir l'érosion interne. Ce mécanisme de
migration des fines & travers la matrice plus grossiére
des échantillons a été parfaitement bien expliqué par
Skempton et il n‘est pas nécessaire d’y revenir ici.

Mais par contre, la prévision du gradient de rupture
avancée par Skempton n’est pas convaincante.

=g
Rupture des échantillons

Le poids total initial de "échantillon A est de 4 000 g.
A la fin du test, 225 g de matériau ont été entrainés. En
admettant que le volume total de I’échantillon est resté
inchangé, le volume de solide a diminué de 5,63 %. La

Courbe granulométrique et critére de kenney

100 . 5
80 — f . L a
70 | B ,!- . L --—4’!?'
= o Toe S Ry E
g e
aaa _  —— 3z
2 40 — T=— —= zé
30— - 7E i ] ] 25
20— | —iq
oS IR I i~ el :
0.001 0.01 0.1 1 10 100
Diamétre des grains (mm)
Courbe d'essai
BE-03
_. 4E03
)
E
»x
2
2E-03
O0E+00
0 0.1 gradient 02 03

' mei2 Essaisur I'échantillon A.
Experiment with A material.
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porosité du matériau est donc passée de 34 % & un peu
moins de 38 %.

Le gradient critique de Terzaghi aurait alors pour
valeur i = 1,02 plutét que les 1,09 de I'échantillon dans
I"état initial. Avec un gradient de rupture de 0,28 on est
tres loin du compte.

Il est donc nécessaire d'imaginer un autre méca-
nisme de rupture qui ne soit pas contradictoire avec les
conditions générales d’équilibre.

Le renard,
localisation des écoulements

Notre hypothése est ici qu'il est nécessaire que le sol
présente une compacité minimale pour éviter que les
hétérogénéités a petite échelle dans 'écoulement ne
s’amplifient.

Dans le cas contraire, si la compacité est insuffi-
sante, I"écoulement peut se localiser sur des lignes par-
ticuliéres. Si on admet que le phénoméne s’amorce, il
est évident que le flux va se concentrer sur ces tubes
de courant localisés. Le phénomeéne devient alors
explosif, car avec I'ouverture des « tubes » qui ne pré-
sentent pratiquement pas de frein & I"écoulement, la
perméabilité globale apparente va tendre vers zéro.

Il existe quelques bons arguments qualitatifs pour
supporter cette hypothése qui n'est pas contradictoire
avec les conditions générales d’équilibre :

1) Tout d’abord, il faut remarcuer cue des granulo-
métries parfaitement stables au sens du critére
d’entrainement de Lau et Kenney présentent des rup-
tures pour des gradients sensiblement plus faibles que
le gradient critique de Terzaghi. C’est par exemple le
cas du sable S1 qui présente une rupture pour 82 % du
gradient critique de Terzaghi dans les essais de Skemp-
ton. Le probléme n’est donc pas obligatoirement lié &
I'entrainement des fines.

2) Par ailleurs, sur la plupart des fonds de fouille
arrivés en rupture sous |'effet d’un écoulement ascen-
dant, celle-ci se manifeste par l'apparition d’un
maillage de petits renards, les zones situées entre ces
points restant tout a fait stables.

===
Parametres de stabilité

A priori, nous "avons dit plus haut, les forces stabi-
lisatrices, f,, sont proportionnelles au cube du diametre
des grains et les forces destabilisatrices, f, au diametre.
Pour un grain isolé dans un écoulement ascendant, les
valeurs de ces forces seraient :

1
f=2n.d%(pg—pw)-g
f,=d.n.v

Pour le grain au sein d'un massif, la force stabilisa-
trice f, conserve la méme expression. On peut faire
I'hypothése que I'expression de la force déstabilisatrice
va rester proportionnelle au diameétre du grain et a la
vitesse moyenne de |"écoulement v=k.i. Le gradient
limite qui commande la localisation, le gradient de



«renard », i, serait alors une fonction du rapport de ces

deux forces : .
[I—n]-(pﬁ —1)-(12
f e Pw
R

k

Sous la forme la plus simple, ce pourrait étre:

iy =C-S—icr

Si ces hypothéses sont exactes, en représentant les
essais dans l'espace (d, k) par le point :

e d15 (diameétre efficace de I'échantillon) ;

- i
L] k_krupmre . /(_r .

il devrait apparaitre une limite telle que :

— les essais pour lesquels la rupture est atteinte pour
le gradient théorique de Terzaghi seraient représentés
par des points situés de la limite ;

— les essais pour lesquels la rupture est atteinte pour
un gradient inférieur au gradient critique de Terzaghi
seraient représentés par des points situés sur la limite.

C’est ce qui semble apparaitre sur la figure 3, sur
laquelle sont indiqués les points r‘epresentatn‘s des essais
définis dans le tableau III. Les essais qu1 respectent la regle
de Terzaghi sont notés avec les paves vides et ceux qui la
violent avec les points gras. Dans les unités retenues, mil-
limetres pour le diamétre et métres par seconde pour la
perméabilité, la valeur du coefficient C serait de 0,010.

1l sera donc possible de prévoir le comportement
sous écoulement des sols qui ne sont pas sujets aux
entrainements en plagant leur point représentatif (d,,
k) sur le diagramme de stabilité (Fig. 4) :

1) si le point représentatif se place a droite de la
limite k(m/s) = 0,01.d*, (mm) la rupture sera obtenue
par boulance, pour le gradlent critique de Terzaghi, i;:

2) si le point représentatif se place a gauche de la
limite, la rupture sera obtenue par renard lorsque le

d

k = A

A priori, le choix du diamétre moyen d., paraitrait
plus représentatif des forces stabilisatrices. Le diamatre
d,, a été choisi ici initialement de maniére opportuniste,
s1mplement pour la raison qu'il est cité par Skempton et
évite une interprétation sur des courbes imprécises. A la
réflexion, c’est pourtant un meilleur choix, car il refléte a

1E-01

8

Parméabilité corrigée en mis
m
8

1.00 10.00 100.00
Diamétre D16 en mm

fG 3 Valeur K.i /i dans les essais de
Skempton.
k.i./i value in Skempton experiments.

1E-01

fG.4 Ligne critique de stabilité sous
écoulement.
Stability chart.

Il existe des estimations de la perméabilité a partir
de d,, (k = 0,0035.d 2 avec la perméabilité en m/s et le
chametre en rm]hmetres} Si la perméabilité est estimée
par cette méthode, la comparaison avec le critere
montre gue tous les sols sont stables. Ce qui attire
|'attention sur le fait que la perméabilité qui figure en
abscisse ne peut étre qu’une perméabilité vraie, mesu-
rée, et non une permeéabilité estimée a partir de la seule
courbe granulomeétrique. Reste cependant ouverte la
possibilité d'utiliser 'estimation de Kozeny.

L’approche utilisée ici revient au fond a utiliser la
valeur de la perméabilité comme mesure de la com-
pacité pour un sol de distribution granulométrique

la fois la perméabilité « standard » et |'effet de la gravite. donnée.
el lil  Données de la figure 3.

E oy DRV RO T . B Shlad = LB Gl 2B
D, (mm) 0,10 0.27 0,13 0,76 0,60 0,90 0,98 1,60
K prure (TV/S) 1,210+ 3,2.10+ 1,52.10"* 2,510 1,8.10-2 2,2.40-2 6,2.10-* 1,8.10°
iy 0.69 0,89 1,01 1,05 0,28 0,37 1.03 1,00
ler 0,84 0,90 1,02 0,99 1,08 1,04 1,00 1.05
k,'"fiﬂ 99.10-# 3,2.10-4 1,52.10-* 25.107 4,6.10-3 7.8.107 6,210 1,7.10°%
Rupture Terzaghi N O O O N N O N

|
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Il existe une différence de nature entre I'expression
du gradient critique de Terzaghi et celle proposée ici
pour le gradient critique de renard qui est seulement
une méthode d’estimation pratique d'une constante
physique qui n’est pas directement accessible.

=20
Renard et fracturation hydraulique

D’une certaine maniére, la notion de renard envisa-
gee ici est proche du phénomeéne de fracturation
hydraulique.

La présentation classique de la fracturation hydrau-
lique exprime que celle-ci apparait lorsque la pression
interstitielle imposée localement atteint la valeur de la
plus petite contrainte principale. Il est généralement
admis :

- qu‘il s’agit d’une contrainte horizontale, la pous-
sée au repos ;

—que la valeur de la poussée au repos peut étre esti-
mée par |'expression de Jacky, K, =1-sing;

- que l'angle de frottement augmente avec la com-
pacité.

Il est possible d’en déduire que la fracturation
hydraulique se produira pour une valeur de la pression
interstitielle d’autant plus faible que le matériau est
compact.

Or l'interprétation des résultats des essais de
Skempton et Brogan conduit & conclure, au contraire,
que l'apparition du renard se produira pour une valeur
de la pression interstitielle qui croit comme la compa-
cité.

[l est vrai que les deux formes de sollicitation sont
trés différentes. Dans les essais de fracturation hydrau-
lique, il s"agit de 'application ponctuelle d'une pression
interstitielle, sans modification des conditions au large.
Au contraire, dans les essais de Skempton et Brogan,
tout I"échantillon est soumis & 1'écoulement.

Influence des entrainements

Comme il a été dit plus haut, le critére de Lau et
Kenney permet de déterminer a partir de la granulo-
métrie si le sol est sujet aux entrainements.

Si des entrainements apparaissent, la compacité du
sol va diminuer, sa perméabilité augmenter. La valeur
du gradient critique de Terzaghi va diminuer légére-
ment, le diametre efficace va augmenter légérement et
la permeabilité probablement beaucoup plus. Au total,
la valeur du gradient critique d’apparition du renard va
diminuer rapidement.

Cette estimation du gradient critique de renard 4
partir des résultats de 'essai A et de I'expression iy =
0,010.i;.d %/k est représentée sur la figure 5. Le cai-
cul a ete falt en supposant que le diameétre efficace et
le gradient critique de Terzaghi restaient constants.
Le gradient critique de renard diminue rapidement et
recoupe la courbe du gradient d’essai pour une
valeur proche de la valeur du gradient de rupture
mesuré,

Dans le cas particulier, nous disposons des valeurs
d’essai pour calculer a chaque palier le gradient de
renard ce qui n'est pas le cas en général.
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On peut imaginer une méthode de prévision
d’apparition du renard a partir du critére de Kenney.
La mesure de la perméabilité initiale permet de caler le
coefficient de I'estimation de perméabilité de Kozeny
pour la granulométrie et la compacité initiales. En sous-
trayant a la courbe granulométrique les grains qui sont
tout a la fois libres au sens de Kenney et dont le dia-
metre est inférieur a la limite d’entrainement de Stokes,
il est possible de recalculer les nouvelles caractéris-
tiques du sol et de déterminer le gradient de renard.

1l est tout d"abord nécessaire de faire une estimation
du diameétre maximal d,, des grains qui seront entrai-
nés pour un gradient d’ BSSEII donné.

En prenant comme mesure de la vitesse v=Kk.i pour
le cas du grain dans un massif, on devrait avoir:

szc.‘Ik-%U

Pour calculer une estimation du coefficient C nous
ferons I’hypothése que dans |'essai A, la totalité du
matériau qui pouvait étre entrainé pour un gradient
donné l'a été. Comme 5,63 % du matériau a été
entrainé sous le gradient de 0,28, pour une pertméablhte
de 1,8.10-% m/s, ceci correspondrait 4 une valeur dy,
0,13 mm, la valeur de C serait d’environ 3,4 :

d,ﬂ[mm]=3,4v1’k-%”

Dans I'échantillon A, les grains les plus fins ont un
diametre de d, = 0,065. Le gradient de premier entrai-
nement devrait étre :

o fde ¥ e
ID = —— ] el
3,4 k
avec les valeurs initiales pour i et k, soit i, = 0,09, ce
qui est proche de la valeur 0, '10 notée par Skempton

Cela correspond également au point & partir duquel la
perméabilité commence a augmenter.

Au-dessous du gradient i, les caractéristiques du
sol restent constantes, mais au-dela toutes doivent étre
recalculées pour le gradient d’essai. La variation de la
porosité est immeédiate. Pour la perméabilité, elle peut
étre recalculée en utilisant I'estimation de Kozeny :

3
1
k=GB __ 3
“ (1-n)® " &?

B=f NPl
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Pour I'échantillon A, la valeur de C serait environ 3.
En utilisant cette valeur de la constante pour recalcu-
ler la perméabilité de I'échantillon en supprimant les
5% de grains les plus fins, la perméabilité passe a 6.10-2
m/s, ce qui est plus important que la perméabilité de
1,8.10°% observée a la rupture.

En fait, le temps de circulation sous gradient
constant n'est pas précisé par Skempton. A chaque
palier d’essai, la totalité des entrainements pos-
sibles se sont-ils réalisés ? La limite de ce qu’il est
possible de faire ressortir des essais de Skempton
est atteinte ici.

T
Influence de la turbulence

Dans ce type d’analyse, il sera nécessaire de
prendre en compte le passage a l'écoulement turbu-
lent, qui, en entrainant une diminution de la perméa-
bilité apparente, conduit & une amélioration de la sta-
bilité.

Transposition aux ouvrages

Dans le cas des ouvrages, les situations sont beau-
coup plus complexes que dans les essais de labora-
toire, et aussi diverses que les types différents
d’ouvrage.

Dans le cas, par exemple, d'un écoulement vers une
fouille protégée par un écran, comme schématisé sur
la figure 6, quelles sont les conséquences du concept
de gradient critique de renard introduit ici 7

Dans le cas particulier, il est possible de distinguer
trois zones ol les conditions sont trés différentes :

1) Dans la zone A, I'écoulement est dirigé vers le
bas, la pression interstitielle est plus faible que la pres-
sion statique et la contrainte effective horizontale plus
forte. L'apparition initiale d'un renard dans cette zone
n’est pas vraisemblable, Par contre, si le terrain n’est
pas autofiltre, les grains fins peuvent étre entrainés
facilement.

2) Dans la zone B, les écoulements sont plutot
horizontaux, ce qui rendrait les entrainements plus
difficiles que dans la zone A, mais la concentration
des lignes de courant sous le pied de I'écran, joue en
sens inverse. Les contraintes effectives qui s’oppo-
sent a l'ouverture de renards sont les charges verti-
cales. Il est peu vraisemblable d'avoir un renard dans
cette zone.

3) Dans la zone C, la situation est voisine de celle
simulée dans les essais de laboratoire. La création de

' #es Casd'un ouvrage.
In case of an actual
structure.

renards pourrait survenir si le gradient critique de
renard est initialement inférieur au gradient critique de
Terzaghi, ou le devient par érosion interne. Dans ce cas,
la perméabilité apparente va chuter et les débits vont
croitre, avec une intensification de |’érosion interne
dans les zones A et B.

Finalement, ce sont probablement les conditions
dans la zone C, celles que I'analyse permet de quanti-
fier, qui commandent |'apparition d’une situation cri-
tique. Pour I'éviter, il est nécessaire que le gradient
dans cette zone reste inférieur a trois limites que les
methodes, et les essais proposés plus haut permettent
de définir :

- le gradient critique de Terzaghi ;

- le gradient critique de renard ;

- une limite fixée par le taux d’entrainement maxi-
mal admissible.

C’est I'estimation de la distribution des gradients
autour de I'écran qui pourrait étre la plus grande diffi-
culté. En effet, la plupart des sols sont hétérogénes,
particulierement les alluvions. Le rapport des perméa-
bilités verticales et horizontales n’est pas une constante,
il est fonction de la géométrie. Il sera plus important
dans la zone C que dans les zones A et B. Mais il s’agit
la d’un autre sujet.

L &l
Conclusion

Il est certain que le critére de stabilité défini par le
gradient critique de Terzaghi est insuffisant et que sa
validité est limitée au cas des sols qui, tout a la fois, pré-
sentent une compacité suffisante et ne présentent pas
de risque d'entrainements.

L'introduction d’une seule hypothése supplémen-
taire, l'existence d'un gradient critique de renard, avec
pour valeur estimée :

2
a2 .

iH:O,O'].‘ k 1':T

permet de quantifier toutes les ruptures observées dans
les essais de Skempton et Brogan.

La limite d’application de |'expression du gradient
critique de Terzaghi proposée ici :

k(m/s) = 0,10.d? ,(mm)

repose uniquement sur les essais de Skempton et Bro-
gan. Des expérimentations et des analyses complé-
mentaires sont certainement nécessaires pour confor-
ter cette estimation et éliminer la possibilité que ces
essais comportent un biais caché.

Le critére de Lau et Kenney est un bon indica-
teur des risques d’'érosion interne et permet de
détecter les sols potentiellement dangereux. Cepen-
dant, il faut remarquer que les entrainements
n‘impliquent pas obligatoirement une rupture. Ils
peuvent cesser a un niveau acceptable. Cette pro-
priété est utilisée par les foreurs d’eau pour « déve-
lopper » les puits, ce qui le plus souvent se termine
sans degéat. Pour ces sols dangereux, la méthode
proposée avec l'utilisation de la formule de Kozeny
sera probablement fructueuse, mais les essais dis-
ponibles actuellement sont insuffisants pour fonder
une analyse.

)
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Dans la pratique, actuellement, en présence de
sols pour lesquels le critére de Kenney détecte un
risque d’entrainement, seuls des essais permet-
tront de déterminer le gradient critique de renard.
Ces essais devront étre conduits par paliers de
gradient, en s’assurant a chacue fin de palier que
les entrainements sont terminés pour le palier
considéré.

10
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Groupement pour I'étude
des Structures Souterraines
de Stockage (G.3S),

LMS (URA 317 - CNRS),
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91128 Palaiseau Cedex

Mesure de la perméabilite
des argiles sous contrainte
et temperature

Cet article présente les résultats d’essais réalisés au
moyen d'un appareil développé au G.3S pour I'étude de la
permeabilité des argiles sous contrainte et température
imposées. Les essais ont été réalisés sur une éprouvette
d’argile prélevée a 30 m de profondeur sur le site de
Provins. Cette éprouvette a été soumise a différents
gradients hydrauliques sous diverses températures. Les
résultats des mesures mettent en évidence I'influence de
la température sur la perméabilité de I'argile et montrent
que cette influence est due a des variations de la viscosité
de I'eau interstitielle. Ces résultats semblent toutefois
indiquer que la perméabilité est peu sensible aux
variations du gradient hydraulique.

Mots clés : argile, coefficient de perméabilité, viscosité,
température, gradient hydraulique.

Abstract

" Actuellement au Laboratoire
Central des Ponts et Chaussées,
58, boulevard Lefebvre, 75732 Paris
Cedex 15.

Measurement of the permeability
of clays under stress
and temperature

This paper present the tests results performed by means of an
apparatus designed in .35 to study the permeability of clays
under imposed stress and temperature. The tests were carried
out on a clay specimen taken from a depth of 30 m on the site of
Provins. This specimen was subjected to several hydraulic
gradients at various temperatures, The results highlight the
influence of temperature on the permeability of clay and show
that this influence is due to variations of the pore water
viscosity. However, these results seem to indicate that the
permeability is slightly sensitive to variations of hydraulic
gradient.

Key words : clay, coefficient of permeability, viscosity,
temperature, hydraulic gradient.
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Introduction

Les argiles comptent parmi les formations géolo-
giques envisageables pour le stockage des déchets
radioactifs qui dégagent de la chaleur, notamment a
grandes profondeurs, ol les massifs argileux sont
généralement stables et peuvent atteindre plusieurs
centaines de métres d’épaisseur. Ces formations font
donc l'objet de recherches théoriques et expérimen-
tales, in situ et en laboratoire, comme celles menées
actuellement au Groupement pour |'étude des Struc-
tures Souterraines de Stockage (G.3S, Ecole polytech-
nique) dans le cadre général de I'étude des couplages
thermo-hydro-mécaniques des milieux poreux saturés.

Les propriétés mécaniques et hydrauliques des
argiles conditionnent le comportement des ouvrages
de stockage et leur streté : la perméabilité est |'un des
parameétres physiques dimensionnants. Celle-ci doit
étre trés faible pour que les éventuels mouvements de
I'eau interstitielle, créés par des gradients hydrauliques
et thermiques, susceptibles d’entrainer les radionu-
cléides vers la surface, soient maitrisés durant toute la
période de leur activité.

Les méthodes expérimentales classiques utilisant
des systémes conventionnels (perméameétres a charge
constante ou variables, cedomeétre, triaxial) ne sont pas
adaptées a |'étude des propriétés hydrauliques des
argiles profondes peu permeéables sous contrainte et
température en raison de 'extréme faiblesse des débits
d’eau mis en jeu. La construction d’un appareillage spé-
cifique permettant de mesurer de trés faibles débits
d’eau sous l'effet d'un gradient de pression interstitielle
(i.e. gradient hydraulique) en fonction de la tempéra-
ture et de la contrainte de confinement exercées, s'est
donc avérée indispensable.

On décrit dans cet article la configuration du dispo-
sitif expérimental et le fonctionnement de chacun des
éléments qui le composent. On expose ensuite le pro-
gramme expérimental réalisé et la procédure d’essais
suivie, puis on analyse les résultats obtenus.

s Circnit hydraulique
— Circuit &lectrique

Bouchon

_f— Juints toriques
L —Corps de Ia cellule

__E—Tulon supérieur

— Pierre poreuse supérieure
B —Gaine

L —Résistance de chauffe

+— Echantillon

— Support d'échantillon

——Pierre poreuse inférieure

I
Appareillage

Dans sa configuration actuelle, I'appareillage est
composé d'une cellule de perméabilité qui en constitue
I'élément central et de systémes de mise en confinement,
de mise en pression d’eau différentielle, de chauffage et
de régulation thermique. Les figures 1 & 4 présentent les
coupes schématiques des installations décrites ci-aprés.

La cellule de perméabilité

Elle se présente sous la forme d’un cylindre rigide
en acier inoxydable, auquel est associée une résistance
électrique filiforme enroulée le long de sa face latérale
externe, et de certains éléments qui en constituent la
partie centrale nécessaire a la mise en place de I'éprou-
vette ; I'ensemble est placé a l'intérieur d’une enceinte
cylindrique pour l'isoler du milieu extérieur.

Cette cellule a la particularité de pouvoir supporter
une contrainte isotrope de confinement de 20 MPa sous
une température de l'ordre de 200 °C et de permetire
de mesurer de trées faibles débits d’eau de l'ordre de
quelques mm?/h. Elle est congue pour recevoir des
éprouvettes d’argile de 50 mm de diamétre, dont
|'épaisseur peut atteindre jusqu’a 50 mm.

Au cours d'un essai, I'éprouvette entourée latérale-
ment d’'une gaine de silastene résistant aux fortes tempé-
ratures est placée entre deux talons métalliques légére-
ment coniques, rigides et inoxydables. Des pierres
poreuses sont disposées entre |'éprouvette et les talons,
pour faciliter I'écoulement de 'eau interstitielle dans le cir-
cuit de drainage et empécher les particules argileuses
fines de s'y infiltrer. Le circuit de drainage est constitué
de tubes capillaires en acier inoxydable et de robinets. Les
tubes sont reliés aux pierres poreuses a travers de pas-
sages transversant les talons dans leurs axes. Les robinets
sont disposés en amont de certains éléments pour les iso-
ler du systéme et en aval d'autres pour leur mise a |'air ou
leur purge éventuelle. Une feuille d’aluminium est inter-
calée entre la gaine et I'éprouvette, pour répartir de facon
homogeéne la température a l'intérieur et autour de cette
derniére et, par conséquent, assurer son conditionne-
ment. La gaine est fixée sur les talons au moyen d'une
colle spéciale caractérisée par une bonne tenue aux fortes
températures et une bonne résistance a l'eau, pour empé-
cher toute infiltration possible du fluide de confinement
dans I'éprouvette. Le fluide de confinement utilisé est une
huile connue pour sa bonne tenue aux fortes tempéra-
tures. L'ensemble est immergé dans 'huile au moyen d'un
support dont les montants sont fixés sur le bouchon de la
cellule, qui est lui-méme vissé sur le corps de cette der-
niére. Des joints toriques en assurent |'étanchéité.

Manométre (25 MPa)
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Schematic diagram of the heating and thermal
regulation system.

R T
Le systeme de mise en confinement

Il permet d'appliquer a l'éprouvette, par l'intermé-
diaire du fluide remplissant la cellule (I"huile), une
contrainte isotrope de confinement ¢, au moyen d'un
contréleur de volume et de pression, ‘de réguler cette
contrainte au moyen d‘un accumulateur hydro-pneu-
matique de pression rempli d’eau et gonflé a l'azote et
de contréler sa valeur au moyen d’un manomeétre 4
cadran de 25 MPa de capacité placé entre 'accumula-
teur et la cellule de perméabilité.

Le systéeme de mise en pression
différentielle

Il permet d’exercer sur I'éprouvette, par I'intermé-
diaire du circuit de drainage, une pression d’eau diffé-
rentielle Au résultant de 'application :

—d’une pression d'eau u_, sur la face inférieure au
moyen d’un controleur de volume et de pression et sa
régulation au moyen d’un accumulateur hydro-pneuma-
tique de pression, via une cellule de dégazage remplie
d’eau désaérée, avec controle visuel continu au moyen
d'un manomeétre & cadran de 2,5 MPa de capacité ;
—d’une pression d’eau u__ sur la face supérieure et sa
régulation au moyen d’un’ contréleur de volume et de
pression de sorte que la pression différentielle Au =
- u,,, prefixée par l'expérimentateur,
constante tout au long de l'essai,

Ce systeme comporte en outre une vanne manuelle
qui permet, lorsqu’elle est ouverte, de mettre en com-
munication les faces inférieure et supérieure de
I’ eprouvette et dy équilibrer les pressions d'eau (u,, =

p] La pression interstitielle résultante étant la méme
en tout point de |'éprouvette, celle-ci est alors soumise
a une « contre-pression isotrope ».

La régulation de la pression différentielle s’effectue
par le biais d’un dispositif électronique approprié, ali-
menté en courant stabilisé au moyen d’'un stabilisateur
de tension via un onduleur qui lui assure une protec-
tion totale contre les coupures de courant et les varia-
tions brusques de tension éventuelles. Un potentio-
meétre associé a ce dispositif permet, lorsque la vanne
manuelle est fermée, d’établir directement une diffé-
rence de pression entre les faces inférieure et supé-

|nf
demeure
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rieure de I'éprouvette. La pression interstitielle résul-
tante est différente d'une section a l'autre de I"éprou-
vette, qui est donc soumise & un gradient hydraulique
dans son axe.

Le systeme de chauffage
et de régulation thermique

Il permet d’appliquer a I'éprouvette, par le biais de
I’élément chauffant (résistance électrique), une montée
ou une descente en température jusqu'a une valeur
égale a la température T préfixée par I'expérimentateur
et de l'asservir a cette valeur au moven d’un régulateur
autoadaptatif, appartenant a la génération des régula-
teurs mono-boucle a microprocesseur. La montée en
température peut s'effectuer soit en continu, soit par
paliers successifs, avec une vitesse comprise entre 10
et 15 °C/h. La baisse de température s’effectue unique-
ment par le flux de fuite de la cellule de perméabilité. La
constante de temps du systéme de régulation ther-
mique est ainsi fixée par la vitesse de descente en tem-
pérature, qui est une donnée résultant de la construc-
tion de la cellule (volume de confinement et isolation
thermique). Cette constante de temps thermique est de
'ordre de 3,5 °C/h a 70 °C.

Ce systéeme, dont 'alimentation électrique est assu-
rée via 'onduleur utilisé pour le systéme de mise en
pression hydraulique, comporte en outre un systéme
de sécurité thermique qui interrompt le chauffage dés
que la température mesurée dépasse la température de
service du dispositif expérimental. Cette derniére peut
étre définie sur une échelle comprise entre 0 et 400 °C
mais, pour des raisons de sécurité de I'appareillage, elle
a été limitée a 200 °C.

Les appareils de mesure

La mesure de la pression différentielle Au appliquée
a I'éprouvette s’effectue au moyen d'un capteur diffé-
rentiel de 0,7 MPa de capacité, auquel est adjoint un
amplificateur a faible bruit assurant son alimentation et
son équilibrage. La valeur mesurée de cette pression
est affichée a 'aide d’un multimeétre a affichage numé-
rique. La tension de sortie est calibrée de facon a ce
qu’une pression de 100 kPa corresponde a une valeur
de 1 volt sur le multimeétre.

La mesure du volume d’eau V sortant de 1'éprou-
vette s’effectue par mesure du déplacement du piston
du contréleur de volume et de pression, utilisé pour la
mise en contre-pression sur la face supérieure de
I’éprouvette. Le piston, dont la course maximale est de
20 cm pour un volume maximal de liquide a déplacer
de 200 cm?, est commandé par une vis a billes de pas
égal a 1 mm. La vitesse maximale de rotation de la vis a
billes est de 14 tr/min. La tension de sortie, comprise
entre 0 et 10 volts, pour le volume d’eau déplacé est
engendrée par une roue codeuse reliée a un convertis-
seur analogique-numérique, qui est lui-méme relié au
dispositif électronique utilisé pour réguler la pression
différentielle. Sa précision est de 0,2 volt.

La mesure de la température T au niveau de I'éprou-
vette s’effectue au moyen d’un thermocouple de type
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«K » d’une classe de précision de l'ordre de £+ 1°C a
25°C de température ambiante, qui délivre des
mesures comprises entre 0 et 600 °C,

Ty
L'acquisition des données

Au cours d’un essai, les signaux émis par les appa-
reils de mesure sont transmis au systéme d’acquisition
des mesures constitué d'un multiplexeur de voies et
relié & un micro-ordinateur. Ce systéme permet
d’effectuer des enregistrements automatiques des
parameétres mesurés a des cadences temporelles pre-
fixées par I'expérimentateur. Le micro-ordinateur
assure la gestion des données brutes, c'est-a-dire I'affi-
chage de ces derniéres sur I’écran sous forme de
courbes en fonction du temps et leur saisie en
meémoire de masse au moyen d’un logiciel du com-
merce.

Le matériau d'essai

Il s’agit d’une éprouvette de 50 mm de diamétre et
50 mm d'épaisseur découpée dans une galette d'argile
prélevée en front de taille a 30 m de profondeur en car-
riére souterraine sur le site de Provins, puis conservée
dans une chambre humide a 85 % d’humidité et régu-
lée a la température de 6 °C.

L’argile, constituée presque exclusivement de kaoli-
nite, présente les caractéristiques physiques moyennes
suivantes (Rousset, 1988) :

— densité humide : v = 21,4 kN/m?,

— densité des grains : Y, = 27 kN/m?,
—teneur en eau : w=16,9 %

— porositeé : n=0,32,
—degré de saturation : S, =97a100 %.

On notera une teneur en eau élevée et une porosité
faible, caractéristiques d’une argile plastique peu per-
meéable.

Programme expérimental
et procédure d'essais

La présente étude a pour but essentiel, d’'une part,
de vérifier le bon fonctionnement global de l'appa-
reillage et, d’autre part, de valider une methode de
détermination du coefficient de perméabilité des
argiles sous contrainte et température :

— la verification du fonctionnement de 1'appareillage
porte sur :

- la régulation de la température,

- la régulation de la pression différentielle,

- la régulation de la pression de confinement,

- la réponse des systemes de mise en confinement et

en pression d’eau différentielle aux variations de tem-
pérature ;
—la méthode expérimentale mise en ceuvre pour déter-
miner le coefficient de permeéabilité du matériau d’essai
est schématisée par le mode opératoire représenté sur
la figure 5.



OA - application d'une pression isotrope
de confinement.

Confinement

AB - montée en lempérature jusqu'h la

A valeur préfixée.
c BC - application par paliers de plusieurs
B I R gradients hydrauliques.

,,—"0 Gradient hydranlique
o

&

L
fG.5 Mode opératoire de I'essai de perméabilité

sous contrainte et température.
Procedure of the permeability test under stress
and temperature.

Cette méthode est basée sur la mesure en fonction
du temps de la quantité d’eau qui traverse |'éprouvette
soumise a un gradient de pression interstitielle résul-
tant de l'application a une température donnée de la
pression différentielle. L'opération peut étre répétée
pour plusieurs valeurs du gradient de pression intersti-
tielle et plusieurs températures dans la limite possible
de fonctionnement du dispositif expérimental (capacité
de la cellule, sensibilité des appareils de mesure). Un
débit d’eau est calculé pour chacune des opérations
réalisées et une valeur du coefficient de perméabilité
du matériau est déduite.

ST
Programme expérimental exécuté

II comporte un certain nombre d’essais répartis en
trois séries correspondant chacune & une température
donnée. Les essais sont identifiés par les valeurs pré-
fixées de la pression différentielle Au et de la tempéra-
tureT (tableau I).

La saturation du circuit de drainage est une opéra-

tion qui consiste a remplir les tubes capillaires du sys-
téme de mise en pression différentielle avec de 1'eau
distillée et a les purger par la suite afin de chasser les
bulles dair éventuellement présentes (I’argile étant
caractérisée par un degré de saturation voisin de
100 %, sa saturation préalable n’a pas été jugée indis-
pensable) ;
- les opérations réalisées a température constante a
partir de cet état initial consistent & faire varier dans
chaque série d’essais le gradient de pression inter-
stitielle par paliers de quelques jours et a mesurer en
fonction du temps le volume d’eau drainé de |'éprou-
vette, ainsi que les valeurs de pression différentielle
et de température effectivement appliquées. Au
cours de ces phases, la pression d’eau appliquée sur
la face inférieure de "éprouvette a été ramenée a 0,4
MPa. La distribution des paliers a été definie de
maniéere croissante pour une série d’essais et
décroissante pour la série suivante afin que, d'une
part, I'incrément de charge induit par le passage
d’une étape de chargement a l'autre soit faible et si
possible identique pour tous les essais et, d'autre
part, la durée nécessaire & son application soit relati-
vement trés courte par rapport au temps consacré
aux mesures du volume d’eau sortant de I'éprou-
vette.

Résultats des essais et analyse

Les résultats détaillés des mesures sont présentés
dans l'annexe A1l. L'analyse de ces résultats, dont la
liste récapitulative est donnée dans le tableau II,
conduit aux observations faites ci-apres sur la sensibi-
lité des éléments qui composent l'appareillage et leurs
performances.

TaBLEAUI  Liste des essais.
Tests list.
Série a1 2 3
N*® 01 02 | 03 04 05 | 06 ] o7 08 09 10 11 12 13
T(°C) 20 80 130
Au (kPa) 50 60 80 | 100 200 | 200 | 150 100 50 50 100 150 200

0
Procédure d'essai suivie

Elle comporte une phase initiale commune a tous
les essais et une phase spécifique a chacun d’entre eux :

— les opérations réalisés au cours de la phase initiale
sont les suivantes :

- montage de I'éprouvette dans la cellule,

- saturation du circuit de drainage,

- application d'une pression d’eau isotrope de
0,2 MPa,

- application d’'une pression de confinement de
5MPa,

- réglage du systéme de chauffage a la température
de 20 °C,

- stabilisation de l'ensemble pendant quelcques
heures.

Mesure de la température

L'écart enregistré entre la consigne T, et la mesure
T, est trés faible. Il I'est d’autant plus que la tempéra-
ture est élevée (voir encadré ci-apres). Cet écart peut
étre annulé en corrigeant l'équation d'étalonnage du
thermocouple au moyen des coefficients correcteurs
définis sur la droite de la figure 6.

o B . e
20 21,889 22,3‘;8 | 22.T‘i(j |
80 81,791 81,807 81,786 + 1,786
130 131,687 131,858 | 131,754 +1,754 1 5
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L'écart type et a peu pres constant a une tempé-

3
o | Taa s | ! rature donnée, mais croit légérement avec celle-ci
g ! (voir encadré ci-aprés). Le coefficient de variation
& * ‘ est extrémement faible. Il I’est d’autant plus que la
i 2 : N 2 température est élevée, ce qui correspond a une
4 | ‘ faible dispersion des mesures. Ceci constitue une
. i 1 preuve de la bonne qualité de régulation de la tem-
L pérature.
a 20 40 60 80 100 120 140 160
T (0
Température moyenne (°C) 22,110 | B1,786 [131,754
. HG.6 Droite de correction de la fonction Ecart type (°C) 0,381 0,422 0,465
d’étalonnage du thermocouple.
Calibration of the thermocouple. Coefficient de variation (%) 1.7 0,5 0.4
TABLEAUN  Récapitulatif des résultats d’essais.

Summary of tests results.

01 50 22,349 0,262 1,2 55,316 2,000 3.6 2,286 0.293 12,8
02 60 22,063 0,452 2,0 64,452 2117 3.3 2,51 0,207 8.3
03 20 80 22,007 0,474 21 88,635 1,603 1.8 3,422 0,225 6.6
04 100 21,889 0,457 2.1 114,400 1,967 1,7 4,995 0,200 4,0
05 200 22,150 0,260 1,0 231,630 1,650 1,0 13,900 1,760 12,7
06 200 81,791 0,414 0,5 231,902 1.343 0.6 17.103 1,662 97
o7 80 150 81,807 0,445 0.5 171,784 21 1.2 11.614 0,724 6.2
08 100 81,759 0,407 0.5 118,574 1,365 1.2 8,682 0,848 9.8
09 | 50 inexploitable

10 50 131737 0,485 0.4 55,159 1,823 33 18,884 1474 7.8
11 130 100 131,687 0,338 0.3 112,943 2,278 20 42,238 4,682 1.1
12 150 131,734 0,483 04 168,932 2,556 15 72,713 3,288 4,5
13 200 131,858 0.554 04 225,550 1,547 0.7 93,243 4,647 50

X - parametre désignant T, Au ou Q, X,. - consigne, X _ - mesure, m, — moyenne, o, — écart type, C, = 100° ¢,/m, - coefficient de variation exprimé

en %.

R
Mesure de la pression différentielle

L’écart entre la consigne Au_ et la mesure Au, est
important. Cet écart est d’autant plus grand que le gra-
dient de pression est élevé (voir encadré ci-apres). Ceci
peut s’expliquer par l'utilisation d’un potentiométre a
affichage numérique, mais a commande analogique,
difficile 4 étalonner avec précision, La figure 7 présente
les coefficients correcteurs a introduire dans 1'équation
d’étalonnage de la pression différentielle.
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50 I 55'159 55,316 55,238 + 5,238
100 112,913 118,740 | 115,306 + 15,306
150 168,932 171,784 | 170,358 + 20,358
200 225,550 231,902 | 229,694 + 29,694
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Au=1.157*Au-1,956
- 30—
£
2
3 W [
-
1-_?5 10 —_—
3 0 - ..=-"""-’A
|
P | |
(i 25 50 75 100 125 IS0 17§ 200 225

G 7 Droite de correction de la fonction
d’étalonnage du capteur de pression
différentielle.

Calibration of the differential pore water
pressure transducer.

Il est important de constater que I'écart type varie
peu pour un gradient de pression donné et est d’autant
plus faible que ce dernier est élevé (voir encadré ci-
apres). Le coefficient de variation est trés faible, ce qui
constitue un gage de bonne précision pour le dispositif
de régulation de la pression différentielle utilisé.

Gradient de pression

moyen (kPa) 55,238 |115,306 | 170,358 |229,694
Ecart type (kPa) 1,912 1,870 2,334 1,513
Coefficient

de variation (%) 35 1.6 1,4 08

On notera que la pression d’eau u, . appliquée sur la
face inférieure de l'éprouvette, qui est maintenue fixe
dans tous les essais, semble croitre légérement avec la
température, mais se stabilise au bout de quelques

heures.

VA
Mesure du volume d’'eau

Les valeurs calculées du débit d’eau peuvent don-
ner une idée sur le fonctionnement global du dispositif
expérimental, sur l'interaction entre le systéeme de
chauffage et de régulation thermique et celui de mise
en contre-pression et par consequent sur leur influence
sur les mesures du volume d’eau qui traverse I’éprou-
vette. Elles sont caractérisées par un écart type globa-
lement faible, qui semble augmenter avec la tempéra-
ture mais sans relation apparente avec le gradient de
pression interstitielle (tableau II). Cependant, leur coef-
ficient de variation apparait un peu plus élevé que ceux
du gradient de pression interstitielle et de la tempéra-
ture, mais varie dans des proportions acceptables. Ceci
peut s’expliquer par la présence probable de bulles
d’air dans le circuit de drainage, qui ont pour consé-
quence de modifier la trajectoire de I'écoulement de
l'eau a travers les interstices de I'éprouvette et nécessi-
tent une différence de pression importante pour les
faire deplacer. On peut constater sur certaines courbes
de variation du volume d’eau drainé en fonction du
temps l'existence de paliers qui traduisent la tortuosité
de I'ecoulement. Mais, il parait plus plausible que la rai-
son principale soit le mode de régulation adopté au
moyen d’'un contréleur de volume et de pression pour
lequel il faut un volume suffisant d’eau pour que son
moteur fasse un mouvement et davantage encore pour

un tour complet. Ceci a pu étre pallié par la saturation
du circuit de drainage.

ERT T
Mesure de la pression de confinement

La pression de confinement étant la méme pour
tous les essais, seuls des contréles visuels ont été effec-
tués de temps & autre au cours desquels on a pu consta-
ter une légeére baisse, mais sur une période assez
longue (2 a 3 semaines). Cette baisse peut étre attribuée
a la qualité de la régulation effectuée au moyen de
I'accumulateur hydropneumatique utilisé. Elle s’est
accentuéee aux fortes températures, mais sans consé-
quence directe sur les résultats des mesures, d’autant
plus que des réajustements ont été effectués a chaque
fois qu'un écart significatif entre la consigne et la valeur
lue sur le manomeétre a été enregistré. Par contre, le
gradient de pression interstitielle ne semble pas avoir
d’influence sur la pression de confinement.

Calcul du coefficient de perméabilité
et interprétation

Le coefficient de perméabilité k, déterminé en
régime permanent, est donné en fonction du gradient
de pression interstitielle Au appliqué a l'éprouvette a la
température T au moyen de l'expression suivante :

j=m
AVt
L1

S A

-

k=

™M
%

dans laquelle AV, désigne la quantité d’eau, de poids
volumique v, = 10 kN/m?, correspondant 4 I’enregistre-
ment i comptabilisé & l'instant t, depuis le début de
I'essai et m le nombre de mesures effectuées,
S = 19,635 cm? la section droite de I"éprouvette et
L =50 mm son épaisseur.

L'annexe A2 présente les détails de calcul du coeffi-
cient de perméabilité. Le tableau Il en donne les
valeurs pour les gradients de pression différentielle et
les températures appliqués & I'éprouvette.

Ces résultats appellent les remarques suivantes :

— I'écart entre la consigne et la mesure, aussi grand
soit-il, n'a aucune conséquence sur la fiabilité des
mesures et leur représentativité dans la mesure ot le
calcul du coefficient de perméabilité s’effectue non pas
en fonction des parameétres de consigne mais en fonc-
tion des paramétres mesurés, c’est-a-dire en fonction
du gradient de pression interstitielle et de la tempéra-
ture effectivement appliqués ;

- quant aux mesures caractérisées par des coefficients
de variation trés faibles, elles sont trés peu dispersées
et peuvent étre considérées comme excellentes
compte tenu de I'échelle de variation probable du
coefficient de perméabilité de I'argile en place entre
10-" et 100 m/s;

- l'influence de la température sur le coefficient de per-
méabilité est considérable, celle du gradient de pres-
sion interstitielle peut étre considérée comme négli-
geable.

1]
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. Tasteauli  Valeurs du coefficient de perméabilité k
de l'argile pour différentes valeurs de
pression différentielle Au et de
température T appliquées.

Values of the coefficient of permeability of clay
for various applied values of pore water
pressure Au and temperature T.

N | teo | aukpa) |Qmmvn) | k(102
01 22,349 55,316 2,16 2,76
02 22,063 64,452 2,43 2,66
03 22,097 88,535 3,50 2,79
04 21,889 114,400 4,80 3.02
05 22,150 231,630 13,74 4,20
06 81,791 231,902 16,73 5,10
07 81.807 171.784 11.40 4,70
08 81,759 118,574 842 5,02
09 - - = -
10 131,737 55,159 19,25 24,69
11 131,687 112,943 43,48 27.24
12 131,734 168,932 71,39 29,89
13 131,858 225,550 90,56 28,40

Selon la loi de Darcy, le coefficient de perméabilité k
est relié a la viscosité de I'eau 1 par 'expression suivante :

K==y,

ot k désigne le coefficient de perméabilité intrinséque
du matériau et y, le poids volumicque de I'eau.

Dans I'hypothése ol k est constant, I'évolution du
coefficient de perméabilité k en fonction de la tempéra-
ture T est donnée par |'expression suivante :

n(T,)
K(T)=K(T g
(T)=k[T,) ()

ou T, désigne la température initiale.

La figure 8 donne |'évolution du rapport des visco-
sités log, [n(T)/n (T )] en fonction de la température T.
Cette évolution décrit une courbe qui semble vérifier la
loi établie par Boisson et al. (1992) sur des roches argi-
leuses au moyen de l'expression suivante :

n(T) _ 1,3272(T, - T)-0,001053(T - T, F

1 -
PEOHT,) T+105
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fG.8 Loi de variation de la viscosité de l'eau
interstitielle en fonction de la température.
Variation of the pore water viscosity as a
function of temperature.

ouT, =20°C.

On notera une diminution importante de la visco-
sité de 1'eau interstitielle avec la température. Cette
diminution est traduite par une forte augmentation du
coefficient de perméabilité de l'argile.

E e
Conclusion

On notera la bonne qualité de régulation de
I'ensemble du dispositif expérimental, la fiabilité des
mesures et leur représentativité. On doit, toutefois, se
poser la question suivante : a défaut de donner des
valeurs représentatives du coefficient de permeabilité
de l'argile en place, ce dispositif surestime-t-il les
mesures ou plutot les sous-estime-t-il 7 Il est encore
trop tot pour répondre a cette question, et il faudra donc
amasser un grand nombre de résultats sur différents
types d'argiles pour en tirer une conclusion. Il faudra
aussi garder a l'esprit que la loi de Darcy, qui constitue
la base de la description de I'écoulement de 'eau dans
les pores de l'argile, n'est pas toujours en mesure de
décrire de maniére satisfaisante les propriétés hydrau-
licques des sols en place. La variabilité naturelle du maté-
riau peut constituer un obstacle majeur a une évaluation
correcte et précise de son coefficient de perméabilité
car, a I'échelle du massif, il peut exister des chemine-
ments préférentiels qui augmentent considérablement
la perméabilité d’ensemble par rapport a ce que 'on
peut mesurer sur de petites éprouvettes en laboratoire.

Les résultats obtenus mettent en évidence I'influence
de la température sur la perméabilité de 'argile et mon-
trent qu’elle n'est pas beaucoup influencée par le gra-
dient de pression interstitielle. Dans la gamme des gra-
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dients hydrauliques étudiés ici, on peut noter que le méme, de 1,5 a 2 fois supérieur a celui déterminé a 20 °C.
coefficient de perméabilité déterminé a 130 °C est5a 6 Ces variations peuvent étre attribuées a des variations
fois supérieur & celui déterminé a 80 °C qui est, lui- de la viscosité de l'eau interstitielle avec la température.
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Annexe 1.
Résultats des mesures
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Annexe 2.
Calcul analytiques

L'interprétation des résultats d’essais repose essen-
tiellement sur l'exploitation des mesures du volume
d’eau traversant l'éprouvette effectuées en fonction du
temps. L'examen des courbes correspondantes permet
de constater que, dans la gamme de gradients hydrau-
liques étudiés ici, il est possible de relier la vitesse
d’écoulement v de I'eau sortant de I'éprouvette au gra-
dient hydraulique i auquel elle est soumise par |'expres-
sion suivante :

v=ki,

qui n’est rien d’autre que la loi de Darcy, dans laquelle
k désigne le coefficient de perméabilité du matériau.
Dans cette relation :

- la vitesse d'écoulement est calculée au moyen de
'expression :
v=0Q/S,

dans laquelle S = 19,635 cm?® désigne la section droite
de I'éprouvette ;
- le gradient hydraulique est relié & la pression diffé-
rentielle par l’'expression :

i=Au/y L,
dans laquelle L = 50 mm désigne |'épaisseur de I'éprou-
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vette et y, = 10 kN/m? le poids volumique de I'eau. D'ou
I'expression suivante du coefficient de perméabilité :

k=Jul Q
S Au

Le débit Q est déterminé par minimisation de la
fonction :
=m
FQ=Y AV -QtF,
i=1
dans laquelle AV, désigne la quantité d’eau correspon-
dant a I'enregistrement i comptabilisée a l'instant t,
depuis le début de I'essai et m le nombre de mesures
effectuées.
La dérivée de F par rapport a Q égalée a zéro
donne:

d’ot finalement :
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Abandon des cavités salines

] Un intérét croissant est porté aux conséquences pour
£ I’environnement de I’abandon d’ouvrages souterrains.
a Parmi ces derniers, les stockages souterrains
Q) d’'hydrocarbures attirent l'attention depuis quelques
o= années ; dans le cas des cavernes dans le sel, I'intérét est

accru par plusieurs projets d'utilisation de telles cavernes
pour I'enfouissement de déchets, notamment des résidus
| de la production pétroliére. Plusieurs auteurs ont attiré
I’attention sur le scénario suivant : méme en 'absence de
déséquilibre thermique, la pression du fluide contenu
(saumure par exemple) dans une caverne fermée
augmente du fait du fluage naturel du sel. Un équilibre
est en principe atteint, lorsque la pression du fluide
devient égale a la pression naturelle des terrains. Mais, le
fluide ayant en général une densité plus faible que les
terrains, 'équilibre ne peut étre assuré simultanément en
tout point de la caverne ; surtout si celle-ci est de grande
hauteur, un excés de pression significatif existera dans le
fluide en haut de la caverne, avec un risque de
fracturation du massif, qui pourra tendre a se développer
vers le haut, jusqu’a faire débiter la saumure de la
caverne dans le premier aquifére surincombant. On
montre dans cet article que ce risque peut disparaitre si
on tient compte d’une certaine perméabilité du sel, qui
permet une relaxation de la pression du fluide. Le risque
l est alors limité a la période transitoire pendant laquelle
les déséquilibres thermiques initiaux se résorbent.

Abandonment of salt caverns

Solution-mined caverns are designed to be sealed and
abandoned one day. In some cases, wastes will be disposed in
the cavern before sealing. Due to increasing concern of
environmental and safety issues, the long-term behavior of
brine (or brine plus wastes) bubble initially enclosed in a cavern
has been analyzed by several authors who emphasize the
fracture risk due to progressive pressure build-up in the cavern
caused by brine heating and cavern creep. In this paper, we
examine rock-salt permeability : even if small, it results in some
pressure release and leads to a final equilibrium pressure that is
substantially lower, in many cases, than the lithostatic pressure.
Then. the fracture risk is restricted to the transient period during
which the initial temperature disequilibrium has not yet been
resorbed.

Abstract
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introduction

Depuis plusieurs années, un intérét particulier est
porté au comportement thermomécanique, apres leur
fermeture et leur abandon, des cavités souterraines
réalisées par dissolution. On pense ici aux cavités rela-
tivement profondes, comprises entre 500 m et 2 000 m
de profondeur, pour fixer les idées. Ces cavités se dis-
tinguent d’ouvrages souvent plus anciens et moins pro-
fonds, réalisés dans le contexte géologique de la frange
actuelle d'une formation salifére, fréquemment exploi-
tés avec interconnexion entre les cavernes, et visant
essentiellement & produire de la saumure, dont les
exploitations de 1'Est de la France (région de Nancy)
constituent un bon exemple.

L'intérét pour les cavernes relativement (ou trés)
profondes s’est accru d'une part en raison d’une sensi-
bilité accrue en matiére de protection de I'environne-
ment, qui conduit & s’interroger sur le devenir a trés
long terme des ouvrages souterrains créés par
’'homme ; et d’autre part en raison de plusieurs projets
dans lesquels d’anciennes cavernes souterraines sont
utilisées pour I'enfouissement de déchets industriels ou
chimiques. On peut citer par exemple Langer et al.
(1984), Wallner (1986), Cauberg et al. (1986), Bérest
(1990), Cosenza et Ghoreychi (1993), Ehgartner et Linn
(1994), You et al. (1994), Fokker (1995), Veil et al. (1997),
Bérest et Brouard (1996), qui ont contribué a divers
aspects de la discussion,

Les analyses mécaniques s’accordent le plus sou-
vent sur le scénario général suivant : si la caverne, au
moment de sa fermeture et de son abandon, contient
du fluide (de la saumure, en général), la pression de ce
fluide augmentera au cours du temps en raison de la
réduction de volume de la caverne associée au fluage
du sel, et de I"expansion du fluide provoquée par son
réchauffement (en effet, dans la plupart des cas envisa-
geables, I"équilibre thermique n’est pas réalisé au
moment de la fermeture). Langer et al. (1984) ou Wall-
ner (1986) ont montré que cet accroissement de pres-
sion conduit & un risque de fracturation dans les
cavernes de grande hauteur en raison de l’écart de
densite entre la saumure et le sel: la variation du
volume global de la caverne s’annule quand la pression
moyenne est en équilibre avec la pression des terrains ;
mais alors, en raison de I'écart des densités respectives
du sel et de la saumure, la pression de la saumure pré-
sente un exces dans la partie sommitale, o1 existent les
conditions d’une fracturation naturelle.

Ce type d’analyse néglige toutefois I'effet favorable
de la permeabilité de la formation salifére, qui permet
une certaine percolation de la saumure contenue dans
la caverne vers le massif rocheux. On va établir que
cette percolation peut diminuer significativement la
pression finale régnant dans la caverne.

Dans une premiére partie, on discutera séparément
les principaux phénomeénes physiques qui jouent un
role dans l'accroissement de pression :

—I'échauffement et la dilatation thermique de la sau-
mure ;

- la percolation de la saumure dans le massif ;

— le fluage de la caverne.

Puis on discutera successivement les effets -

—du fluage dans une caverne étanche ;
- du fluage combiné a la percolation ;
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—dufluage, de la percolation et de la dilatation de la
saumure combinés.

Cette derniére combinaison est évidemment celle
qui décrit le mieux les situations réelles, mais I'analyse
séparée des autres effets permet d’en apprécier les
apports respectifs.

On montrera que cette analyse permet une inter-
prétation assez satisfaisante de plusieurs observations
effectuées en place (mesure de l'accroissement de pres-
sion dans des cavernes fermées).

En conclusion, nous proposons des procédures sus-
ceptibles de réduire la vitesse de montée en pression
et la valeur maximale atteinte par la pression.

Contribution des phénomeénes
thermiques, mécaniques
et hydrauliques

Phénomenes thermiques - Effet du lessivage

Le lessivage des cavernes s’effectue en général au
moyen d’eau relativement froide (12 °C) provenant
d‘aquiféres superficiels. La température du sel est plus
élevée et croit avec la profondeur. Les valeurs sont
assez dispersées : la conductivité thermique du sel est
sensiblement plus forte que celle de la moyenne des
roches ; aussi la température dans le sel dépend-elle de
la profondeur du toit de la formation salifére et, évi-
demment, du contexte géologique local. On peut trou-
ver typiquement 45 °C & 1 000 m de profondeur et 55°C
a 1450 m de profondeur (gisement d’Etrez ; Hugout,
1988) ou 70 °C a 1 500 m de profondeur (gisement de
Tersanne ; Hugout, 1988) ou encore 100 °C & 2 000 m de
profondeur (gisement de Vauvert; You et Valette,
1994). Au cours du lessivage, I'eau douce injectée dans
la caverne dissout le sel ; sa température augmente, par
mélange avec le sel dissous et par conduction ther-
mique de la chaleur du massif vers la caverne. Le bilan
thermique global est assez compliqué, parce que la dis-
solution du sel gemme contenant des impuretés (sul-
fates principalement) est un processus plus ou moins
endothermique et que, dans le puits, I'eau douce injec-
tée et la saumure soutirée, plus chaude, échangent de la
chaleur. Ce bilan dépend en particulier de I'histoire des
deébits d'injection d’eau douce. Au total, 4 la fin du les-
sivage, la température moyenne de la saumure est
intermédiaire entre celle de I’eau douce injectée et celle
du massif salifére et plutét plus proche de la premiére,
Brouard et al. (1997) ; ultérieurement, si cette saumure
demeure dans la caverne, sa température augmente
lentement et tend vers un équilibre avec la température
du massif rocheux.

Une conclusion analogue vaudrait si, a I'issue d’une
période d’utilisation de la caverne pour le stockage
d’hydrocarbures, celle-ci était remplie de saumure ou
d’eau douce (qui se saturerait assez vite en sel), puis
abandonnée.

L’évolution de la température de la saumure aban-

donnée dans une caverne peut étre calculée simple-

ment, au prix de quelques hypothéses qui sont, pour
'essentiel :



1) La chaleur est transportée du massif, plus chaud,
vers la caverne, plus froide, par conduction thermique,
selon la loi de Fourier. Des valeurs typiques de la
conductivité et de la diffusivité thermiques du sel
gemme sont respectivement K=6 W/m/°C et
k=3.10""m¥s.

2) La chaleur qui traverse la paroi de la caverne aug-
mente la température moyenne T, de la saumure. On a
donc les deux relations :

8T

— =k AT
dt

- R3da=p.C,VT

dans le massif
& la paroi

ou p.C, est la chaleur spécifique volumique de la sau-
mure et V est le volume de la caverne.

3) La température dans la caverne est a4 peu prés
uniforme, la saumure étant brassée par thermoconvec-
tion. La figure 1 illustre cette idée : on a effectué une
mesure de température dans la caverne Ez53 en 1996,
soit quatorze ans apres la fin du lessivage; aprés une
telle durée, dans cette petite caverne, la température
moyenne est redevenue égale & celle du massif envi-
ronnant. Suivant I'axe du sondage, le gradient vertical
de température est sensiblement plus faible dans la
saumure que dans le massif. Pourtant la conductivité
de la saumure est plus petite que celle du sel gemme,
d’un facteur 10 environ ; de sorte que, si la saumure
était immobile, le gradient de température y serait sen-
siblement plus fort. C’est donc que le gradient géo-
thermique, a lui seul, engendre un brassage efficace de
la saumure ; on peut attendre qu'il en soit a fortiori de

Ez53 - Le 22 février 1996
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Temperature evolution vs depth along the Ez53
cavern axis (February 1996).

méme si, de plus, les températures moyennes du sel et
de la saumure sont distinctes, comme c’est le cas aprés
un lessivage.

En négligeant la « résistance de contact » (c’est-a-
dire un écart éventuel de température entre la saumure
et le sel a la paroi), on peut compléter les relations pré-
cédentes par une condition de continuité a la paroi :

T=T(t)  alaparoi:

Le systéme obtenu peut étre aisément résolu par un
calcul sur ordinateur. Si on néglige I'histoire thermique
de la caverne avant la fin du lessivage, I'écart entre la
température du massif & la profondeur de la cavité
T,=Tg(z) et la température moyenne de la saumure
contenue dans la caverne, soit T (t), évolue suivant une
loi de la forme:

Ty, = T,(8) = [T, = T, (O)] u{ti] (1)

ol t_désigne le « temps caractensthue » du processus
d’échauffement, apres lequel environ 75 % de 'écart
initial de température est résorbé. Pour une cavité
sphérique, et plus généralement une cavité peu élan-
cée, ce temps est :

213
t= ‘f“( @)

ou V est le volume de la caverne (en m?. Pour une
caverne de 8 000 m® environ, le temps caractéristique
est environ t. =1 an; pour une caverne de 500 000 m?,
on a t_= 16 ans. Ce dernier chiffre doit étre mis en
exergue : pour une grande caverne, le processus de
réchauffement de la saumure est trés lent. (Pour une
cavité trés élancée, de rayon R, on obtient des conclu-
nR*

4k -

La fonction ¢ = @(u) avec u = t/t_ de la formule (1)
peut étre déterminée prec1semen’t pour une forme
cylindrique, on peut consulter Ehgartner et Linn (1994);
pour une forme spherique, la fonction ¢ est donnée
dans Bérest et al. (1979). On a par définition @(0) = 1,
(1) = 0,25 et I'évolution de la température sera donnée
par:

sions analogues avec t. =

Ti(t) =—[Tp - Ti( O)] u]/t,_, u=t/t, (3)

Il est rare qu’on mesure directement |'évolution de la
température au cours du temps dans une caverne ; on
observe plutot ses conséquences (l’accroissement conco-
mitant de pression, dans une caverne fermée ; ou I'écou-
lement de la saumure par la téte de puits, si cette derniére
est laissée ouverte) qui peuvent souvent étre mesurées
avec précision. Ces points seront discutés au paragraphe
suivant ; un exemple de mesure directe de |'évolution de
la température est représenté sur la figure 2.

Gaz de France a mesuré la température de la sau-
mure a différents instants apreés la fin du lessivage en
descendant un thermomeétre a la méme profondeur
dans la caverne Ez53, dont la profondeur est 950 m et le
volume est 7 500 m? environ (ou un peu moins ; mais
plutot proche de 8 000 m* si on englobe le puisard
d’insolubles sédimentés au fond de la caverne). Immé-
diatement apres la fin du lessivage, la température de la
saumure était T(0) = 28 °C, qu'il faut comparer 2 la tem-
pérature naturelle du massif T, = 45 °C. Dans cette
caverne (qui est petite) on vérifie que 60 % de 1"écart
initial de température est résorbé aprés 8,5 mois (le cal-
cul prévoit 75 % apreés 12 mois).

2
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fic.2 Température mesurée dans la caverne
Ez53 a différents instants aprés la fin du
lessivage, de juillet 1982 a mai 1983.
Temperature as measured in the Ez53 cavern at
different moments after the end of leaching,
from July 1982 to May 1983,

RS TR
Dilatation thermique

Si la caverne est ouverte en téte de puits, le réchauf-
fement produit une dilatation thermique de la saumure,
de sorte quun certain débit sera expulsé naturellement
de la caverne. Le coefficient de dilatation thermique de
la saumure est o = 4,4.10-% °C-' selon Boucly (1981) ;
ainsi le débit qui sera expulsé de la caverne peut étre
exprimé comme suit :

Qu=aVT, (6)

ou T est la dérivée par rapport au temps de la tempéra-
ture moyenne de la saumure contenue dans la caverne.
Par exemple, Hugout (1988) a mesure le débit expulsé
par la caverne Ez53 (voir Fig. 3) pendant les jours 50 &
90 et 263 a 360 (comptés depuis la fin du lessivage) ; le
débit observé est un peu plus grand que ce gu’on aurait
pu attendre des mesures de température citées plus
haut. En effet, en moyenne entre les jours 31 et 81, I'élé-
vation mesurée de température est de 0,057 °C par jour,
qui produirait, pour un volume de 7 500 m? de saumure
environ, un debit expulsé Q, = 190 litres par jour, ce
qui est plus petit que le débit mesuré. Il existe une
incertitude sur le volume mais elle ne peut expliquer
"écart observé (une mesure sonar effectuée en 1982 a
donné un volume V =7 100 m? avec une incertitude de
5 % ; de plus le sonar ne « voit » pas le volume du pui-
sard rempli d'insolubles sédimentés (5 a4 10 % du
volume total) ni le volume de la saumure piégée entre
les sédiments ; de sorte que 7 500 m® est une valeur rai-
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fG.3  Débit expulsé de la caverne Ez53 pendant
les deux phases ou elle était ouverte ; les
jours sont comptés a partir de la fin du
lessivage de la caverne.
Flow expelled from the Ez53 cavern when
opened. Time origin is the end of leaching.

sonnable du volume réel de saumure). La raison de
I'"écart entre débit prévu et débit mesuré, on le verra,
tient pour l'essentiel a 'effet additionnel de la réduc-
tion du volume de la caverne par fluage.

En combinant les relations (2) (3) (4), il apparait que,
toutes choses eégales par ailleurs (c’est-a-dire notam-
ment pour les memes valeurs du temps réduits /tJ, le
débit varie encore comme la puissance 1/3 du volume
de la caverne, ou encore comme sa dimension caracte-
ristique :

th == [TH - T|[O]]

ou [T, - T,(0)] est I’écart initial de température. En
d’autres termes, si le débit est de 200 litres/jour dans
une caverne de 8 000 m®, sa valeur au cours des pre-
miers mois aprés la fin du lessivage dans une caverne
de 512 000 m*, qui est 64 fois plus grosse, sera
800 litres/jour ; toutefois ce débit décroitra plus lente-
ment dans la grosse caverne.

BN T
Compressibilité de la caverne

La saumure, mais aussi le sel gemme, présentent
une certaine compressibilité. Quand on injecte dans
une caverne fermée un débit Q de saumure, |'accrois-
sement concomitant de pression P, dans la caverne est:

Q=BVP, (5)

ou V est le volume de la caverne et B et le « facteur de
compressibilité » qui est la somme du facteur de com-



pressibilité de la saumure (environ B, = 2,7.10- " Pa™") et
du facteur de compressibilité de la caverne (typique-
ment B, = 1,3.10-° Pa- ' pour une cavité de forme régu-
liere.

Ainsi une valeur typique du facteur de compressi-
bilité est p =4.10" ' Pa~" (Boucly, 1982) ; elle signifie que
dans une caverne fermée de 500000 m® I'injection de
1m?® de saumure additionnelle conduit & un accroisse-
ment de pression de 5 kPa (0,05 bar).

Colin et You (1990) proposent une valeur légére-
ment supérieure, p = 5.10-" Pa-' pour les cavernes (de
forme cylindrique) du site de Manosque (France). Le
facteur de compressibilité peut étre plus important si
la caverne contient une poche de gaz, méme de faible
volume. Bérest et al. (1997) rapportent une valeur de
B=11.10""Pa~' dans une caverne comportant une
poche de gaz occupant environ 0,5 % du volume total.

(SR
Perméabilité du sel

Le sel a longtemps été considéré comme parfaite-
ment imperméable ; il est vrai que sa permeéabilité est
extrémement petite (un sel pur et intact posséde une
perméabilité intrinséque qui est typiquement inférieure
ou égale a K =102 m?; a I'échelle d'une formation sali-
fére on peut avoir K = 10-* m? a 10- ¥ m?, Durup, 1994).

Au laboratoire, il est nécessaire d’étre trés soi-
gneux car le prélevement d’'échantillons, leur trans-
port, leur préparation peuvent augmenter la perméa-
bilité de plusieurs ordres de grandeur. Des progrés
récents dans I'expérimentation et 'interprétation
(Spiers et al., 1987 ; Peach, 1991 ; Le Guen, 1992) font
penser qu'une compréhension et une modélisation
des phénoménes de perméabilité dans le sel ne sont
pas hors de vue.

Nous adopterons dans cet article un point de vue
plus empirique en utilisant les enseignements des
essais in situ. Par exemple, dans le site d’Etrez, Durup
(1994) a effectué un essai d’un an sur un découvert
d’une centaine de métres de haut d'un sondage, a
1000m de profondeur, en augmentant progressive-
ment la pression en téte de puits, depuis la pression
atmosphérique jusqu'a la pression de fracturation, par
étapes successives d'une durée d’un mois environ. Ses
conclusions étaient :

— Le débit percolant dans le massif est proportionnel &
la pression appliquée en téte de puits, de sorte que la loi de
Darcy s'applique (globalement) au comportement hydrau-
lique du puits ; de plus, la pression de pore naturelle
sembile égale au poids d'une colonne de saumure montant
Jjusqu'a la surface du sol, soit P_ (MPa) = 0,012 z (m). Cette
distribution de pression sera dite halmostatique par analo-
gie avec la pression hydrostatique (P_ = 0,01 z) ou lithosta-
tique (P, = 0,022 z). 1l faut remarquer que cette valeur ne
peut étre expliquée par des arguments simples; elle peut
dans certains cas refléter 'histoire récente de la caverne
plut6t que la véritable pression naturelle de la saumure.
Sur le site du WIPP, au Nouveau Mexique, la pression
naturelle parait plus élevée que la valeur proposée.

- La perméabilité (globale) intrinséque est K =
6.102° m?,

1l ne faut évidemment pas inférer sans precaution
de ces conclusions (globales) des affirmations relatives
a la permeéabilité (locale) du sel. En effet :

- Le sel d’Etrez contient approximativement 10 %
d’impuretés (argiles, anhydrite) dont une part se pré-
sente sous forme de lits horizontaux. 1l est possible
qu’une partie significative de la percolation observée
s’effectue dans ces niveaux particuliers.

— Par ailleurs, on sait que la perméabilité est trés for-
tement influencée par I'histoire des contraintes aux-
quelles le sel a été soumis. Par exemple, Cosenza et
Ghoreychi (1993) ou Hunsche (1991) et Critescu et
Hunsche (1993) suggérent une distinction entre un
domaine contractant (faibles contraintes déviatoriques,
forte pression moyenne) dans lequel le fluage visco-
plastique est de type associé (c’est-a-dire sans change-
ment de volume) et un domaine dilatant (grandes
contraintes déviatoriques) dans lequel des déforma-
tions irréversibles substantielles surviennent, accom-
pagnées d'une augmentation considérable de la per-
méabilité (plusieurs ordres de grandeur). Ainsi dans le
site du WIPP au Nouveau Mexique, ou la perméabilité
du massif naturel est trés faible (moins de K = 10-#m?),
on a pu mettre en évidence un accroissement de plu-
sieurs ordres de grandeur de la perméabilité au voisi-
nage des parois d’un puits de la mine (Dale et Hurtado,
1997). On peut imaginer qu'un phénoméne analogue
survient dans un sondage, ou aux parois d'une caverne
souterraine, de sorte que la perméabilité apparente
mesurée serait largement influencée par des effets de
paroi. Toutefois, on ne dispose d’aucune preuve directe
d’un tel phénomene, et I'analogie entre un puits de
mine ou une galerie (soumis & la pression atmosphé-
rique) et un sondage (soumis & une pression de sau-
mure significative) ne peut étre faite sans précaution
(Nguyen Minh Duc, communication personnelle).

Il faut reconnaitre qu‘il subsiste des incertitudes
d’interprétation ; néanmoins dans la suite nous adop-
terons la notion « utile » de perméabilité au sens de
Darcy de la formation salifére et nous ferons varier la
perméabilité intrinséque dans la fourchette K = 10-# m?
aK=10""m?

Fluage

D’innombrables travaux ont été consacrés aux
diverses facettes du comportement rhéologique du sel ;
ils ne semblent pas avoir épuisé le sujet, dont la com-
plexité est fascinante (voir par exemple Hardy et Lan-
ger, 1984 et 1988 ; Ghoreychi et al., 1996 ; Aubertin,
1997). Néanmoins, la plupart des auteurs s’accordent
sur les caractéristiques principales du comportement
de ce matériau :

- Le sel se comporte comme un fluide : il s"écoule
sous des charges déviatoriques méme tres faibles.

- Le sel est un fluide non-newtonien : sa vitesse de
déformation de distorsion est proportionnelle & une
puissance élevée (de 3 & 5 typiquement) de la
contrainte deviatorique appliquée, Pour une structure
telle qu’une cavité souterraine, cette propriété signifie
ue la vitesse de fermeture d’'une caverne (c’est-a-dire
la vitesse de variation relative du volume) est propor-
tionnelle a une puissance élevée de |'écart entre la
pression lithostaticue et la pression interne dans la
caverne.

- La vitesse de déformation est fortement influen-
cée par la température, elle s’accroit de deux ordres de

grandeur quand la température augmente de 100 °C. 97
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Les deux effets (de 'écart de pression et de la tem-
pérature) se combinent lorsqu’on fait varier la profon-
deur de cavernes remplies de saumure et ouvertes a
I'atmospheére. A une profondeur de 1 000 m, la pression
lithostatique est de I'ordre de P, = 22 MPa, la pression
dans la caverne ouverte a la surface (pression halmo-
statique) est P(0) = 12 MPa, la température de la roche
est T, =45 °C ; la diminution de volume en régime per-
manent est typiquement 2,5.10-* par an (cette valeur a
été mesurée par Bérest et Blum (1992) pour la caverne
Ez53 citée plus haut, huit ans apreés la fin du lessivage).
A une profondeur de 2 000 m, cette vitesse serait aug-
mentée par un facteur 100 au moins, en raison de
I"accroissement conjoint de la température et de la
pression naturelle des terrains.

Pour estimer des ordres de grandeur, on suppose
dans la suite que le régime permanent de fluage peut
étre décrit par I'évolution suivante de la variation de
volume au cours du temps :

.V
& = Ve -B(Py —P)™ (6)

[+
ot B=B(T)=Ae [T o T J et ou le signe « moins »

tient a4 ce que le volume de la caverne diminue (V < Q).
La pr‘essmn lithostatique P, est exprimée en MPa (on a
a peu pres P, = 0,0222), P, est la pression régnant dans
la caverne, z étant la profondeur de la caverne en
métre, T* est la température absolue du massif rocheux
(exprimée ici en Kelvin) ; T*, est la température de réfé-
rence (45 °C, ou 318 K) ; R est la constante des gaz par-
faits, qui fixe l'unité d’énergie. Un ensemble raison-
nable de valeurs des parameétres est :

Q*R*=5360K!

m=3

A=2510"7 (année) !

Avec ces valeurs, le fluage de la caverne, qui est
2,5.10~*an"" 4 1 000 m de profondeur, vaut 2,5.10-% an-!
a 2 000 m de profondeur, si on suppose qu‘il y régne
une température de 100 °C ; l'accroissement de 1’écart
de pression est responsable d'une multiplication par 8
de la vitesse de fluage (I'effet de l'accroissement de
température est une multiplication par 12).

Ces valeurs numériques ne sont pas universelles ;
les expériences de laboratoire donnent souvent des
valeurs du coefficient m plus élevées, jusqu'a m = 5. En
revanche, la valeur du coefficient Q*/R* est proche de
celle donnée par Pfeifle et al. (1996) pour le sel d’Avery
Island. Les auteurs ont bénéficié a ce propos des com-
mentaires de Gérard Vouille, 1996.

Effets combinés des phénomenes
thermiques, mécaniques
et hydrauliques

Effet du fluage seul

Ayant analysé les divers facteurs qui provoquent la
montée en pression dans les cavernes fermées, on envi-
sage dans la suite les effets qui résultent de la combi-
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naison de ces facteurs. Il est commode d’examiner suc-
cessivement des modéles prenant en compte un
nombre croissant de facteurs, en commencant par le
fluage seul. Ce premier modéle a un sens si la saumure
a été laissée au repos avant fermeture de la caverne
pendant un temps long vis-a-vis du temps caractéris-
tique thermique, t_= V#%/(4k), de sorte que la tempéra-
ture moyenne de la saumure dans la caverne n ‘est pas
tres différente de la température du massif rocheux ; et
si on peut négliger la percolation (c’est d’autant plus
légitime que la perméabilité du sel est petite et que la
caverne est grande).

L’effet du fluage est de diminuer le volume de la
caverne, donc d’augmenter la pression dans celle-ci, ce
qui ralentit progressivement la vitesse de fluage. Pour
simplifier les estimations, on suppose qu’un régime
permanent est atteint a chaque instant (cette hypothése
est raisonnable dés lors que, comme il apparaitra plus
loin, le processus est lent).

Par ailleurs, en raison de la compressibilité de la
caverne, nous avons :
Vv .
—+BP, =0
=+ BP,
et, en combinant la relation précédente et la relation (6)
puis en intégrant par rapport au temps, il vient, pour

I'évolution au cours du temps P, =P (t) de la pression de
la saumure :

PR_Pl[t] .
pﬂ-R(tJ)“{1+

(m —1)B[P,
p

avec typiquement m = 3, B = 4.10-* MPa"". La vitesse
initiale de montée en pression sera 0,625 MPa.(an)"’
dans une caverne fermée située a 1 000 m de profon-
deur, pour laquelle B = 2,5.10-7 (MPa) ™(an)' et I'écart
entre la pression lithostatique et la pression halmosta-
tique est P, — P (0) = 10 MPa. A une telle profondeur,
cette dlfferenr,e sera divisée par 2 apreés 8 ans et divi-
sée par 10 apreés 8 siecles environ.

Les ordres de grandeur sont trés différents pour
une caverne située a 2 000 m de profondeur, pour
laquelle B = 3.10-° (MPa) ™(an)-' et P, - P(0) = 20 MPa ;
I'échelle de temps sera réduite par un facteur legere—
ment inférieur & 50 ; autrement dit I"écart entre la pres-
sion lithostatique et la pression intérieure sera 10 MPa
(division par 2) aprés 2 mois, et 2 MPa (division par 10)
apres 16 ans.

Ces résultats seront confrontés plus loin aux don-
nées de terrain.

Ainsi, dans une caverne fermée et parfaitement
imperméable, I'augmentation (due au fluage) de la pres-
sion de la saumure, qui tend vers la pression lithosta-
tique, voit sa vitesse considérablement réduite avec le
temps ; toutefois, le phénoméne voit sa vitesse augmen-
ter considérablement avec la profondeur.

Il faut noter que ces conclusions ne dépendent pas
des dimensions de la caverne ; elles seraient confirmées
et accentuées si 'exposant m dans la loi de comporte-
ment non linéaire du sel était égal & 4 ou 5, évaluation
qui peut étre réaliste dans bien des cas.

1
—P.(Ollm“t}1-m

® Risque de fracturation

Pour l'instant, la dilatation thermicue et la percolation
n’‘ont pas été prises en considération, leur influence sera
discutée par la suite ; on discutera d’abord la nature de
I'état final atteint a la fin de la montée en pression. Ainsi



qu’on I'a indiqué en introduction, on verra qu'un équi-
libre stable ne peut étre atteint, dans beaucoup de cas,
comme |‘ont observé de nombreux auteurs, par exemple
Langer et al. (1984) ou Ehgartner et Linn (1994). Nous
avons supposé dans les calculs précédents qu’il y avait
une pression uniforme de la saumure dans la caverne et
une pression uniforme a 'infini dans le massif; en fait il
est plus correct de parler de pression moyenne dans la
caverne et de pression a 'infini dans le plan horizontal
passant par le centre de la caverne. La masse volumique
de la saumure (1 200 kg/m?) est sensiblement différente
de la masse volumique du sel (2 200 kg/m?) ; aussi méme
si les valeurs moyennes des pressions sont égales, les
gradients de pression étant inégaux, les pressions dans la
saumure et dans le sel ne peuvent étre égales en tout
point de la paroi. La pression de saumure présente, par
rapport a la pression lithostatique, un excés au sommet
de la caverne, un deficit au fond : la cavité s’élargit au
sommet, alors que son fond remonte, de sorte que la
caverne monte globalement (Fig. 4).

Ce mouvement est vraisemblablement lent, car les
pressions motrices sont faibles (leur amplitude est don-
née par la différence entre les pressions déterminées
par deux colonnes de sel et de saumure, respective-
ment, dont la hauteur serait égale a celle de la caverne,
AP = 5 MPa pour une caverne de 500 m de haut).

Bien plus sérieux est le risque de fracturation du sel.
Sa résistance a la traction est faible, et la fracturation
peut survenir quand la pression de la saumure dépasse
d’une petite quantité la pression lithostatique (pour une
description d’un essai de fracturation lent, voir Durup,
1994). Sauf dans le cas d’un sel en couche qui présente-

Pression

Pression
lithostatique

|
RISQUE J La pression de la saumure
DE | - dépasse la

RACTURATION PSS lithostatique

<

Sabot du
Cuvelage
|
|

l Pression de saumure

Profondeur

~ AG.a  Distribution ultime des pressions dans
une caverne fermée (d’aprés Ehgartner et
Linn, 1994).
Final pressure distribution in a closed cavern
(after Ehgartner and Linn, 1994).

rait des hétérogénéités stratigraphiques marquées, on
peut penser cue la fracture apparaitra d’abord au som-
met de la caverne et tendra a progresser vers le haut,
parce que l'écart entre la pression lithostatique et la
pression de saumure croit quand la hauteur totale (de la
caverne plus la fracture) augmente.

Pour étre complet, on doit noter aussi que l'équi-
libre thermique ne peut étre atteint, en raison de 1’exis-
tence d’un gradient géothermique : la température de
la roche est plus froide au toit de la caverne, de sorte
qu’une thermoconvection naturelle se met en place, la
saumure chaude montant le long des parois de la
caverne, déposant du sel au toit, puis descendant le
long de l'axe de la caverne. La dissolution (au fond) et la
cristallisation (au toit) produisent un mouvement appa-
rent descendant de la caverne, dont la vitesse est pro-
bablement trés faible, voir Bérest (1990).

Effet du fluage et de la percolation
de saumure dans une caverne fermée,
quand la dilatation thermique

peut étre négligée

Si lI'on prend en compte |'effet de la percolation de la
saumure dans le massif, la pression tend vers des niveaux
d‘équilibre sensiblement plus bas, comme indiqué par
Bérest (1990), Ghoreychi et Cosenza (1993), Bérest et
Brouard (1995). Un état d’équilibre sera atteint quand la
vitesse de diminution du volume de la caverne, due au
fluage, équilibre exactement le débit de la saumure qui
percole de la caverne vers le massif. La percolation peut
étre estimée approximativement en supposant que la
caverne se comporte comme une cavité sphérique, de
rayon R tel que V = 4rR%3, réalisée dans une roche
poreuse dans laquelle la percolation obéit a la loi de
Darcy. En régime permanent, la distribution de pression
dans le massif suit une loi harmonique (en 1/r) et le débit
de saumure traversant les parois de la caverne sera :

= B P -P,

Epere = 3K R (7)
ol K est la perméabilité intrinséque du sel gemme,
dont nous avons vu que le domaine typique de varia-
tion s’étendait de K = 1002 m? 4 K = 10-* m?, P, est la
pression de la saumure dans la caverne, R est le rayon
de cette derniére, 1 la viscosité cinématique de la sau-
mure (elle diminue avec la température ; on a typique-
ment 1 =1,2.10-* Pa.s 845 °C et =0,6.10-? Pa.s a
100°C) et enfin P, est la pression de pore naturelle dans
le massif rocheux. On a dit que cette pression parait
souvent égale a la pression halmostatique ; ce qui équi-
vaut a supposer qu'il n'y a aucun mouvement de sau-
mure a travers la paroi de la caverne, si cette derniére
est ouverte a I'atmosphére en téte de puits.

En prenant en compte les effets du fluage et de la
percolation (mais sans dilatation thermicque), on a pour
I'évolution de la pression au cours du temps en combi-
nant (5) (6) (7) :

ﬂP,(t] = é[wn: _éﬁ

_ —3KIP, (1) - P,(2)]
nR*

P;(0) =P, (z)

+B(T) [Py(z) - P, (01"
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ou z désigne ici la profondeur moyenne de la caverne.
L’équilibre entre fluage de la caverne et perte de sau-
mure sera atteint pour une valeur P,(t=-cc) = P, telle
que:

3K (P, -P,)=mR?B (P - P)" (8)

En notant 1/a = n(z)B(T)R*P, - P Jm '/(3K) et

= [P -P/(P,~P,), cette relatlon peut étre écrite

- a{‘l y} 0; y est le rapport entre "écart final qui

sépare la pression lithostatique et la pression dans la

cavité et I'écart initial entre les mémes quantités. Autre-

ment dit, siy est trés proche de zéro, le risque de frac-
turation est grand.

Considérons d’abord le cas d'une caverne de taille
moyenne (V = 225 000 m®, R = 26 m) a une profondeur
modeérée (z = 1 000 m), T = 45 °C). On fait I'hypotheése
halmostatique (P, = 12 MPa), la pression lithostatique
est 22 MPa; la viscosité de la saumure est n=1210"
Pa.s; les propriétés mécaniques du sel sont caractéri-
sées par les paramétres m = 3 et A = 2,5.10°% (an})™",
B(T=45°C) =2,5.10 7 (an) '. La perméabilité du sel est
choisie égale a K = 6.10%" m?, de telle sorte que 1/a =
3,75 et y est peu différent de 0,5 : la pression finale de la
saumure dans la caverne sera 17 MPa (soit encore a mi-
chemin entre la pression halmostatique et la pression
lithostatique). Dans cet exemple, il est évident que
I"existence d'une perméabilité du sel réduit pratique-
ment a néant le risque d'une fracturation due a une
pression élevée de saumure dans la caverne. Cette
conclusion est encore renforcée pour une petite
caverne et resterait valable pur une grosse caverne
(1 million de m?).

A plus grande profondeur, les conclusions sont dif-
férentes parce que le paramétre a est fortement affecté:
le fluage du sel est accéléré du fait de la température
(le coefficient B(T) croit) et de I'écart de pression (I'écart
P, — P, augmente) méme si la viscosité de la saumure
dlmmue un peu du fait de I’ augmentatlon de tempéra-
ture avec la profondeur. Par exemple, & une profondeur
de 2000 m, si T =100 °C, le coefficient 1/a est multiplié
par 50 et y est divisé par 5 : I'écart initial de pression est
20 MPa, mais il est réduit par un facteur 4 quand 1"équi-
libre final est atteint.

Ces valeurs sont fortement influencées par la per-
méabilité. Jusqu’ici, on a retenu une valeur de la per-
meéabilité (K = 6.10-%° m?) relativement forte (pour du sel
gemme). Si une valeur de K = 10-% m? était retenue,
I"écart final entre la pression lithostatique et la pression
de saumure serait de 0,7 MPa seulement (au lieu de
5MPa) pour une caverne a 1 000 m de profondeur.

Ces résultats montrent que si l'on prend en compte
la percolation de la saumure a travers le massif, la pres-
sion finale de la saumure dans la caverne peut rester
trés au-dessous de la pression lithostatique, de sorte
que le risque de fracturation disparait ou est trés consi-
dérablement diminué. Cette affirmation est toutefois
incorrecte, comme on va le voir, quand la dilatation
thermique associée a I'échauffement ne peut étre négli-
gee.

Effets du fluage, de la percolation
de la saumure et de la dilatation thermique

Si, de plus, I'on tient compte de la dilatation ther-
mique, on a:
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BP, = oT, — &, +¢

Dans le cas ou l'on peut négliger les deux derniers
termes (c’est-a-dire si la perméabilité est treés faible et la
caverne peu profonde, ou soumise a une pression de
saumure notablement supérieure a la pression halmo-
statique), on aura pour une caverne fermée la relation
thermo-élastique :

perc

BP, = ofT,
Avec les valeurs retenues, B = 4.10-' Pa™!,
0=4,4.10"*°C"", un accroissement de 1°C de la tempé-

rature moyenne de la saumure entraine une augmen-
tation de 1,1 MPa de la pression de la caverne.

Il faut remarquer que, sous ces hypothéses, le sys-
teme constitue un remarquable thermometre : il est
assez facile de mesurer la pression en téte de puits avec
une précision de 'ordre du kilopascal, ce qui renseigne,
en principe, sur des variations de la température
moyenne de la saumure de |'ordre du millieme de
degré Celsius.

En fait, quand on veut estimer les valeurs concrétes
de a et B, il faut tenir compte de l'influence de la pres-
sion et de la température, mais aussi de la variation de
la concentration de saturation de la saumure (une
modification de pression ou de température, dans la
caverne, induit une dissolution ou une cristallisation a
lissue desquelles le volume final des constituants dif-
fére de leur volume initial, ce qui modifie la compressi-
bilité apparente). Une discussion peut étre trouvée dans
Ehgartner et Linn (1994).

Cette premiére approximation est insuffisante dans
beaucoup de cas, car elle ne tient pas compte des effets
cu ﬂuage et de la percolation. Nous avons vu que &
varie comme 1/R? (R est le rayon équivalent de "a
caverne) et qu’il en est de méme de oT, (a écart de tem-
pérature donné), alors que ¢, ne dépend pas du rayon.
Lorsque la pression augmente, le terme oT, est
inchangé ; le fluage diminue trés fortement, la percola-
tion augmente linéairement avec la pression en téte.
L'influence de la profondeur se fait sentir sur I'ampli-
tude des écarts de température et de pression ; mais
I'effet le plus sensible concerne le fluage, qui est accé-
1éré par l’élévation de température et (au moins a
caverne ouverte) par les écarts plus grands de pression.
On a explicitement :

BP, -w +B(T) [Py(z) ~ P, (0]

:‘P[ ]{Tﬁu) ~TOt,

Ces éléments permettent de discuter quelques
exemples :

- Dans une caverne assez peu profonde (1 000 m,
pour fixer les idées) le fluage initial est lent (2,5.10~* par
an typiquement, soit 0,625 MPa/an dans une caverne
fermeée). Pour une cavité assez perméable, en I'absence
de dilatation thermique, la pression dans la caverne
tend vers une valeur relativement basse (voir la courbe
en pointillé de la figure 5) en raison de la petite taille de
la caverne choisie dans I'exemple. En revanche, la dila-
tation thermique est trés active pendant des temps
petits vis-a-vis du temps caractéristique de réchauffe-
ment, t_= V3¥/(4k), avec un débit de I'ordre de 200 litres
par jour soit une déformation de 2,5.10°° par jour; la
dilatation thermique pilote donc pendant ce laps de
temps la montée en pression ; puis, lorsque la pression



atteint des valeurs élevées, la percolation joue un réle
plus grand, d'autant que la dilatation thermique perd
de son efficacité avec le temps ; la pression diminue
alors et tend vers la valeur pour laguelle fluage et per-
colation s’équilibrent,

D’un point de vue pratique, il est essentiel de véri-
fier si la pression lithostatique peut étre atteinte et
dépassée pendant la phase transitoire.

La figure 5 illustre de ce point de vue 'importance
de la taille de la caverne : plus la caverne est grande,
moins la percolation est efficace. De méme, lorsque la
perméabilité est plus petite que dans l'exemple, le
risque de fracturation pendant I'épisode transitoire est
plus grand.

- A plus grande profondeur (2 000 m), les écarts de
température a résorber sont plus grands, de sorte que
I'effet de la dilatation thermique est plus important ;
néanmoins c’est d’abord le fluage qui pilote I'évolution
globale, jusqu’au moment ol la pression dans la
caverne est devenue proche de la pression lithostatique
(voir Fig. 6) ; c’est alors la dilatation thermique qui
conduit a dépasser la pression lithostatique dans la
caverne. Dans une petite caverne (8 000 m* au lieu de
512 000 m?% on a le méme type d’effets mais la phase
thermique est beaucoup plus courte, de sorte que 'on
rejoint assez vite un régime d’équilibre entre fluage et
percolation : de nouveau la phase critique est transi-
toire.

Premier exemple : Etrez supérieur

Cet essai concerne la cavité Ez53 déja décrite; on
rappelle que sa profondeur est de l'ordre de 950 m.

La cavite a été fermée en téte, 361 jours apres que le
lessivage s’est achevé (Hugout, 1988). Pendant les
quelgues mois précédant la fermeture, la caverne était
ouverte a l'atmosphere et le débit naturellement
expulsé par la caverne était de 50 litres par jour (voir
Fig. 3).

Cette expulsion était due, pour 40 litres par jour ou
un peu plus, a la dilatation thermique de la saumure,
En effet, la dilatation, ajoutée a I'effet du fluage, pro-
duisaient un débit de 250 litres par jour, quelques
semaines apres la fin du lessivage ; mais le réchauffe-
ment voit assez vite ses effets diminuer avec le temps ;
le temps caractéristique est t, = V#¥/(4k) = 1 an ; aprés
cette période, le débit est divisé par un facteur quatre
environ. Le fluage contribuait probablement pour une
petite dizaine de litres par jour au débit expulsé apreés
un an. On sait en effet qu‘aprés une douzaine d’années
le fluage produisait environ 5 litres par jour (Bérest et
Blum, 1992), ce qui doit constituer le fluage de régime
permanent ; le fluage transitoire vaut sans doute, initia-
lement, quelques dizaines de litres par jour, de sorte
que la valeur estimée apres un an (10 litres par jour)
doit étre raisonnable.

On observe sur la figure 7, en fonction du temps, la
pression en téte de puits apres la fermeture, qui se
passe 361 jours apres la fin du lessivage ; la pression est
mesurée sur un annulaire fermé rempli de fioul de den-
sité 0,85 ; c’est la raison pour laquelle cette pression
vaut 3,3 MPa quand le tube central rempli de saumure
est ouvert en téte de puits ; on a une pente initiale de
5MPa par an environ. La compressibilité de la caverne
est de I'ordre de BV = 4.10-* MPa .7 500 m* = 3 m?
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FG.5 Cas d'une caverne assez peu profonde.
Case of a shallow cavern.

MPa"! (une mesure directe de montée en pression
rapide effectuée en 1996, soit 12 ans plus tard, a donné
une compressibilité de 2,77 m® MPa"), cette pente peut
étre associee a un débit Q = fV P = 3.5 = 15 m¥/an =
41 litres/jour, ce qui est cohérent au niveau de l'ordre
de grandeur.
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- #es Casd'une caverne plus profonde.
Case of a deeper cavern.

On observe que la pente diminue régulierement au
cours du temps, ce qu’on peut attribuer a un ralentis-
sement de la dilatation thermique mais surtout & la
réduction du fluage au fur et a mesure que la pression
augmente dans la caverne. Aprés une centaine de
jours, I'essai est perturbé par des fuites apparues en

39 téte de puits.
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- me.2  Evolution de la pression sur Ez53 ;
'origine des temps est le jour 361 apres la
fin du lessivage.

Ez53 cavern pressure build-up.

Deuxieme exemple : Vauvert, le réle de la profondeur

Les cavernes de ce site sont bien plus profondes ; le
sel est situé entre les profondeurs de 1 800 m et 2 500 m.
Le pourcentage d’insolubles est important, de I'ordre
de 50 %. Les cavités ne sont pas accessibles a des
mesures de forme par sonar. La température naturelle
des terrains est supérieure a 100 °C. Les cavernes Pa1,
Pa2 et Pab sont reliées entre elles ; 'eau douce est injec-
tée par un puits et soutirée par un autre. Les puits
d'injection changent au cours du temps (notamment
pour resoudre les problémes de cristallisation dans les
tubes liés au refroidissement de la saumure quand elle
remonte vers la surface), et les liaisons entre puits peu-
vent se refermer quand les circulations ne sont pas
actives.

L’ensemble des données présentées ont été
recueillies il y a une vingtaine d’années (Bérest et al.,
1979). Le volume de chaque caverne au moment des
mesures était approximativement le suivant : Pa6,
16000 m® (R = 16 m) ; Pa2, 68 000 m® (R = 25 m); Pa1l,
84000 m* (R = 27 m). Entre parenthéses figure le rayon
de la sphére donnant le méme volume. La caverne Pa3
n’a jamais eté reliée aux autres.

La pente (Fig. 8) des courbes représentatives de la
montée en pression fonction du temps pour les trois
cavernes Pal, Pa2 et Pa6 est trés raide ; ceci est caracté-
ristique des cavités profondes : immédiatement apres
la fermeture de la téte de puits, le fluage de la caverne
est beaucoup plus important que la dilatation ther-
mique, et ceci reste vrai & peu prés jusqu’au moment
ou la différence entre la pression lithostatique et la



HO

TEMPS (Mois)

Evolution de la pression a Vauvert.
Vauvert caverns pressure build-up.

pression de la saumure dans la caverne devient infé-
rieure a 7 MPa. Alors le fluage devient peu efficace, la
dilatation thermique devient le facteur explicatif essen-
tiel de la montée en pression, qui est a ce moment a
peu pres régie par la relation BP =aT,; quand la pres-
sion en téte de puits devient supérieure a 20 MPa (et un
peu plus pour Pa6), la pression lithostatique a la pro-
fondeur de la caverne est atteinte. La fracturation
hydraulique (et sans doute, d’abord, la réouverture des
chenaux qui relient entre elles les cavernes) ménagent
un volume supplémentaire pour la saumure et empé-
chent une augmentation ultérieure de la pression.

Troisieme exemple : Etrez inférieur,
ou l'influence des dimensions

Cet exemple concerne trois cavernes (A, B et C) du
site d’Etrez placées dans la couche inférieure ; leurs
profondeurs et volumes sont sensiblement plus grands
que ceux de la caverne Ez53 envisagée précédemment,
comme le montre le tableau suivant :

Ez53 950 meétres 5000 m?
A 1450 métres 346 000 m?
B 1465 metres 147 000 m?
c 1590 métres 48600 m*

Les volumes sont déduits de la quantité de saumure extraite de la caverne.

Le lessivage a été arrété sur ces trois cavités au
début de juin 1995. L’évolution de la pression dans les
cavernes fermées a été mesurée a partir du 6 juin 1995,
C’est I'évolution des pressions en téte de puits pendant
le premier mois qui est représentée sur la figure 9. Les
vitesses de montée en pression initiales sur chacune
des cavernes peuvent étre estimées comme suit :

4,0 +0,1 MPa/an

w| >

5,9 +0.2 MPa/an

10,0 + 0,2 MPa/an
50 ————— : : i ;
—— A-346.000m° "
ST eeeen B - 147.000 m’ P
g5 L —-= C- 48.600m e
53 =T

.

/ 10 MPa/an

o
-

Pression (MPa)

=
wn
i

4 MPalan

o 7 28

' 14 21
Jours depuis le 21 juin 1995

" Heis. Evolution de la pression avec le temps.
Cavités A, B et C.
A, B, C Etrez caverns pressure build-up.

¢ Effet du fluage

On peut analyser ces valeurs en cherchant d’abord a
estimer la part qu'y prend le fluage. On avait observé un
fluage de 2,5.10-* par an sur la caverne Ez53 dans des
conditions ol la dilatation thermique était certainement
négligeable. Pour les cavités A, B et C, I'écart de pression
avec le massif (qui était égal a 9,5 MPa pour Ez53) est
environ de 14,5 MPa — 1 MPa = 13,5 MPa en tenant
compte d’une surpression initiale de 1 MPa (un peu plus
pour la caverne A). Le rapport des écarts de pression, soit
(13,5/9,5), porté au cube, vaut 2,87. La température de la
roche est de 55 °C environ ; l'effet de la température est
de multiplier la vitesse du fluage par 1,67 si on admet la
loi retenue plus haut. Au total la vitesse du fluage sur
Ez15 et Ez16 peut étre de 'ordre de 2,5.10°4,2,87.1,67 =
1,2.10-3 par an. Avec un coefficient de compressibilité de
la caverne de = 4.10-* MPa™', la montée en pression due
au fluage permanent est théoriquement de 3 MPa par an
environ ; elle ne dépend pas de la dimension de la
caverne, mais on doit attendre un fluage plus fort sur C
qui est plus profonde d’une centaine de métres.

e Effet de la dilatation thermique

L’estimation précédente du fluage est sans doute un
peu forte ; elle laisse peu de place a l'effet de la dilatation
thermique. On se rappelle que pour Ez53, qui est en
couche supérieure, la température des terrains est 45 °C
alors que celle de la saumure de la caverne est, aprés le
lessivage, de 28 °C environ ; pendant les premiers jours
l'augmentation de température est de I'ordre de 0,1 °C par
jour. Dans la couche inférieure, la température des ter-
rains est de 55 °C et on dispose d"une valeur de la tempé-
rature de la saumure produite mesurée a la sortie de la
téte de puits quelques jours avant 'arrét du lessivage :

A 3LTE
B 29,3°C
& P o (g O3
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Cette température est vraisemblablement inférieure
a la température qui régne dans la caverne, car la sau-
mure est refroidie pendant sa remontée vers la surface
par le courant descendant d’eau froide. En d’autres
termes, I'écart initial de température entre massif et sau-
mure, que nous avons noté T, — T/(0) et qui était de 17°C
en couche supérieure, n‘est pas beaucoup plus grand
en couche inférieure. En revanche, la vitesse de résorp-
tion de cet écart doit varier comme l'inverse de la puis-
sance 2/3 du volume de la caverne ; il faut donc diviser
la vitesse de référence (0,1 °C par jour dans une cavité
fermée immédiatement aprés le lessivage) respective-
ment par les facteurs 3,3 pour C ; 6,8 pour B et 12,3 pour
A ; soit encore une montée en pression de 12 MPa par
an pour C, 5 MPa par an pour B et 3 MPa par an pour A.

Lorsqu’on additionne les effets calculés du fluage et
cde la dilatation thermique, on trouve ainsi pour l'aug-
mentation initiale de pression dans une cavité fermée
15 MPa/an pour C (au lieu de 10 MPa/an observés),
8MPa/an pour B (au lieu de 6 MPa/an observeés) pour A
(au lieu de 4 MPa/an observés). Pourquoi les valeurs
observées sont-elles plus faibles ? Il est difficile d’évoquer
la percolation dont les effets sont trés petits en compa-
raison. Il est possible que sur ce site particulier 'effet de
l'accroissement de température sur le fluage soit moindre
que l'estimation que nous en avons faite ; par exemple
Pouya (1991) propose pour le site d’Etrez un rapport
Q*/R* de 4 540 K- seulement, ce qui réduirait I'effet du
fluage, mais dans des proportions qui ne suffisent pas a
réconcilier expérience et prévision. De toute maniére il
est satisfaisant que l'on retrouve des ordres de grandeur
parfaitement compatibles. En tout cas, I'influence de la
dimension de la caverne, prévisible par le calcul, est trés
bien mise en évidence par les résultats des mesures.

Conclusion

Nous avons montré que, dans une caverne fermée,
l'accroissement de la pression de la saumure, engen-
dré par le fluage du sel et le réchauffement de la sau-
mure, conduit a une pression d’équilibre finale plus
petite que la pression lithostatique, pourvu que la for-
mation salifére présente une certaine perméabilité.

Il est nécessaire, pour déterminer cette permeabilité,
de l'estimer en réalisant dans les sondages (donc avant le
lessivage) des essais sous pression suffisamment precis.
Cette estimation est essentielle pour tout calcul ultérieur.

Les effets favorables de la perméabilité ne seront
toutefois pas suffisants, dans la plupart des cas, pour
éviter une période transitoire durant laquelle, en raison
essentiellement de la dilatation thermique, la pression
dans la caverne dépasse la pression lithostatique (tout
particulierement dans les cavernes profondes).

On peut suggérer diverses dispositions qui permet-
tent de réduire ces effets.

 Différer la fermeture de la caverne, afin de lais-
ser le sel réchauffer la saumure (par exemple voir
Ehgartner et Linn, 1994, ou encore You et al., 1994).
L'inconvénient majeur est qu'il faut attendre parfois
longtemps (on rappelle que 75 % de I'écart initial de
température entre les terrains et la saumure est résorbé
en un an dans une caverne de 8 000 m?, et en seize ans
dans une caverne de 512 000 m?). Ceci peut poser un
probléme de responsabilité, si les travaux d’abandon
sont différés longtemps aprés l'arrét de I'exploitation.
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e Accélérer le fluage

Une idée séduisante est d’accélérer le fluage du sel
en diminuant la pression de la saumure dans la caverne
(par exemple au moyen d'une pompe immergée). On
peut ainsi réduire sensiblement, avant fermeture défi-
nitive, le volume de la caverne et donc aussi le volume
de la bulle de saumure abandonnée dans la formation
salifere.

Un exemple intéressant, quoicque assez particulier,
est fourni par les cavités de Veendam (Pays-Bas) évo-
quées dans la thése de Fokker (1995).

Le toit de la formation évaporitique est 2 1 500 m de
profondeur ; les niveaux exploités sont des couches de
sels magnésiens (carnallite, bischofite, kieserite) beau-
coup plus solubles que la halite {ou sel gemme). La
figure 10 (tirée de Fokker, 1995) donne la forme géné-
rale d’une cavité, son volume total est de l'ordre d'un
demi-million de métre cube. Les sels magnésiens fluent
extrémement vite (leur vitesse de déformation est plus
grande, de un a deux ordres de grandeur, que celle
observée sur le sel gemme, toutes choses égales par
ailleurs). Pour cette raison, I'exploitation par dissolution
est opérée avec une pression importante appliquée en
téte de puits (environ 15 MPa a Veendam) de sorte cue
I'écart entre la pression lithostatique et la pression de la
saumure dans la caverne, qui est le moteur du fluage,
soit réduit a une quantité faible (2 MPa seulement dans
I'exemple choisi). Dans le cas de ces exploitations de
sels magnésiens, il suffit donc de réduire la surpression
appliquée en téte de puits pour provoquer un accrois-
sement substantiel de la vitesse de fluage. On a décide,
dans le cas de Veendam, de réduire la surpression de
15 MPa a 3 MPa, augmentant ainsi I'écart entre pres-
sion lithostatique et pression de la saumure dans la
caverne, ¢ui passe ainsi de 2 MPa a 14 MPa. Pendant
cet essai de réduction de pression, qui a duré
65 semaines, le volume expulsé était de 2 500 m® en
moyenne par semaine, soit 25 % par an; on a ainsi
réduit le volume de la caverne de 150 000 m?® environ
(Fokker, 1995).

Si on transpose une telle expérience au cas d'une
cavité réalisée dans un massif de sel gemme, dans
laquelle la vitesse de fluage est (relativement) beaucoup
plus faible, on s’apercoit qu’une accélération notable du
fluage n'est possible qu'en descendant la colonne de
saumure dans le sondage au moyen d'une pompe
immergeée. Le résultat d’'une telle opération sera d'abord

100m

40m

Formes typiques des cavités de Veendam
(tiré de Fokker, 1995).

Examples of Veendam cavities shapes (from
Fokker, 1995),

FG. 10




de déclencher un fluage transitoire violent ; puis on ten-
dra vers un régime permanent. Pour calculer des ordres
de grandeur, on retient les paramétres relatifs au fluage
que nous avons envisageés jusqu’ici, et notamment
I'exposant m = 3 pour la lol non linéaire de fluage :

— pour une caverne a 1 000 m de profondeur, le
fluage lorsque la caverne est ouverte est 2,5.10* par an
pour un écart entre pression lithostatique et pression de
saumure de 10 MPa ; en descendant 'interface & 750 m
de profondeur, on accroit de 9 MPa cet écart et on mul-
tiplie par un facteur proche de 8 la vitesse de fluage, qui
reste néanmoins trop faible pour conduire & une réduc-
tion substantielle du volume en un temps raisonnable ;

— pour une caverne a 1500 m de profondeur, le
fluage pour une caverne ouverte est 3.10°% par an, pour
un écart de 15 MPa, En descendant l'interface a 1 250 m
de profondeur, on accroit I'écart de 15 MPa et le fluage
s'établit & 2,4.10°% par an, ce qui est un peu faible pour
obtenir un effet sensible (mais il faut retenir que cet
ordre de grandeur peut étre influenceé par des conditions
locales : qualité du sel ou gradient géothermique élevé).

Deux problémes doivent étre soigneusement discutés :

— une descente trop rapide de la pression dans la
caverne peut conduire a des désordres. Un exemple,
fourni par la caverne de Kiel (Allemagne), est décrit par
Kuhne et al. (1973) et commenté par Baar (1977). La
caverne était réalisée entre 1 300 et 1 500 m de profon-
deur ; son volume mesuré par sonar était de 39 000 m?
(pour 53 000 m* de sel extrait : la différence s’explique
par le foisonnement d'insolubles sédimentés au fond).
Dans un premier temps, on a pu faire descendre l'inter-
face air/saumure de 550 m (en 23 heures). Le débit sou-
tiré (18,6 m¥h) équilibrant alors le fluage manifeste-
ment intense, mais sans doute transitoire, l'interface
était immobile. Une pompe plus puissante a permis de
descendre l'interface a 1 260 m en 6,5 jours. Le volume
soutiré a été de 2 500 m*; le toit de la caverne s’est
effondré sur plusieurs metres ;

—'accélération du fluage entraine une réduction du
volume de la caverne qui doit se répercuter a la surface
du sol {mais parfois de facon différée). Un des buts du
prélevement de 150 000 m? de saumure (environ), rap-
porté plus haut et décrit par Fokker (1995), était d'éva-
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luer la subsidence engendrée par la diminution de
volume de la cavité.

La subsidence, & la fin du soutirage, était de 18 mm
environ au point le plus bas (au lieu de 23 mm calculé;
I'écart peut tenir & une incertitude dans I'estimation des
raideurs des terrains, ou a une sous-estimation des effets
différés). Dans le cas de Veendam, la subsidence est un
probléme essentiel car la nappe phréatique est peu pro-
fonde et les terrains environnants ont un usage agricole.

En conclusion, l'accélération du fluage peut étre une
solution adaptée a des cavernes assez profondes (au-
dela de 1 500 m pour fixer les idées). Il est utile de des-
cendre la colonne de saumure assez lentement et une
phase expérimentale visant a corréler perte de volume
au fond et subsidence en surface parait indispensable.

¢ Injecter du gaz dans la caverne (azote par
exemple), avant la fermeture pour augmenter le facteur
de compressibilité B de la caverne (Abouaf et Legait,
1978). On a évoqué dans le texte le cas d’une caverne
dans laquelle le piégeage d'un volume de gaz égal a
0,5 % du volume total portait le facteur de compressibi-
lité de la caverne a p = 1,1.10"* MPa™', au lieu de 4.10-*
MPa-1 dans les conditions ordinaires : dans une telle
caverne, les effets de la dilatation thermique sont divi-
sés par un facteur proche de 3. Plus généralement, si x
est la fraction du volume de la caverne occupée par le
gaz, P la pression dans la caverne (en MPa), le facteur
de compressibilité global de la caverne est p = 4.10-%
(1-x) + x/P (en MPa ") : on voit qu’une faible fraction
volumique de gaz suffit a augmenter considérablement
la compressibilité. Il faut alors estimer si le gaz ne
s’échappera pas lui-méme trop vite de la caverne.

En conclusion on voit que l'on dispose de diverses
solutions pour diminuer le risque de fracturation (ou
les effets de cette derniére). Il n’en reste as moins que,
avant de prendre quelque disposition que ce soit, il est
essentiel d’évaluer le contexte global géologique, éco-
nomique et écologique dans lequel se trouvent placées
les cavernes. L'existence de couches aquiféres, leur
qualité et exploitabilité, la sensibilité de la surface du
sol a la subsidence, figurent parmi les éléments
majeurs a prendre en compte pour un bilan d'impact
sur I'environnement et une stratégie de protection pro-
portionnée.
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On présente une nouvelle méthode d’analyse de stabilité
des ouvrages en terre sur sols mous traités par colonnes
ballastées. On formule les résistances au cisaillement des
sols pour trois procédures de modélisations différentes :
modeéle initial (début du chargement), homogénéisation
de Priebe et modéle réel (correspondant a I'état final de
transfert de charge). On compare les trois modéles en
présentant, en rupture circulaire de Bishop, 1'évolution
théorique du coefficient de sécurité vis-a-vis du
glissement généralisé I' , en calcul aux états limites
ultimes (ELU) exprimé en fonction du taux
d’incorporation a.

Gréace a une méthode élaborée matérialisant la
concentration des contraintes a la verticale des colonnes
a l'interface remblai-sol, on construit, dans le cadre du
modéle réel, des abaques de la variation du coefficient de
sécurité en fonction du pourcentage d’incorporation pour
divers taux de chargement et pour un angle de
frottement du ballast égal soit a 38° soit a 42°.

Enfin, on démontre l'incidence de la variation des
parametres (caractéristiques de cisaillement du remblai
et des colonnes, rapport de concentration des contraintes
et taux de chargement) sur I'évolution de I'__.
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A new approach of embankment
stability on soft soils reinforced
by stone columns

A new analysis of embankment stability on soft soil reinforced
by stone columns in presented.

The thearetical shear strength and minimum safety factors I"_,
obtained along Bishop circular slip surface for the initial model
(beginning of the first loading), the Priebe equivalent mocdel and
the real model based on stress concentration on columns are
compared. This involves the use of a complex method for
generalising stress concentration at the interface of the
embankment and the improved soil on the columns top. Charts
presenting minimum safety factors I versus replacement
ratioa are given for friction angle of stone ¢_varying between
38° and 42°.

The parametric study concerning the effect of shearing
resistance values of the embankment (in terms of friction

angle ¢,) and of the column (in terms of cohesion ¢ ), the stress
concentration ratio n and the loading level 6 /c on T,
completes this study.
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a :  taux d'incorporation (ou coefficient de sub-
stitution).

A : section droite totale du domaine
d’influence de la colonne (principe de la
cellule unitaire).

Ac :  section droite de la colonne.

cohésion de la colonne.

cqpé:sion équivalente du milieu homogé-
néisé,

cohésion du remblai (= 0).

C :  cohésion non drainée du sol mou.

C . résistance au cisaillement non drainée ini-
tiale du sol mou.

hauteur maximale du remblai.

coefficient multiplicateur.

facteur d’homogénéisation courant.
facteur d’homogénéisation minimal (= a).
facteur d’homogénéisation maximal.
taux de contribution de la colonne (=m_
taux de contribution du sol.

rapport de concentration des contraintes,

rapport des contraintes de cisaillement du
milieu réel au milieu homogénéisé.

variable de la dimension horizontale.
temps initial (= 0, début du chargement).
temps final de transfert de charge.

angle d'inclinaison de la surface potentielle
de rupture dans le sol en un point.

angle d'inclinaison de la surface potentielle
de rupture dans la colonne en un point.

poids volumique du matériau de la colonne.

poids volumique du remblai.

poids volumique du sol mou.

Y, :  poids volumigue équivalent du milieu
homogénéisé.

r :  coefficient de sécurité partiel sur la cohé-

sion non drainée du sol mou.

P : coefficient de méthode (d’homogénéisa-
tion).

coefficient de sécurité partiel sur l'étreinte
latérale (DTU 13-2).
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Introduction

Les études de dimensionnement des colonnes verti-
cales frottantes sous remblais, radiers et semelles sont
relativement nombreuses. Plusieurs auteurs (Priebe,
1976 ; Goughnour et Bayuk, 1979 ; Balaam et Poulos,
1983 ; Van Impe et De Beer, 1983) proposent des gra-
phiques permettant de calculer le rapport de concen-
tration des contraintes n en fonction du taux d’incor-
poration a. Sous les remblais suffisamment longs ou les
radiers de grandes dimensions, les tassements peuvent
étre, selon les cas de charge, estimés & partir des
abaques de Priebe (1976) ou de Van Impe et De Beer
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 IfCR coefficient de sécurité minimal obtenu par
la méthode de rupture circulaire de Bishop.

I, : coefficient de méthode de calcul de stabi-
lité (Bishop).

I, @ coefficient de sécurité partiel sur I'angle de
frottement du remblai.

I, : coefficientde sécurité partiel sur I'angle de
frottement de la colonne.

Ac, @ accroissement de la cohésion non drainée
du sol.

@ . angle de frottement intergranulaire du bal-
last (@', = ).

¢, : angle de frottement du sol mou en condi-
tions non drainées (¢, = 0).

o, : angle de frottement du remblai.

G, . contrainte verticale appliquée a la base du
remblai sur la colonne.

o, : contrainte verticale équivalente mobilisée
dans le milieu homogénéisé a la profon-
deur z.

G, : confrainte verticale moyenne apportée par
le remblai de chargement.

o, : contrainte verticale appliquée a la base du
remblai sur le sol mou.

¢’ : contrainte verticale effective régnant dans
la colonne a la profondeur z.

&, contrainte verticale effective de rupture de

la colonne a la profondeur z.

s CONtrainte maximale effective que peut sup-
porter le sol autour de la colonne.

¢, : contrainte effective horizontale régnant
dans le sol avant traitement.

T, :  contrainte de cisaillement mobilisée dans la
colonne.

T :  contrainte de cisaillement mobilisée dans la
colonne & I'état initial (t, = 0).

T, :  contrainte de cisaillement mobilisée dans le
milieu homogénéisé.

T, :  contrainte de cisaillement mobilisée dans le
sol mou.

1 contrainte de cisaillement mobilisée dans le

sol a I'état initial (t, = 0).

(1983), voire de Balaam et al. (1977) pour des fondations
rigides.

En France, les documents techniques unifiés
(DTU) 13-2 proposent, par analogie avec l'essai triaxial,
de lier la contrainte verticale de rupture de la colonne a
I"étreinte latérale du sol multipliée par le coefficient de
butée du matériau de traitement. Pour les projets « sen-
sibles », on recourt souvent & une analyse numérique
par éléments finis permettant de déterminer, au préa-
lable, les champs des déplacements et des contraintes
dans les colonnes et dans le sol. Aprés édification de
I'ouvrage, il est procédé a la mise en place d'instru-
ments de suivi et de mesures des tassements, des
contraintes et de la dissipation des pressions intersti-
tielles (Liausu et Juillié, 1990).



Les calculs de stabilité des talus limitant ces rem-
blais vis-a-vis du grand glissement sont couramment
conduits par une approche d’homogénéisation de tvpe
Priebe (1978). Cette approche est simple et fort intéres-
sante. Mais, nous avons démontré (Dhouib et al., 1993)
les divergences des résultats de calculs de stabilité des
remblais sur sols mous traités par colonnes ballastées
en utilisant le modele initial (début du chargement),
I'homogénéisation de Priebe (1978) et le modele réel
(état final du report de charge).

En effet, la formulation de la résistance au cisaille-
ment mobilisée le long d'une surface de rupture poten-
tielle selon chaque type de sols permet de montrer
I'incidence du mécanisme de transfert de charge sur
"'amélioration de la stabilité de ces ouvrages. La
démarche proposée ici consiste a étudier le modéle ini-
tial, le modéle homogénéisé de type Priebe (1978) et le
modele réel. Tous calculs faits (Dhouib et al., 1997a), des
abaques destinés a la recherche du coefficient de sécu-
rité global sont élaborés en fonction du taux d'incorpo-
ration dans le cadre du modéle réel.

Comportement des ouvrages
en terre sur sols mous
traités par colonnes ballastées

Position du probleme -
Constatations expérimentales

Trois exemples de remblais sur sols mous traités par
colonnes ballastées seront considérés (Fig. 1) :

— remblais d’accés au pont Mathilde pour franchir
la Seine en amont de Rouen (Vautrain, 1980) ;

— chargement en vraie grandeur d'argile déposée
par voie hydraulique en bord de Seine (Soyez et al.,
1983) ;

- étude du comportement d’'une culée en terre
armée fondée sur alluvions argileuses hétérogénes
pour le franchissement de la Sarre, (lorio et al., 1987).

La figure 1a montre les étapes de construction des
trois remblais et la figure 1b I"évolution en fonction du
temps du rapport de concentration des contraintes n.

L’examen de l'évolution de n en fonction du temps
conduit a distinguer (Fig. 2) :

1) L'état initial : au début du chargement (t =1, =0), il
n'y a pas de report de charge sur les colonnes, donc il
n'y a pas de réduction de la contrainte sur le sol. Les
colonnes et le sol sont soumis a la contrainte ¢, appor-
tée par les remblais lors de 'étape initiale de charge-
ment. On définit ainsi un modéle initial qui peut cor-
respondre a un rapport de concentration des
contraintes n = 1 (Fig. 2a).

2) L'état de transfert progressif de charge : aprés un
temps relativement court (mais difficile & estimer dans
les trois cas présentés sur la figure 1), on observe un
report progressif de charge qui provoque, entre le temps
initial t et un certain temps final t, une augmentation de
la contrainte verticale (¢ sur la colonne et une diminu-
tion de la contrainte verticale (o) sur le sol. Le rapport
de concentration n augmente en fonction du temps
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fiG.1  Reports de contraintes observeés sur trois
chantiers de remblais sur sols mous
traités par colonnes frottantes.
Full scale loading by embankments on soft soils
improved by stone colurnns, transfer as observed.

jusqu’a une valeur maximalen_ . Dans cette phase, on
peut poser que n = oun.

avec 0 < < 1 (Fig.2b).

3) L’état final de transfert de charge : a partir d'un
certain temps final t, compris dans les trois cas de la
figure 1 entre 30 et 80 jours, il y a stabilisation des
contraintes sur les colonnes et sur le sol, On définit le
modeéle réel qui correspond a I'état final de transfert de
charge oun=n__ (Fig. 2c).

Le modele initial et le modéle réel seront compares
par la suite a I'homogénéisation de Priebe.

= e
Formulation de la résistance au cisaillement

Considérons les trois modéles (modéle initial et
modele réel définis ci-dessus et homogénéisation de
Priebe) avec les surfaces de rupture potentielles corres-
pondantes de la figure 3. On suppose que le niveau de
la nappe phréatique est confondue avec le niveau du
sol initial, ce qui est souvent le cas.

max

Modeéle initial

Dans le modeéle initial de la figure 3a, la résis-

tance au cisaillement mobilisée en un point de la 39
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Contrainte de
chargement o,

N=a.nN max

(0<a<1)

Rapport de concentration
des contraintes n

0 t<t<

ni 1 n=a.n : ::, 2
max max
(0<a<1)
Etat initial Transfert Etat
progressif de final de
charge charge

® ® ©

fG.2 Transfert progressif de charge.
Progressive stress concentration.

surface de rupture potentielle est donnée par (Soyez,
1985) :

T (X)=¢,,
dans le sol avec ¢, résistance au cisaillement non drai-
née initiale du sol ;
1. (x) = [6,(x) + ¥_z).cose .(tge,)
dans la colonne, le ballast étant déjaugé ;
ou: o (x)=y.h
h_étant la hauteur maximale du remblai.

Homogénéisation de Priebe

Bien que plusieurs auteurs (de Buhan et Salencon,
1987 ; Pruchnicki et Shahrour, 1991) aient élaboré récem-
ment des procédures d’homogénéisation plus promet-
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teuses mais plus complexes, c’est la procédure d’homo-
généisation de Priebe (1978) qui reste la plus utilisée en
pratique. Elle consiste a transformer le modéle initial
(remblai + sol et colonnes de la figure 3a) en un modéle
équivalent composé du méme remblai et dun sol
d’assise homogénéisé (Fig. 3b). Ce qui revient a confé-
rer a ce dernier les parametres équivalents suivants :

Y, =ay. +(1-aly, (1a)
c, =I(1-m)c, (1b)
tge, =m.ige, (1c)

Avec:

—a le pourcentage d’incorporation, égal au rapport
de la section droite de la colonne ballastée (A ) a l'aire
totale (A) du domaine d’influence de la colonne (prin-
cipe de la cellule unitaire), soit :

a=Be
A
—m facteur d’homogénéisation donné par :

m_, <m<m__ (Priebe, 1978 ; Mitchell, 1981),

max

. c
ol My, =aetm,,, :a-—j;

;
- ¢, = ¢, + Ac, (Ac, désigne l'accroissement de la
résistance au cisaillement non drainé du sol sous o).

La résistance au cisaillement mobilisée en un point
de la surface de rupture potentielle est :

1.(x) = ¢, + o, (x).cosa.tgy,

ou o,(x) désigne la contrainte verticale issue de la pro-
cédure d’équivalence et donnée par :

o (X)=0lx)+v,2

Modele réel (état final de transfert de charge)

La charge verticale appliquée initialement au sol
mou (o) se répartit entre les colonnes () et le sol (c,)
en proportion de leurs aires respectives (Fig. 3c). On
peut écrire :

6, =a.0,(x) + (1-a).o(x) (2)

Le rapport de concentration des contraintes verti-
cales n est défini par:

_o.(x)

! c.[x)

L’état final de transfert de charge conduit a (Aboshi
etal., 1979):

1x)=c,
T.(x) =0’ (x).coso..(tge’)
avec: o’ (X)=0(X)+Y 2z

En admettant que la colonne est en état de rupture
triaxiale (DTU 13-2), la contrainte verticale effective de
rupture de la colonne ¢’ s’écrit (Greenwood, 1970) :

(dans le sol)
(dans la colonne)

velim

’ 2[ T ' ’
O yelim = tanz[Z'i' %JG hmax (3a)

ou o', .. désigne la contrainte horizontale effective
maximale radiale que le sol peut supporter autour de la
colonne et qui peut se mettre sous la forme générale
suivante (Soyez, 1985) :

O max = O po + K.C

(3b)

u
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Modeéle initial
Initial model

b- Homogénéisation de PRIEBE (1978).
PRIEBE homogeneized model (1978).

c- Mécanisme de transfert de charge
Stress concentration mechanism,

FG. 3
a. Modele initial.
b. Homogéneéisation de Priebe (1978).
¢. Mécanisme de transfert de charge.
d. Modele réel (report de charge).
Various modelings under monotonic loadings.
a. Initial model.
b. Priebe homogeneized model (1978).
¢. Stress concentration mechanism.
d. Real model (loading report).

d- Modele réel (reporl de charge) -
Real model (loading report).

Différentes modélisations étudiées sous charges monotones.

davec :

o', : contrainte horizontale effective régnant dans
le sol avant traitement ;

k = coefficient multiplicateur (Soyez, 1985) qui dépend
de la cohésion non drainée c_ et du module d’élasticité
E_(Brauns, 1978) ainsi que du coefficient de Poisson A
du sol (Hugues et Withers, 1974) et dont la valeur
conseillée en pratique courante est de 4 (Soyez, 1985).

Cette formulation (équation 3.b) suppose que la
pression interstitielle u & la périphérie de la colonne est
identique a la pression hydrostatique u_ existant dans le
sol avant traitement (Ghionna et Jamiolkowski, 1981 ;
Smoltczyk, 1983).

Si des essais pressiométriques Ménard ont été réali-
sés dans le sol mou, on peut aussi écrire :

6"I'Irnax = IJl‘_ u
ou p, désigne la pression limite conventionnelle. A
noter que, si l'on adopte p,-¢’, = 5,5¢, pour p, <300kPa,

| o
cela revient a adopter k=5,5. ‘

Analyse des résistances au cisaillement -
Etude comparative

Rapports des résistances au cisaillement

On examine les rapports des résistances au cisaille-
ment mobilisées le long de la surface de rupture poten-
tielle. Par souci de simplification, on considére que :

— le ballast (¢, = ¢’ ) et le sol mou (¢, ¢, = 0) sont
tous deux non pesants ;

— les surfaces de rupture potentielles possédent,
pour deux tranches verticales voisines dans le sol et
dans la colonne, les mémes angles d'inclinaison (o, =
o, = o) par rapport a I'horizontale, ce qui permet de pro—
ceder a des simplifications dans I'expression des rap-
ports de résistance au cisaillement. On voit ainsi que :

41

REVLIE FRANCAISE DE GEOTECHNIQUE
g

= trimestre 1956



— le report de charge conduit a I'amélioration de la
contrainte au cisaillement qui vaut :

Ac, dans le sol et (o.-0).cosa .(tge’) dans la
colonne;

— I’état final de transfert de charge comparé au
modéle homogénéisé de Priebe conduit aux rapports
des résistances au cisaillement r_et r, suivants :

AN 1 (sol)
DR s 1-my)- 2 cosa tgg,)
T_(x) m, o,(x) o
Po=—e —p . 2 eagol(tae’.)
e coso.(tge’, (colonne)
m. =g JelX) (colonne)
: o, (x)
avec: ,
m, =(1-a) 2 (sol)
LX)

dont la somme est égale a I'unité et que nous appelons
« taux de contribution des colonnes et du sol ». On
désigne par r le rapport des contraintes de cisaillement

1,5
1 o

: -

w 10"‘

&

E o 1 a=10°

SE 13,

£

5

= 42

v d

T o

2

o

[

o

0,18 0,22

0,14

Taux d'incorporation a

a -
a
o
w
L
E .
£3
E
85
@ =
s
E L]
=8
=8
]
4
0,10 0,14 0,18 0,22 0,26
Taux d'incorporation a

b - Calcul traditionnel avec

FIG. 4
1978).

de l'état final de transfert de charge au milieu homogé-
néisé de Priebe, soit :

r=ar_ + (1-a)r, (4)

Dans l"étude comparative qui suit, l'analyse de r en
fonction de a est abordée en calcul aux états limites
ultimes (ELU) et en calcul traditionnel (Recommanda-
tions CLOUTERRE, 1991).

Etude comparative : modele réel
et homogénéisation de Priebe

Le rapport des contraintes de cisaillement r du
milieu réel au milieu homogénéisé est analysé en cal-
cul aux ELU (Fig. 4a) et en calcul traditionnel (Fig. 4b).
En calcul aux ELU, on adopte :

- un coefficient de méthode I'_ pris sommairement
égal a 1,125 pour tenir compte, dans le calcul des para-
meétres équivalents (équa. 1), des approximations inhé-
rentes & la méthode d’homogénéisation ;

- des coefficients de sécurité partiels sur les para-
metres de cisaillement des sols en combinaisons fon-

1,5

1.4

13

1.2

Rapport des contraintes de
cisaillement r

0,14 0,18 022

Taux d'incorporation a

Calcul aux Etats Limites Ultimes (ELU) : T'gy =1,40, Fpe =1,20 et Ig =1,125

Rapport des contraintes de
cisaillement r

0,22

0,14

0,10 0,18

Taux d'incorporation a

Feu =Tge =Te = 1,00.

Rapport des résistances de cisaillement r en fonction de a (modéle réel/homogénéisation de Priebe,

Shear strength ratio r versus area ratio a : effect of stress concentration compared to the equivalent model,

Priebe (1978).

a. Calcul aux états limites ultimes (ELU): I = 1,40, T_=1,20et T =1,125.

b. Calcul traditionnel avec : T = F.=T.= 1,00.
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damentales (Recommandations CLOUTERRE, 1991) T,
de 1,40 (sol sensible), 1 de 1,20 (ballast courant).

Le calcul des parametres intervenant dans I'égalité
(4) est effectué selon les étapes suivantes :

a) Pour un taux de Chargement cr/c donné, la
valeur de o_est calculée a partlr des équations (3)
pour un coefficient de sécurité partiel T, de 2 (DTU
13-2) et pour k = 4 (Soyez, 1985),en neghgeant
I'accroissement de la cohésion non drainée du sol Ac,
(c, = ¢, ). Cette hypothese repose sur le fait que Ac,

est faible sous la contrainte o_. En plus, son calcul est
délicat.

b) En faisant varier les valeurs de a (= 0,10 a 0,26),
on calcule a partir de I'égalité (2) la valeur de o, pour
déduire les taux de contribution de la colonne m_et du
sol m_.

1l ressort des graphiques de la figure 4 que la
distribution linéaire de r en fonction de a conduit,
pour ¢’ = 38° [Schulze 1978) et 42°, & des valeurs
qui sont toutes supérieures a l'unité. En plus, r
décroit pour des rapports de ¢,/c, croissants avec
une quasi-stabilisation pour o /c, elevé. Ce résultat
s’explique par le fait que, lorsque ¢ /c, augmente,
la contribution de la colonne est moins importante
que celle du sol (cohésion faible et chargement
élevé).

La comparaison avec I'homogénéisation de Priebe
montre que |'état final de transfert de charge conduit a
une nette augmentation de la résistance de cisaillement
au sein de la colonne et donc a 'amélioration de la sta-
bilité vis-a-vis du glissement qui fera I'objet du chapitre
suivant.

Analyse de stabilité - Construction
et comparaison des modeles

L'analyse de stabilité consiste a chercher le
coefficient de sécurité minimal noté I (Recom-
mandations CLOUTERRE, 1991) pour les cercles
de rupture potentiels. Les calculs sont conduits
par le logiciel de calcul a la rupture « Talren » (F.
Blondeau et al., 1984) par la méthode des tranches
circulaires de Bishop. Aprés une étude de l'inci-
clence du nombre des tranches sur les valeurs de

T .. les calculs sont effectués avec 43 tranches ver-
ticales, soit en moyenne 2 a 5 tranches verticales
par colonne.

Choix des parametres de calcul
et construction des modeles

Sols et parametres de calcul

Les différents sols et les parameétres de chaque
modéle sont résumés dans le tableau ci-dessous :

Remarques

1) Le modeéle initial comprend trois sols distincts : rem-
blai, sol mou de résistance au cisaillement non drainée ini-
tiale (c ) et colonnes ballastées (Fig. 3a) alors que le modele
de Priebe comprend uniquement deux sols : méme rem-
blai et sol homogénéisé (Fig. 3b) dont les paramétres équi-
valents sont déduits des equations (1). Pour ces deux
modeles, les calculs de stabilité seront effectués en consi-
dérant la charge (o) apportée par le remblai sur sa base.

2) Le modele réel est congu en assimilant le remblai
a un massif de sol caractérisé par un frottement inter-
granulaire homogéne ¢, (et éventuellement de la cohé-
sion ¢ ) et aussi par un pcncls volu:mq ue moyen variable
localement en fonction de la répartition réelle des
contraintes a la base du remblai (Fig. 3c). Ce modéle
comporte quatre sols distincts : sol mou, colonnes bal-
lastées et remblai composé de deux sols de poids volu-
miques différents y, et v, (Fig. 3d) qui valent :

c
Yr1 :HL (remblai situé & la verticale des colonnes),

r

c
Yr2 Zh—s (remblai situé a la verticale du sol mou).

2
Pour la détermination de y,, et de v, les valeurs de
o_et de o, sont aussi calculées suivant les étapes a) et b)
exposees ‘dans I'étude comparative du paragraphe 2.3.2.

Modélisation des colonnes
(milieu bidimensionnel équivalent)

Le caractere tridimensionnel du milieu renforcé du
modele initial (Fig. 3a) et du modele réel (Fig. 3d) nous
conduit & assimiler les colonnes a des « murs » verti-
caux équivalents par meétre linéaire de sol (Van Impe et
De Beer, 1983). Ceci revient a chercher une épaisseur e
du mur équivalent égale a la section réelle A_de la
colonne (Fig. 5a) divisée par 'espacement d entre deux
colonnes consécutives (Fig. 5b).

Construction des trois modeéles : sols en présence et parameétres de calcul.

| Modeleinitial | Homogénéisation de Priebe Modéle réel
£ (état final de report de charge)
Remblai Y. (c.=0),0, dans la modélisation:
—a la verticale des colonnes: y,,, (¢, =0), ¢,
—ala verticale du sol:y,,. (c =0), ¢,
Sol mou Y. € Milieu homogeéne équivalent: 1. le,=¢c,,
Colonnes ballastées Y. (e, =0), 0 Yo Co O, Y. (c.=.0) ¢,
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Fic.5 Modélisation des colonnes (milieu bidimensionnel équivalent).
Column modelling (equivalent two-dimensional medium),

« Taldt » : procédure automatique de construction
des modeles et de génération des données

Le modele initial et le modéle réel nécessitent l'intro-
duction d'une géométrie relativement lourde & traiter sur
ordinateur par « Talren » (modélisation du remblai com-
portant un ou deux sols, des colonnes et du sol). Afin de
résoudre cette difficulté, nous avons mis au point un logi-
ciel automatique externe intitulé « Taldt » permettant de
geénérer une dizaine de fichiers de données, par minute,
avec un modele comportant 5 & 20 colonnes (Fig. 6).

Choix du modéle

B
L

]
Lecture des
données

=.i

| Génération des sols _!

:

Calcul des paramétres
Equations (1) & (5)

[Sveu =2586,0 (Nfois) | ———
| 8=0,10 40,26 (M fols)

IG&n&ratlon du fichier Talren ‘

Lcalcul de Tnin  (NxMfois) I

Fin

‘A6 & Organigramme de « Taldt ».
« Taldt » flow chart.

Etude comparative et analyse critique
des trois modeles de calcul

La figure 7 présente I’évolution du coefficient de
44 sécurité théorique I, exprimé en fonction du pour-
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b CALCUL ELU TEERaEe
7l =38" o B Modale initial
] * Tip.=1,20 ; .= 1,40 e
b | L |
o . —= = ] Modéle homogénéisé,
£ x X - Y ¥ . A_—- m=e
3 Py 2 et BNy Slar T M
: = Modéle homogénéssé
;1 — s =% m = m max
- D e =
E Transfert de charge
o
o
014 0,14 (i 28
T 3803 traitement
Taux d'incorporation a

FG. 7  Coefficient de sécurité en fonction de a.
Comparaison des trois modéles (o /c, = 4).
Minimum safety factors for various models.

centage d'incorporation a (compris entre 0,14 et 0,26)
pour ¢ /c, de 4,0. Les calculs sont menés aux ELU avec
les mémes coefficients de sécurité partiels précédents
I, de140,T etT de 120 (ballast et remblai courants)
et un coefficient de méthode (Bishop) I'; de 1,125
(Recommandations CLOUTERRE, 1991).

On remarque que les coefficients de sécurité obte-
nus pour le modeéle initial sont les plus faibles et ne pré-
sentent qu’une légére augmentation lorsque a croit. Ce
résultat concorde avec |'allure linéaire de 1'évolution de
I'., €n fonction de a pour I'homogénéisation de Priebe
a court terme (m = a ; Mitchell, 1981). Cette évolution
ne differe que de 10 % prés de celle du modéle initial.
L’homogénéisation de Priebe, avec m = m__ recom-
mandé par Mitchell (1981) pour les calculs a long terme,
conduit a une faible augmentation puis a une légére
diminution de I'__

Compare a ces deux modeles, le modéle réel
conduit a une évolution de I’ nettement plus mar-
quée lorsque a augmente, Les valeurs de I varient
en effet de 1,0 (a = 0,14) 4 1,30 (a = 0, 26] S0it une
amelioration I'  de 'ordre de 30 % pour une aug-
mentation de a de 85 %. A conditions de stabilité
identiques (I'_,_ = 1,10 par exemple) et avec les traite-
ments usuels (a = 0,14 & 0,22), le calcul basé sur le
modéle initial conduit & un surdimensionnement de
plus de 50 %, la procédure d’homogénéisation & au
moins 15 %. Le choix d'un coefficient multiplicateur
k (équation 3b) supérieur a 4 (de 6 par exemple,
Nahrgang, 1976) ne pourrait qu’accentuer cette dif-
férence.

La présente étude comparative montre que le
modele initial n'apporte qu’une faible amélioration de
la résistance au cisaillement du sol a I'aide des colonnes
frottantes. Ce modele peut s’appliquer au calcul a court
terme dans I'hypothése ou le remblai serait mis sur



toute la hauteur instantanément. L’homogénéisation de
Priebe définie pour m = m_,, montre que I' diminue
lorsque a augmente jusqu’a une valeur caractéristique
a_a partir de laquelle le traitement devient a priori
inutile pour améliorer la stabilité. Ce résultat, étonnant
a premiére vue, s’explique par le fait que 'homogénéi-
sation de Priebe aboutit, pour a élevé, a un sol d’assise
homogénéisé assez frottant et peu cohérent. Pour ce
type de matériau, les regles et les analyses classiques a
la rupture conduisent & des surfaces de rupture peu
profondes qui peuvent ne pas correspondre a la réalité
des phénomeénes de glissement (Dhouib et al., 1993). La
prise en compte du report de charge conduit, comme le
modeéle initial, & un modéle géométrique délicat a trai-
ter sur ordinateur. A cela s'ajoute la nécessité de déter-
miner les contraintes a la base du remblai. On peut

33 -~I ' | CALCUL TRADITIONNEL ~—f—-- 8, =]
‘.'P::ass- FosTam fdfi cu%2,5
2,8 onie —— i
£ i //./ r L =30
& o i : 2 == G
bt 25 — r:’*‘" i :
g T — -.E;__v..i__cu =35
; . i
.§ F _‘]rf:__i_‘% =4'°
u g ‘,H 3
t 2 =45
K - Cu, 4
% I'"'_AHFJ . =!5'u
G
[&]
0,9 T :
0.5 D A A - ;
o1 0,12 0,14 0,96 0,48 02 0,22 0,24 0,26 0,28 03
Pourcentage d'incorporation a
a- g¢¢
28 y CALCUL TRADITIONNEL i
. |
H tp"u r"‘rm‘1 _..:/ ...... gr =35
{ i '
2|5 e i /_,4/' "
é i i 1 —
21 A ;
5 :
.§ 3
o 1,7 4
-
]
E 1,3
8 .
o : | i
0,9 Lo -
i
08—+

01 0,2 0,14 0,46 0,48 0,2 0,22 0,24 0,26 0,28 0,3
Pourcentage d'incorporation a

recourir a une procédure numéricue de calcul par élé-
ments finis (Liausu et Juillié, 1990) ou & une approche
basée sur I'interaction sol-structure (Gilbert, 1995). Pour
le renforcement de la vase de Tunis par des colonnes
de sables, Bouassida (1996) a réalisé une étude expéri-
mentale qui permet de valider la résistance en com-
pression théorique d’une cellule composite confinée.

En dépit de ces difficultés, la prise en compte de
I'état final de report de charge se traduit par une nette
augmentation de T _lorsque a croit et permet d’appré-
hender, comme nous allons le montrer dans ce qui suit,
I'influence de la variation des paramétres de dimen-
sionnement sur I'évolution du coefficient de sécurité
£

min®

. CALCULE.L.U. i
Pe=38] 1 =12et Tu=14
24 et fiid :
d .
8] /
T17 o -
_s r
£ 13 =ttt 4 v""*/.’_' oy ;40
% i__— i }’,_J - ; =
E ,l"".‘._ o r____..---"‘ ‘E ; ......
019 _________J;-—-"'"’P'-",r_ F-___._.__“________.lL._-—---'" o, -50
k. —— H =2,
05 e

01 0,12 0,14 0,16 0,18 0,2 0,22 0,24 0,26 0,28 03
Pourcentage d'incorporation a

= 38°.

17 CALCUL E.L.U.

Fec=12 et Tey=1,4

q’lc = 42°

1,3 _' 2]

R

ANRIANAY
\
NIV

0,9 -
0,5 —_—

01 0,42 0,14 0,16 0,18 0,2 0,22 0,24 0,26 0,28 03
Pourcentage d'incorporation a

9c’ = 42°

- me.e Coefficient de sécurité I’ en fonction de a pour divers taux de chargement ¢ /c, (calcul aux ELU et calcul

traditionnel).

Minimum safety factors I’ versus area ratio a for various loading levels ¢ /c .

a. ¢’ = 38"
b. ¢’ = 42°.
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Etude de stabilité : influence
de la variation des parameétres

Conditions de stabilité
en fonction du volume traité

L'évolution du coefficient de sécurité T en fonc-
tion du pour centage de substitution a est presentée sur
la figure 8a pour ¢’_de 38° et 8b pour ¢'_de 42° et pour
des taux de chargemem c/c, allant de'2,5 2 6,0 (hau-
teurs de remblais de 3,0 & 12,0 m et c, de 15 a 50 kPa).
L’examen des courbes de la figure 8 montre que T
présente une variation moyenne quasi linéaire en fonc-
tion de a. Cette variation croit nettement avec a, ce qui
montre l'efficacité du traitement. Lorsque o /c, aug-
mente, le coefficient de sécurité diminue et varie peu
pour des valeurs croissantes de a. L'augmentation de
I'angle de frottement interne ¢’_ de 38° a 42° conduit a
une amélioration de ' d’environ 5 % (a = 0,10) &
15/20 % (a = 0,26) ; ce l'_]l_ll montre que le choix d'un
matériau de traitement plus frottant ne peut étre inté-
ressant que pour des volumes de traitement importants.

Incidence des caractéristiques
de cisaillement du remblai et des colonnes

On a considéré un matériau de remblai sans cohé-
sion (c, = 0) et avec différentes valeurs courantes de
'angle 'de frottement interne (9. =25, 30 et 35°). L"évo-
lution de T'_ en fonction du taux d'incorporation a est
irréguliére. En plus, I'amélioration de T reste faible
et ne dépasse guére les 5 % quel que soit le volume
de substitution. Cette amélioration est plus faible en
particulier pour ¢ /c, plus élevé. Ce résultat s’explique
par le fait que les coefficients de sécurité I’ calculés
correspondent a des cercles de rupture theomques
relativement profonds. Ces cercles traversent le rem-
blai d’une facon presque subverticale, conduisant a
une contrainte normale et a une résistance au cisaille-
ment faibles. A cela s’ajoute une hypothése inhérente
au logiciel « Talren » et restrictive, méme si elle peut
correspondre a un phénoméne bien réel en cas
d’apparition de fissures en surface du remblai. Cette
hypothése consiste a annuler la contrainte normale au
droit de la zone subverticale de la surface potentielle
de rupture.

L'influence de la cohésion dans la colonne a été
étudiée pour un remblai courant (@, = 30°) et sans
cohésion (¢, = 0). Les colonnes sont considérées a la
fois frottantes avec @. =30 ° et cohérentes avecc, =04
20 kPa (cas par exemple d’un matériau sableux avec
une fraction de ciment). Il ressort de I"étude que la
variation de T'_ en fonction de a est également irré-
guliere. L'augmentation de a est accompagnée d’une
amélioration de I' | de 5 a 10 %. Cependant, cette
amélioration est moins importante pour ¢ /c, plus
elevé, Ce résultat s'explique par le fait que lorsque G /c,
croit, le taux de contribution (m_) de la colonne dimi-
nue.
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Influence du rapport de concentration
des contraintes

Sur les graphiques de la figure 9, on présente les
variations du coefficient de securité T’ en fonction de
n pour ¢’ = 38° et 42°. L'examen de ces graphiques
montre que I augmente lorsque n croit et ce quel
que soit le taux de chargement ¢ /c, applique. Ceci est
di a l'amélioration de la résistance au cisaillement au
sein de la colonne, amélioration apportée par 'aug-
mentation de la contrainte verticale 6_due au transfert
de charge sur le ballast. A taux de chargement o /c,
identique, les valeurs de I' | sont plus élevées pour
¢’_=38° que pour ¢’_=42° et ce pour la méme valeur de
n. Ce résultat s exphc[ue par le fait que le méme taux de
contribution de la colonne est obtenu respectivement
pour a= 0,24 et poura=0,12,

Influence du taux de chargement

L’évolution du coefficient de sécurité ' en fonc-
tion du taux de chargement o /c_ est donnée sur la
figure 10 pour différentes valeurs courantes de a. I res-
sort de cette évolution que T, diminue lorsque ¢ /c,

Coefficlent de sécurité ",

18 T -
‘I’;? =42° n"/a‘
= 14
;
5 12 P
T &
°
ﬁ 1 G'rfc|=3'5
[e}
r§ Tttt ooy =40
08 2 ! ! |
2 3 4 5

Rapport de concentration des contraintes n

#6.92 Incidence du rapport de concentration des
contraintes nsur T .
Minimurm safety factors : effect of stress
concentration ratio n.
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fic. 10 Incidence du taux de chargement o /c, sur
les valeursde I’ .
Minimum safety factors : effect of loading level.

croit. Cette diminution est d’autant plus marquée cue le
taux de chargement est faible. Ce résultat concorde
avec les variations de I en fonction de a des gra-
phiques de la figure 8 et s’explique par le fait que le
taux de contribution de la colonne décroit lorsque /¢,
croit. L'augmentation de l'angle de frottement interne
du ballast ¢’ de 38° (Fig. 9a) et 42° (Fig. 9b) n"apporte
d’amélioration plus marquée que pour les taux d'incor-
poration a plus élevés.

REMERCIEMENTS

Conclusion

L'analyse menée montre que la modélisation basée
sur le transfert de charge conduit & une meilleure prise
en compte de la contribution du ballast du fait de I"amé-
lioration de la résistance au cisaillement au sein de la
colonne. Ce qui se traduit par une augmentation du
coefficient de sécurité global notamment dans les plages
de traitement couramment utilisées (14 a 20 %). Par
contre, les calculs de stabilité faisant appel au modéle
initial montrent que 'amélioration de la stabilité reste
faible et qu’ils doivent étre limités a I'analyse a trés court
terme. Ces deux procédures de modélisation nécessitent
'introduction d'une géométrie relativement lourde sur
ordinateur (modélisation du remblai, des colonnes et du
sol). Pour résoudre cette difficulté, nous avons mis au
point un logiciel externe « Taldt » qui génére de fagon
automatique les données de calcul propres a « Talren ».

L'homogénéisation de type Priebe offre une modeli-
sation trés simple a traiter sur ordinateur puisgu’elle
conduit uniquement a deux milieux distincts (remblai
et sol sous-jacent homogénéisé). Cependant, elle abou-
tit 4 une stabilisation, voire & une chute du coefficient
de sécurité lorsqu’on augmente le taux d’incorporation.
Cette chute s'explique par le fait que I'homogénéisation
aboutit, pour a élevé, & un sol homogénéisé assez frot-
tant et peu cohérent ou les régles et les analyses clas-
siques a la rupture conduisent & des surfaces de rup-
ture peu profondes qui peuvent ne pas correspondre a
la réalité des phénomenes (Dhouib et al., 1993).

La présente étude montre aussi que I'amélioration de
la stabilité est faible lorsque 1'on augmente "angle de
frottement du matériau du remblai. Ce résultat est dii &
la faible contrainte normale mobilisée en téte des cercles
de rupture relativement trés profonds et subverticaux au
sein du remblai. Par contre, la stabilité est légerement
améliorée lorsque le matériau de traitement est cohérent
(cas du sable-ciment ou sable avec une fraction de fines).
Le report de charge conduit, par le biais de la concen-
tration des contraintes sur les colonnes, 4 'amélioration
de la stabilité. Par contre, l'augmentation du taux de
chargement fait chuter le coefficient de securité.

[y a lieu de noter enfin qu'il s"agit la d'une étude théo-
rique basée sur une analyse & la rupture classique et dont
la validation expérimentale est difficile & mettre en ceuvre.

Les auteurs remercient M. Jean-Pierre Magnan des remarques qu’il a formulées lors de la rédaction de cet article.
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Expérimentation

et modelisation

de structures en sol renforce
par un geotextile
tridimensionnel alvéolaire
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Depuis maintenant plus de vingt ans, l'utilisation de
matériaux synthétiques ou naturels pour le renforcement
de massifs de sol s’est banalisé. Cependant I'emploi d’'un
géotextile tridimensionnel alvéolaire souple n’avait pas
fait I’objet d’études particuliéres pour déterminer le
potentiel du produit. La démarche a consisté a étudier
par un programme expérimental exhaustif le
comportement local de ce nouveau concept de
souténement. Cette étude permet de mieux comprendre
le fonctionnement du phénoméne de confinement, qui
peut étre assimilé a une cohésion apparente, et met en
évidence l'anisotropie du comportement du complexe.
Les différents modéles locaux développés sont introduits
dans des modeles théoriques permettant ainsi de
proposer une méthode de dimensionnement. Ces modéles
prennent en compte I'’hétérogénéité du comportement
des matériaux et la géométrie complexe des ouvrages.
Ceux-ci sont finalement validés sur des ouvrages réels.

Experimental and theoretical study
of soil structure reinforced

by a three-dimensional

alveolar geotextile

ol

S
3
<

Since now twenty years the use of natural or synthetic materials
for soil reinforcement became common, However the use of a
three dimensional geotextile haven’t been the subject of
extensive research to determine his ability for such an
application. The raisonning presented here, has consisted to
study by an exhaustive experimental program the local
behaviour of this new concept of wall. This study allows to
explain the effect of alveolar structure as a reinforcing element,
the mechanism of confinement and to point out the anisotropic
nature of shearing resistance. Then different local models are
proposed that have been introduced in theoretical models of
stability analysis in order to develop a design method. The
modelling take into account the heterogeneity and the complex
geometry of the alveolar structure. Finally the analysis have
been validated on trial walls.
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L'étude des murs en sol renforcé utilisant le sol en
place s’est développée de maniére significative ces der-
niéres années tant sur le plan théorique qu’expérimen-
tal. Cependant, peu d’éléments bibliographiques exis-
tent au niveau national et international sur le
renforcement par des structures alvéolaires. La tech-
nique étudiée ici n'a jamais été expérimentée au niveau
national (Delmas, 1986a). L'idée est de constituer,
comme représenté sur la figure 1, un massif de sol ren-
forcé par un empilement de lits dalvéoles. La liaison
verticale des lits est realisée au moyen de bandes de
textiles agrafées aux pointes des alvéoles. Les alveéoles
standards ont un c6té ¢ = 20 cm et une hauteur
h=25cm.

y—d

fig.1  Principe de réalisation du produit et du
mur en géotextile alvéolaire.
Principe of realisation of the geocell and the
reinforced wall.

L'approche adoptée pour la mise au point d'une
meéthode de dimensionnement est basée sur la connais-
sance du fonctionnement interne du procédé, en étu-
diant les comportements locaux. Pour cela, dans un
premier temps, un programme expérimental exhaustif
a mis en évidence le comportement mécanique du géo-
synthéticque alvéolaire,

La figure 2 présente, pour une géométrie donnée,
les différents modes de fonctionnement de la structure,
étudiés de maniére expérimentale. Au sein du massif
entierement confiné, apparaissent une sollicitation en
compression d'un massif d’alvéoles (1) et en partie
supérieure le comportement en compression d’une a
plusieurs alvéoles (2). Le long d'une ligne de rupture
potentielle, des sollicitations complexes se trouvent
mobilisées. Ce sont principalement des sollicitations de
cisaillement d'un massif d'alvéoles (3) en partie basse
et d’un lit d’alvéoles (4) en partie haute. Le cisaillement
engendre un effort d’extraction de la nappe alvéolaire
(5) constituant I'ancrage.

° me2 La structure et les modes de rupture.
The structure and the failure mode.
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Les differentes séries d’essais locaux ont donc été
réalisées afin de comprendre le fonctionnement de ce
produit dans ces différentes configurations.

Dans un deuxiéme temps, plusieurs modeéles locaux
ont été développés utilisant des méthodes de calcul
analytiques ou numériques. Une étude de l'influence
des parametres dimensionnels (c6té de 'alvéole ¢ et
hauteur h) et mécanique (comportement des matériaux)
a également été réalisée. Ces approches ont été ensuite
intégrées dans des modeles théoriques d’analyse de
stabilité, afin de proposer une méthode de dimension-
nement. La simulation du comportement théorique des
structures a été réalisée a 'aide de lois rhéologiques
simples. Ce choix procéde de la démarche méthodolo-
gique adoptée, qui consiste & progresser du modéle le
plus simple au plus complexe. Deux approches diffé-
rentes ont été utilisées : une approche par un calcul a la
rupture utilisant la méthode des blocs et une approche
en déformations utilisant la méthode des différences
finies. Les modeles employés sont des modeéles ayant
montré leur potentiel a représenter les phénoménes
réels et auxquels les clients privés ou institutionnels
sont habitués.

Dans la derniére partie de cet article, la validation,
sur divers ouvrages réels, des modeles développés est
présentée. Les choix réalisés ont consisté a caler les
modeéles numériques a la fois sur le comportement glo-
bal observé sur des ouvrages réels (murs de 6 a 8 m de
hauteur) et sur des modéles de laboratoire (60 cm de
hauteur) (Reiffsteck, 1995b).

[—T
De I'alvéole au lit d'alvéoles

£ = A
Essais sur une alvéole

Dans un premier temps, une étude destinée a com-
prendre le comportement d’une alvéole a été menée.
Le mode de sollicitation choisi est un effort de com-
pression uniaxiale appliqué parallelement a la généra-
trice du cylindre a base hexagonale (Fig. 3).

DEFORMEE

f6.3 Essai de compression sur une alvéole,
Compression test on a single cell.




Cette alvéole est constituée de deux matériaux : le
matériau textile de 'enveloppe et le matériau de rem-
plissage. Leur influence respective sur le comporte-
ment a été observée. Dans la premiére série d’essais,
trois textiles différents aux caractéristiques mention-
nées dans le tableau ci-dessous sont utilisés.

TABLEAUI  Caractéristiques des textiles utilisés.
Feature of the textiles used.
Caractéristiques| Masse |Epaisseur| Résistance | Elongation
surfacique| {@ la traction| a rupture
Notation p e Rt €
Unité g/m? mm kN/m %
BD700 310 1,2 75 10
TS750 350 3 26 30
PS350 350 1.9 20,2 25

Les dimensions des alvéoles, variables suivant les
essais, sont rappelées dans la légende des graphiques.

Alvéole unique 15/35
_Influence du textile

—BD700
- PS350

Force en daN

60 BO 100 120
Déformée en mm
fG.4 Essai de compression (c=15cm, h =

35cm).
Compression tests (c=15 e¢m, h = 35 cm).

Les résultats de ces essais (Fig. 4) montrent que la
présence de la cellule est efficace pour augmenter la
résistance a la compression et qu'il existe un rapport
de proportionnalité entre le module du textile J = Rt/ et
la répanse observée.

Les informations apportées par les essais réalisés avec
plusieurs types de matériaux de remplissage complétent
ces observations (Fig. 5). Il s’agit d’une fine 0/1,5 mm,
Mf = 1,7 (MF est le module de finesse), Cu = 3,4 (Cu est le
coefficient d’uniformité) d’un sable d’Allier 0/4 mm,
Mf =3, Cu =4 et d'un gravier roulé 5/16 mm, Cu = 1,6.

13."—0—41“ Jr— ‘-
o L /
& 7 g / {
5 e i [
2 s / /
2 . [ |
E ) I A T
20 j
10 4 )‘
ol et
wodues %

fie.5 Courbes granulométriques.
Particle size distribution.

La figure 6 permet d'observer qu'aprés une premiere
phase de densification (a gauche de la ligne verticale),
dépendant de la nature du matériau, des pentes sensi-
blement identiques sont obtenues. Ces matériaux ont été
mis en ceuvre laches, c’est-a-dire sans compactage.

Alvéole unique 20/52
4000 1 Influence du matériau

.a: A

e

8

Force Fen daN

-
—Fine
1000 + -~=Sable
—Gravier
0 4 4 + + + + i
0 10 20 30 A 50 60 70 80

Déformée e en mm

A6 6 Essai de compression (c=20cm, h=
52 cm).
Compression tests (c =20 cm, h =52 cm).

Le principe de ce renforcement est donc de limiter
les extensions du sol par |'effet de confinement corres-
pondant a la mise en tension des parois géotextiles de
"alvéole (Bathurst, 1993). Le module mécanique du tex-
tile de I'alvéole est déterminant. La fonction de confine-
ment du géotextile alvéolaire peut étre assimilée a celle
d’un liant souple du sol contenu. La représentation dans
le plan de Mohr sur la figure 7 illustre cette notion.

alr

¢’ renforcé

Ag3 cellule

LETTTY

sol

TITIIT

¢non renforcé

composite sol-alvéole

effet de Ac3surle sol non renforcé

2

AG3 clr U

_A6.7 Définition de la cohésion apparente.
Definition of apparent cohesion.
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L’accroissement de résistance du sol de remplissage
dd au confinement peut étre ainsi décrit par une cohé-
sion équivalente.

TR
Essais sur sept alvéoles

A ce stade |'action des six alvéoles périphériques sur
le comportement d'une alvéole est un aspect important
a étudier (Fig. 8).

. Hee Essaide compression sur sept alvéoles.
Compression test on seven cells,

Les essais mettent en évidence un gain, da a celles-
ci, faible dans le cas du sable lache (Fig. 9). De méme,
I'importance de la densité initiale n’est visible que dans
une premiére phase (a gauche de la ligne verticale)
alors que I'apport de résistance a la compression lié au
module du textile est bien plus important.

8000 ——Sept Alv Sable dense BD700
——Sept Alv Sable dense PS350

B oo} ——Sept Alv Sable lache PS350
b= ——Une Alv Sable lache PS350
& ao00
g — -

2000 + 8
uC_’ —

04

20 3 4 % 6 7o s %0 100
Déformée e en mm

o 10
U0 fie Essai de compression sur sept alvéoles (c=
15 cm, h = 35 cm).
Compression test on seven cells.

Les essais permettent de constater un phénomene
de propagation de la déformation une fois I'enveloppe
de l'alvéole centrale rompue.
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Ae. 10 Schéma de rupture.
Failure mode.

Ces essais de compression simple sur sept alvéoles
confirment les essais sur alvéole simple. La réponse de
la structure sol-alvéole est proportionnelle au module
du textile.

Essais sur un lit d'alvéoles

L'étude précédente a été complétée par |'utilisation
d’un massif bicouche. L’étude d’un lit d’alvéoles a été
réalisée sur un modele de laboratoire tridimensionnel
avec différents sols supports (Fig. 11). Un sol support
rigide (sable d’Allier) permet de déterminer "apport de
résistance en grande déformation et un sol support
souple (graisse) une étude plus fine des parametres
géometriques.

— gralsse ou sable

Z

Essai sur un lit d’alvéoles.
Test on one alveolar mesh.

E

Les études antérieures montrent que dans le
domaine des petites déformations le complexe apporte
une rigidité initiale importante, puis en grande défor-
mation, un effet de membrane (Fig. 12) décrit par Reiff-
steck (1996b). En effet la nappe contient 1"écoulement
du sol, ce qui la met en extension, et un effet membrane
global apparait (Fig. 15).



Lits d'alvéoles 3x5 cm
Influence du support

200 -+
alvéoles sable dense
% 150 4 ——alvéoles sable lache
B - sable dense
£ ——sable lache
£ sof
o
o 500 1000 1500 2000 2500
Déformée en 1/100 mm
“fG.12  Résultats sur sable (c =3 cm, h =5 cm).

Results on sand.

Deux parameétres se révélent influents : 'élancement
des cellules (voir Fig. 13) et la rigidité initiale du maté-
riau de remplissage (Fig. 12).

0. Lits d'alvéoles sur graisse
| Influence du cété
> :" —alv1,5x10
3 w——alv3x10
o 40+ == alv5x10
| sab10
=
Q2
10 1 /7
0 1/1 - : + 1
o 500 1000 1500 2000 2500
Déformée en 1/100 mm
FG.13  Résultats d'essais pour une hauteur de

10cm,
Results for cell heigh of 10 cm.

La réponse charge-enfoncement, observée sur la
figure 14, est proportionnelle a la hauteur des cellules.

5 -

—

] |
NN

Diminution de I'écoulement plastique par
confinement.

Diminution of lateral spreading by
confinement.

%‘

o 15

BN

La nappe alvéolaire se comporte comme un liant
souple de la couche supérieure acceptant une défor-
mation importante. La structure alvéolaire au sein
d'une structure bicouche comprenant une couche de
trés faible rigidité augmente la portance.

Extraction d’une nappe alvéolaire

Cette série n'est pas destinée a reproduire les essais
déja réalisés par de nombreux auteurs (Ingold, 1983 ;
Bourdeau et al., 1990 ; Bourdeau et al., 1992) mais plutét
a quantifier I'apport de la structure alvéolaire. C’est
pourquoi un seul matériau de remplissage (sable
d’Allier) et les mémes conditions d’essai ont été utilisés.

capteurs de
déplacement

J

FG.16  Appareillage de 'essai d’extraction.

Apparatus for pull out test,

Lits d'alvéoles sur graisse
Influence de la hauteur Le massif est instrumenté par des capteurs de
déplacement pour suivre le mouvement de la nappe en
Z.. diviis téte (point A, Flg: 16) ainsi qu’en différents points
T (points B, C et D, Fig. 16).
g ——alv3x10
8 ——alvax5
S 25 - grais TaBlEAUTl  Caractéristiques des textiles utilisés.
w Characteristics of textiles used.
Caractéristiques| Masse |Epaisseur| Résistance | Elongation
o] = ; | . [|swfaciquel . |alatraction) & rupture
0 500 1000 1500 2000 2500 . . | s S : w1
Déformée en 1/100 mm Notation p e Rt )
~ He.14 Résultats d’essais pour un cété de 3 cm. Unité g/m? mm kN/m Y
Results for cell side size of 3 cm. 81 TH 310 0.35 5 20
Grille 250 3 35 12,5

La nappe alvéolaire a un réle de renforcement par
confinement des zones plastifiées en grandes déforma-
tions (Fig. 15). Lorsque la structure est localement en
plasticité, les alvéoles jouent alors le réle de séparateur
lors de I"écoulement plastique.

Deux types de nappes ont été utilisés (tableau II):
une géogrille (Fig. 17a) qui servait de référence et des
nappes alvéolaires (Fig. 17b) constituées de textile non
tissé 81TH.
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Les nappes testées possédaient une dimension de
60cm de long, 70 cm de large. Les nappes alvéolaires
étaient collées, de coté ¢ = 3 cm et d’épaisseur h = 10cm
(Fig. 1, et 17b).

3,450.'11
a b

Géométrie des nappes testées.
Geometry of tested samples.

FiG. 17

La relation force-déplacement obtenue pour une
nappe bidimensionnelle de type grille est figurée ci-des-
sous (Fig. 18).

grille 2,5x2,5¢m
1200
= 100
5 w]
c
@ 800
@
g o
2 200 1
0 ; } {
0 20 40 80
déplacement en mm
fiG. 18 Relation force-déplacement.

Relation force-displacement.

Pour une nappe bidimensionnelle un déplacement
en téte d'environ 5 % de la longueur d’ancrage (Bour-
deau, 1994) provoque un mouvement total de la nappe.
A ce niveau de déplacement, l'interface est entiérement
plastifiée. La relation entre les déplacements le long de
la nappe (points B, C et D, cf. Fig. 16) et le déplacement
a l'avant de la nappe est alors linéaire (Fig. 19).

80 T grille 2,5x2,5cm
E
E
=
] —UA
T —uB
g —ue
8 up
S
o
@
o
0 Y

20 40
déplacement Ua en mm

'FG. 19 Mobilisation de 'ancrage.
Mobilisation of the anchorage.

Les résultats des essais réalisés sur nappes alvéo-
laires montrent (Fig. 20) une relation force-déplacement
dénotant un fonctionnement similaire a celui des
nappes bidimensionnelles (Fig. 18).

alvéoles 3cm

force en daN

0 t t # + g T
o 10 20 30 40 50 60

déplacement en mm

Ae.20 Relation force-déplacement.
Relation force-displacement.

L'analyse de la figure 21 permet de dire que les
caractéristiques intrinséques des géotextiles que sont
'extensibilité et la souplesse voient leurs effets ampli-
fiés par 'assemblage sous forme de treillis de la nappe
alvéolaire. La mobilisation progressive est donc plus
lente qu’avec des armatures en géotextiles bidimen-
sionnels (Fig. 19).

alvéoles 3cm

—UA
_—UuB
—-uc

up

déplacement en

20 a0
déplacement Ua en mm

Mobilisation de I'ancrage.
Mobilisation of the anchorage.

Une étude complémentaire (Reiffsteck, 1997a) a
permis de montrer que le comportement a ’extraction
de la nappe alvéolaire dépend de la taille des alvéoles
ainsi que de la résistance des liaisons permettant de
réaliser la structure alvéolaire. Ainsi lors d’un essai
d’extraction, une nappe alvéolaire présente un com-
portement similaire a une nappe bidimensionnelle
avec cependant une mobilisation plus lente, ce phéno-
meéne dépendant de la densité d’alvéoles mobilisée et
de la qualité des liaisons.

Essais sur une structure alvéolaire
multi-couche
L’étude du comportement d'un ensemble d’alvéoles

réalisé par empilement de nappes a été faite a l'aide
d’essais de compression simple (Fig. 22) et de cisaille-
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ment simple (Fig. 24). Une série d’essais de compres-
sion simple réalisée sur des massifs en sable d’Allier,
entiérement renforcés permet de constater que la den-
sité d’alvéoles n’a pas une influence importante sur la
rigidité, pour de petites déformations.

cenlrale
hydraukique

fiG.22 Appareillage pour l'essai de compression.
Apparatus for compression test.

Pour des charges faibles, la présence des parois des
alvéoles est un élément perturbateur (Fig. 23) mais une
fois la déformation suffisante pour mobiliser le confi-
nement et donc mettre les parois en tension, la rigidité
semble proportionnelle a la densité de textile. Ce com-
portement a déja été observé par Bathurst (1994).

Massifs d'alvéoles
Influence de la densité
BOOO -I- 2 "1
- - :
- 2 -
5000 + .- r O
% e E P - - ‘f
= e "_/ g -— :
E L& .
o 2000 4 :
§ o] S -
2 2000 /;‘/ :
1000 - s = = = Alvéoles de 3 cm
s — = Alvéoles de 5 cm
P ~—— Alvéoles de 7,5 cm
Oty - $ } + t i - + 1
G 16 0 30 a0 L] 60 T 80 80 100

Déformée e en mm

Essai sur un massif d'alveole.
Test on a multilayer structure.

FIG. 23

La présence de la structure alvéolaire crée un méca-
nisme de confinement du matériau de remplissage. La
résistance au cisaillement et a la traction s’en trouve
augmentée de fagon conséquente. L "anisotropie méca-
nique de cette structure (en relation avec la disposition
des alvéoles) a été caractérisée par des essais de
cisaillement. Une boite de cisaillement simple de 1 m?
de surface intérieure et 0,5 m de hauteur a été instru-
mentée pour cet effet (Fig. 24).

i pression

copfaurs
diplacamant
Z

Oﬂ:lﬂ:lﬂjl}]

fic.24 Boite de cisaillement simple.
Simple shear box.

A l'intérieur de cette boite les lits d’alvéoles ont été
disposés avec une inclinaison o sur I’horizontale.
L’angle o est défini comme étant I'inclinaison des
nappes alvéolaires par rapport a I'horizontale (Fig. 25).

fiGc. 25  Notations, inclinaison des lits.
Notations, geocell-layer disposition.

Les résultats obtenus résumés sur la figure 26 met-
tent en évidence l'anisotropie de la contrainte de
cisaillement. Les valeurs maximales de la résistance
apparaissent pour un angle variant de 30° a 80°. La
diminution de la contrainte de cisaillement pour I'angle
de 120° est due a la coincidence entre 'inclinaison des
parois textiles et le plan de cisaillement.

alvéoles pour 10% de distorsion
== sable pour 10% de distorsion
~@— alvéoles pour 5% de dislorsion
== sable pour 5% de distorsion

fc.26 Représentation polaire de la contrainte de
cisaillement.
Polar diagram of shearing resistance.

Le composite reprend les efforts de cisaillement
développés dans le sol sous l'effet de chargements,
efforts de cisaillement qu’un sol non-cohérent ne pour-
rait reprendre. Il semble logique, du fait de I'anisotro-
pie de la cohésion apparente, d’optimiser le position-
nement du géotextile. En effet, le renforcement sera
d’autant plus efficace que |'orientation donnant la cohé-
sion apparente la plus grande, approchera la direction
d’extension maximale.

Modeles

Nous allons déterminer dans ce paragraphe si l'inté-
gration de modéles locaux, prenant en compte les spé-
cificités de la structure alvéolaire dans des modeles de
calcul classiques, est 2 méme de reproduire un com-
portement réaliste de la structure. Les ouvrages en sol
renforcé qui sont généralement de grande longueur
autorisent une modélisation bidimensionnelle en fai-
sant I'hypothése des déformations planes. Dans un pre-
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mier temps, la méthode des blocs est appliquée puis
dans un deuxiéme temps une méthode utilisant les dif-
férences finies. Ces deux modeéles ont été choisis afin
de comparer une méthode de calcul a la rupture et une
méthode de calcul en déformation. En effet, la maitrise
des déformations est un objectif important dans I'étude
des murs en sol renforcé.

SRR
Méthode des blocs

Un programme de calcul de stabilité utilisant la
méthode des blocs a été modifié pour tenir compte des
ancrages et du mur que constitue le massif alvéolaire.

fiG .27 Méthodes des blocs.
Two blocks method.

matériau hétérogéne initial

homogénéisation dg¢s milieux périodiques

RN

homogénéisation critere de résistance
élastique macroscopique

H

1

i

v

relecture du critére comme
critere de plasticite

loi de comportement élastoplastique,
du matériau homogéneisé

. neea Homogénéisation.
Homogenisation.
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La partie mur est caractérisée par des valeurs de
caractéristiques équivalentes obtenues par une
méthode d’homogénéisation. Cette méthode part de
I'hypothése intuitive selon laquelle le sol renforcé peut,
a I'échelle de 'ouvrage, étre considéré comme un mateé-
riau homogeéne, mais anisotrope en raison de |'orienta-
tion privilégiée des inclusions de renforcement (Fig. 28).
Le critére de résistance d’un matériau homogéne ani-
sotrope doit alors étre déterminé.

La valeur de la cohésion varie suivant la direction
de l'espace. C'est ce qui a été exposé au paragraphe 1.5.
Les résultats obtenus avec la boite de cisaillement

b

ol

Cv e L

§
]
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Q
=

Anisotropy of apparent cohesion.

simple, représentés par un diagramme polaire, sont de
la forme donnée sur la figure 29,

Pour représenter cette anisotropie Bishop (1966) a
proposé une expression empirique simple ou Clo) est
donné comme fonction de o qui décrit 'inclinaison de
la contrainte de cisaillement par rapport a l’axe hori-
zontal, C, = C(0), C, = C(n/2) et C(n/4) :

Cle) = C.(1-a.sinar)(1-b.sin*20)

C:r.hl
(éh etb=1- G,

v 1—=

a=1=

avec:

L'analyse de I'équilibre limite présenté ci-dessous
est utilisé pour calculer la contrainte de cisaillement
pour chacun des trois angles0, ™ et T,

+ 2

* Poura=20

L'interposition de plusieurs couches géotextiles
horizontales au sein d'un matériau granulaire augmente
la résistance ultime et la rigidité a la compression (Ling,
1994). Les essais menés par Boyle (1994) I'aménent &
veérifier |'hypothése attestant que l'apport de résistance
au cisaillement est d au fait que la présence de plans
de géotextile limite 'expansion latérale du sol et, par la
méme, augmente la contrainte de confinement. La
cohésion apparente du sol, dépendante de la contrainte

de confinement, est de ce fait augmentée. Ainsi :
T

M S
%= Bh



ol les parametres sont : T = tension dans le textile ;
h=hauteur de la cellule ; B = largeur considérée.

(5]

2 4_AH

avec:

D

ici J = module du textile et D = diamétre de la cellule,
AH = déplacement imposé.

* Pour o = n/4

La formule mise au point par Jewell (1987) est utili-
sée pour déterminer C pour o = /4 :

C., = 6,.tand.N.L.b.(cosa.tan¢ + sinc)

ceci pour N renforcements de largeur b et de lon-
gueurlL. § est I'angle de frottement & l'interface entre
les lits. Il s'agit d'un frottement sol-sol, & est donc égal &
¢. La valeur de o est calculée par :

1+sing.sin(o+2a)
cos’t ‘

o vy

* Pour o.=n/2

La cohésion apparente est déterminée en utilisant la
théorie de Henkel (1968) développée pour prendre en
compte l'apport de confinement di a l'utilisation d’une
membrane caoutchouc lors de l'essai triaxial (Fig. 30).

_2.J 141,
1-¢

—
D a
ou g, = déformation verticale.

La contrainte de confinement effective peut alors
étre calculée en utilisant les relations entre la cohésion
et les caractéristiques. Pour un sol pulvérulent renforcé
ou un sol cohérent drainé I'augmentation de contrainte
de cisaillement est donnée par :

¢, = AS; tan (K, ¢
2 4 2

Ao,

¢ran{0roé

(bnon renforcé

composite sol-contenaur

gifetde Ac3 sur
le sol non-renforcé

>

o3 oi+dol ol al; 8)

' me.3  Plan de Mohr.
Mohr plane.

Une comparaison de la cohésion mesurée pour les
éprouvettes cylindriques d’élancement supérieur a 2
(présentés Fig. 6) et les valeurs calculées par la formule
est donnée dans le tableau ci-dessous.

. 1aBteauln Comparaison de la cohésion mesurée
et prédite (en kPa).
Comparison of measured and predict cohesion
(en kPa).

Sable lache 156 174 86,8 90,5

Gravier 169 160 90,7 99,5

L’écart relatif entre les valeurs mesurées et calcu-

lées varient de 5 % a 9 % (Gourves, 1996a).

La figure 31 compare les résultats théoriques ainsi
déterminée et les résultats expérimentaux obtenus lors
de la campagne d’essais (Fig. 26).

50009 tendaPa

=== rupture théorique Bishop

=== alvéoles pour 5% de distorsion
alvéoles pour 10% de distorsion

~ié=alvéoles pour 15% de distorsion

=== alvéoles pour 18% de distorsion

ten daPa

o 1000 2000 3000 4000
. Wae31 Comparaison des résultats expérimentaux
avec les résultats théoriques.
Comparison of experimental results with
theoritical ones.

Ces essais n‘ont pu étre menés jusqu’a la rupture,
du fait des limitations de l'appareillage et de |'état lache
des matériaux. Cependant, la courbe enveloppe théo-
rique approche de maniére assez réaliste les résultats
expérimentaux.

La cohésion anisotrope est alors introduite dans le
critére de Coulomb :

flo) = 6,.(1 + sing) - 6,.(1 - sind) - 2.cos$.Cla) =0
La formulation du critére de résistance macrosco-

pigue du matériau « sol-renforcé » peut étre ainsi obte-
nue.

Le but de cette étude est de pouvoir appliquer le cri-
tére présenté ci-dessus a des problémes de calculs 4 la
rupture « en déformation plane ». L'ouvrage homogeéne
associé au talus initial en sol renforcé est un talus de
méme géomeétrie, constitué d’'un matériau homogéne
obéissant au critére de résistance anisotrope. 1l est cal-
culé comme tel.

La ligne de rupture décrite précédemment (Fig. 27),
definit I'existence d'une zone active, au voisinage du
parement et d’une zone passive. Elle est le lieu présumé
des tensions maximales. Cet équilibre utilise la
méthode en déplacement (Gourc, 1994) résumée sur la
figure 32.

~ me3e Méthode des déplacements.
Displacement method.

o]
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La nappe posséde une extrémité libre et une extré-
mité ayant une liaison au mur. C’est cette tension a
I'intersection avec la zone de sol plastifiée qui est équi-
librée par les contraintes de friction du sol le long de la
nappe.

Une loi type élastoplastique est donc utilisée afin de
modéliser le cisaillement 3 l'interface (Fig. 33).

T A
"._;.:;:L..‘l.rj:erfoce o)
s Sy e e pimim e B
"" h“-'-a-l ‘__---'__-_..---
Tp ." modéle
i e =
1
}>u

f6.33  Modéle élastoplastique de I'interface.
Elastoplastique maodel of the interface.

Le comportement observé lors d’essais de traction
sur échantillon de géotextile bidimensionnel permet de
proposer une modélisation par une loi élastique bili-
néaire. En effet, une loi élastique linéaire conduirait a
une mobilisation du frottement sur toute la longueur
du géosynthétique dés les premiers mouvements en
téte. Or, & un instant donné, pour un effort d’arrache-
ment en téte T, (Fig. 16), il existe une longueur a l'extre-
mité de la nappe pour laquelle le déplacement local est
nul U(x) = 0. Une loi élastique bilinéaire a deux
modules proposée par Bourdeau et al. (1990) est donc
préférée, car cette derniére permet d’obtenir une
meilleure corrélation avec les essais d’extraction et de

ment.
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fic.34 Modéle de 'essai de traction.
Mode! of traction test.

La déformabilité initiale du géosyntheétique est prise

58 en compte par le parameétre g, défini sur la figure 34.
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fiG.35 Bilan des forces sur le géotextile.
Forces applied on the geotextile.

L’équilibre de I'élément de nappe représentée ci-
dessus ameéne :

—Tx) +Tx+dx)-21dx=0

on pose: T(x +dx}=T(x]+dEix)-dx, il apparait en
prenant en compte la loi d'interface:
AT 5. ro2.E_ . Ux)
X

La loi de comportement du géotextile est :

dU(x) g T(x) e,
cx J
ce qui donne en déformation plane :
d*Ux) g,
-B2U(x)=0
dx? HEx)
L. I|2 'Ezg;
avec: ﬁ—v 7
_ Larésolution de cette équation différentielle conduit
a:
Ux)=Ae®+Be™® e T(x)= J.dg[’” <
X

A et B sont des constantes déterminées gréace aux
conditions aux limites.

Trois cas apparaissent :

1) le déplacement est en tout point inférieur a U,
donct<1p;

2) le déplacement est partiellement supérieur a Up ;
3) le déplacement est en tout point supérieur a UP.

T T Tp T T
cas 05 2

fG3s Cas de mobilisation.
Cases of mobilisation.

L’obtention des efforts se fait donc avec le schéma
suivant : a partir des contraintes limites données par
essais, les parametres qui permettent de calculer T en
fonction de U déplacement imposé sont évalues.

Pour définir ces différents parameétres, 1'essai
d’extraction d’un lit d’alvéoles dont la géométrie est
3/3/10 sert de référence (Fig. 17, 20 et 21).



Le module d"Young du sable est estimé & partir de la
relation exprimant le module tangent initial en fonction
de la pression de confinement o,. La relation obtenue
expérimentalement est du type :

e
PB

ou p, désigne la pression atmosphérique et E_ et n sont
des parametres calculés a partir d’essais de compres-
sion triaxiale drainés. Pour un sable lache bien gradué
les valeurs proposées par la bibliographie sont E_ =
20MPa et n = 0,70 (Itasca, 1993 ; Mestat, 1993) soit E_ =
4,95 MPa.

A la différence des géosynthétiques classiques et
des armatures métalliques, la surface de cisaillement
n'est pas confondue avec le plan du textile mais avec le
plan supérieur et inférieur de la structure alvéolaire.
C’est pourquoi le module du sol est aussi le module de
linterface.

L’angle de frottement est pris égal a celui des essais
de cisaillement & la boite de Casagrande soit 29°.

Le module du textile est déterminé pour un metre
de large sachant qu'il y a 1,8 m de textile par métre de
largeur pour des cellules de 5 cm de caté et 2,9 m pour
3 cm de c6té, donc J = 30 kN/m et J = 49 kN/m respecti-
vement.

La pente E__ de la loi d’interface est supposée indé-
pendante de la charge appliquée. Le déplacement
limite U_ est donc directement proportionnel a celle-ci.
U'J estdeduitde E

T _(g+y-h).tang
e ————
Elm Eim

Une valeur de g de 0,8 % proche de la bibliographie
est utilisée, car elle est plus représentative du phéno-
meéne observé qui est la souplesse de la nappe.

5 —
44
Z
53
=
o2 - )
e = gxpérience cas 5cm
£ w— == |of analytique cas S5cm
1- —— oxpéfience cas 3cm
= = |oi analytique cas 3cm
0¥ ; ; f {
0 10 20 30 40

déplacement UA en mm
f6, 37 Comparaison loi analytique et expériences
essais d’extraction.

Comparison of analytical law and pull-out tests,

La figure 37 montre que les modeéles donnent une
bonne estimation de la relation force-déplacement. Les
efforts calculés par ces formules sont introduits, pour le
calcul du facteur de sécurité défini, dans I"équilibre du
bloc dont la frontiére intercepte 'ancrage.

Apres détermination des efforts dans les nappes, a

partir des déformations, le facteur de sécurité est cal-
culé.

[T
Méthode des différences finies

L’autre application utilisée est une simulation par la
méthode des différences finies du comportement des
massifs en sol renforcé (Gourves, 1996b). Elle est déve-
loppée sur le programme informatique FLAC (Billaux,
1992).

Le massif de sol est constitué d’un matériau auquel
est appliqué un modéle élastoplastique avec critére de
Mohr-Coulomb. Les caractéristiques mécaniques du
matériau sol sont identiques a celles utilisées dans
I'expression analytique et issues des essais. Ces valeurs
sont : E=4,95 MPa module d'Young du sol, v = 0,3 coef-
ficient de Poisson, ¢ =29° angle de frottement interne,
c=0 kPa cohésion du sol.

L’élément de renforts est un élément ayant un com-
portement en membrane. Cet élément permet unique-
ment la prise en compte d'une loi de traction du ren-
forcement qui est linéaire. Un modeéle élastique est
appliqué a I'élément. Les différents parameétres sont :
a= 63.10-5 m? section du géotextile par métre linéaire
de parement, J module du géotextile J = 85,7 kN/m et
143 kN/m, Rt résistance a la traction du géotextile Rt =
9kN, et un modéle élastoplastique a l'interface : Eint =
235 kPa coefficient de frottement a l'interface et 1 =
9,5kPa contrainte de cisaillement maximale & I'interface.

Elements Interface

fic.38  Modele de I'éléement structurel utilisé.
Model of the structural element used.

La modélisation, & l'aide de ce logiciel, des essais
d’ancrage présentés au paragraphe 1 donne les résul-
tats présentés sur la figure 39. La géomeétrie du modeéle
utilisé ainsi que les conditions aux limites sont celles du
massif expérimental avec ses différentes zones.

Un déplacement imposé appliqué a I'extrémité de la
nappe, sert a la résolution, ceci jusqu’a obtention d'un
déplacement en téte de nappe de 4 cm.

— = différences finies cas 5em
experience cas 5 cm

=~ = différences finies cas 3 cm

= gXperience cas 3 cm

force TA en kN

o+ —— + t 1

o 10 20 30 40
déplacement UA en mm

Comparaison modéle différence finie
expériences essais d’extraction.
Comparison of finite difference model and
results of pull-out tests.
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Cette modélisation reproduit le comportement de la
nappe de fagon satisfaisante et permet également de
visualiser la propagation de la déformation dans la
nappe.

La figure 40 présente un exemple de modele. La dis-
crétisation spatiale du sol comporte 900 éléments rec-
tangulaires, celle du massif consiste en 200 éléments
cables. Le modéle reprend la géométrie exacte du pro-
jet avec différentes zones : le terrain naturel ancien, le
remblai récent érigé pour creer la plate-forme et le
remblai apporté pour constituer le mur.

A A BEEBESREEE]

fG. 40 Géométrie et conditions aux limites du
modeéle de mur expérimental.
Geometry and boundary limits of experimental
trial wall.

Le modele est bloqué en déplacement en x sur ses
faces latérales et en x et y sur la frontiére inférieure. Le
comportement des matériaux est décrit par les modéles
rhéologiques présentés précédemment.

Une modélisation du talus est réalisée avant travaux,
a laquelle est appliquée la gravité, afin de créer un
champ de contrainte initiale dans les calculs. Ensuite le
sol est excavé suivant la forme du terrassement. Puis le
mur est construit. La résolution est poursuivie jusqu’a
atteinte de la stabilisation des forces non-équilibrées
correspondant a la minimisation de l'énergie du sys-
téme ou jusqu’a obtention de la déformée maximale
admissible. L'ouvrage est considéré comme rompu (si
rupture il y a) lorsque apparaissent des zones plas-
tiques non contenues par des zones élastiques.

Validation des modeles sur ouvrages

La validation des modeles numériques nécessite
'application d'une démarche rigoureuse aboutissant a

NON
I ou
| Faponaes du modhls poul 1 > I 1 =[x
ERiNnE A e des problemes sus fimites Iiw‘rlmu - Oalewl l “induntrintiss
s

Banqus de donnies
saphtimenistions

Démarche de validation.
Validation method.

une méthode aux conclusions objectives, c’est-a-dire
indépendantes de |'utilisateur.

La démarche de validation est constituée principa-
lement par |'évaluation des prédictions, par le modele,
d’essais réalisés sur des ouvrages représentatifs bien
instrumentés (réels et de laboratoire).
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Présentation des expérimentations

La prédiction de ruptures réelles étant une étape
capitale de la qualification des logiciels, des expeéri-
mentations ont été réalisées sur un ouvrage réel : un
mur sur le site de Charade (Puy-de-Dome).

" LEGENDE

+ capteur de déplacement
au sein de l'alvéole
@ capteur de pression totale LPC

¢ plot topographique

Coupe du mur testé en grandeur réelle.
Cross section of the real scale trial wall.

FIG. 42

Le mur construit est a parement vertical, d'une lon-
gueur de 54 m, d’une hauteur de 6,4 m et constitué de
deux trongons (Gentet, 1995). La construction s’est
déroulée pendant le mois de septembre 1994. La géo-
métrie du trongon étudié est représentée figure 42 : il
s‘agit d’'un empilement d’alvéoles d’une largeur égale
a deux alvéoles avec des lits d’ancrages.

Les deux troncons se sont comportés de maniére
différente : I'un s’est affaissé a la fin de la construction
(Fig. 44), l'autre s’est stabilisé de maniére satisfaisante.
Il n'y a eu aucune rupture des bandes de parement et
de rive, I'extensibilité de celles-ci étant trop grande. Le
mur s’est déformé d’environ 1 metre en six heures puis
s'est stabilisé. La réserve d'effort mobilisable dans le
géotextile a permis d’assurer |'équilibre du massif. A
I'autopsie certaines zones de sols étaient au-dela de la
limite de liquidité. On peut émettre I'hypothése que la
saturation du réseau de drainage n'a pas permis 1'éva-
cuation de l'eau des matériaux de remblai.
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" Fig/33" Evolution des profils.
Evolution of profils.

La figure 45 présente la variation du profil au cours
du temps pour la partie au-dessus de la butée. Le tron-
con a deux alvéoles présentait aprés rupture une défor-
mée maximale de 102 cm dans le tiers inférieur et un
affaissement de 70 cm en téte. Le pied du mur est resté



stable n'indiquant pas de glissement. Les déplacements
verticaux en téte de mur sont restés faibles dans le
trongon a trois alvéoles (6 cm). Ceux-ci sont sans doute
dus essentiellement & |'influence du trongen voisin qui
aurait entrainé le trongon a trois alvéoles.

Les contraintes verticales étaient mesurées avec des
capteurs de pression totale placés a la base du troncon
a deux alvéoles (Fig. 42). L'évolution des contraintes
verticales a la base du mur (contrainte supérieure a
I'avant de la partie mur par rapport a |'arriére) peut étre
imputée au basculement (Fig. 44). En effet, les points
d’application des forces gravitaires se sont significati-
vement déplacés vers |"avant,

6
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| me.#s Evolution des pressions totales et du
parement le plus déformé.
Evolution of total stress and of the most
deformed profil.

Les phases intermédiaires ont cepedant été déter-
minantes et n‘ont pu étre maitrisées dans leur totalité.
C’est pourquoi il a été nécessaire de compléter par des
essais en laboratoire. Les modeéles de laboratoire ont
permis de cerner les paramétres dont la connaissance
est une condition sine qua non pour pouvoir avoir une
étude en déformation fiable. Ils ont abouti a I'exploita-
tion d’expériences reproductibles ou il a été possible
d’obtenir des ruptures par surcharge (Reiffsteck,
1995a).

F
' 2 30cm_,_Jr
= ). C :
Eg-_]i DG H |
s B s sable
°T 7 2

/ 45 cm
8,8cm 37 cm

. nmeas Coupe du modéle de laboratoire.
Cross section of small scale model.

Ces essais de laboratoire ne sont pas des modeles
réduits, c’est-a-dire qu‘il n'est pas possible de prévoir le
comportement des ouvrages réels a partir de ces essais
et des regles de similitudes. Il s’agit de prototypes a
part entiére ol les parametres sont généralement
mieux contrélés qu’in situ. L'effet d’ensemble de la
cohésion anisotrope apportée par le confinement ayant
déja été estimé lors d’essais de poussée sur des massifs
poids réalisés en laboratoire, le but de ces essais est de
comprendre qualitativement le phénoméne de rupture
lors d’un chargement et de mieux appréhender la
mobilisation des ancrages. La géométrie de ces essais
est résumeée figure 45.
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fG 46, Déformation du parement et de I'ancrage.
Deformation of front-face and anchorage.

Les courbes précédentes (Fig. 46) permettent de
visualiser la mise en tension au sein du massif de
I'ancrage. Celle-ci est progressive du fait de l'extensibi-
lité du textile de l'ancrage et sa structure en treillis. Le
regroupement des courbes permet de mettre en évi-
dence l'existence du bloc actif et de localiser la zone
plastifiée. Au démontage, la présence de rupture de liai-
sons a proximité de la zone mur a été constatée. Le
comportement de I'ancrage est donc en accord avec les
résultats obtenus lors des essais d’extraction.

= a9l
Validations

Le principal critére d’évaluation des applications,
utilisées pour la simulation et de la méthodologie asso-
ciée, est la comparaison des déplacements et des pres-
sions totales calculées avec les mesures d’auscultations.

LEGENDE

BN rwon de upne conpctie
4% tonk ot uphae FLAC
eee Igne denpius deusblocy

Comparaison lignes de rupture théorique
et expérimentale.

Comparison of theoritical and experimental
failure lines.

Les résultats complets des essais sont présentés par
Reiffsteck (1995b). La prédiction de la zone de rupture
par les deux logiciels est satisfaisante. En effet, le com-
portement différent des deux trongons, permet de dire
que la méthode de calcul développée a partir de la
méthode des blocs a encadré le coefficient de sécurité
F= 1 pour la variation du parameétre largeur du mur. La
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résolution par le logiciel en différences finies poursuivie
jusqu’a obtention de la méme déformée maximale dans
le tiers inférieur du mur permet d’obtenir une géomé-
trie proche de la géométrie réelle (Fig. 47). Il existe une
bonne concordance entre les tensions maximales pré-
sentes dans les éléments cables et les ruptures de cou-
tures ainsi qu’une différence inférieure a 20 % entre les
pressions totales mesurées et calculées & méme niveau
de déformation. Les résultats des deux modéles sont
tres influencés par le paramétre module de l'interface
E . (Reiffsteck, 1996a).

T
Conclusion

L’objectif de la réflexion menée ici était le dévelop-
pement d'une méthode de dimensionnement adaptée

au géotextile tridimensionnel alvéolaire et a ses carac-
teristiques. La démarche présentée dans cet article a
consisté a étudier ce massif en sol renforcé de la plus
petite échelle & la taille d’'un ouvrage complet. Nous
avons pu mettre en évidence, a 1'aide d’essais locaux,
I'effet de confinement et I'anisotropie du comporte-
ment, qui caractérisent ce produit, et intégrer ces spé-
cificités au sein de modeles de calcul & la rupture et en
déformation. Ces méthodes, validées sur les massifs
expérimentaux grandeur nature et en laboratoire, ont
montré une prédiction correcte de la déformation sur
les ouvrages en service dans différentes configurations.
Des perspectives intéressantes existent dans le renfor-
cement de structures routieres sur sol mou. L'évolution
du procédé avec par exemple I'intégration de géogrilles
est en cours. L'amélioration de la méthode de calcul
doit étre poursuivie avec l'extension aux autres types
d’application.
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Calcul global en éléments finis
d'un portique tridimensionnel
fondé sur un massif d"argile

Resume

Cet article présente 'analyse en éléments finis de la
consolidation d'un massif d’argile et de son interaction
au cours du temps avec un portique tridimensionnel
fondé superficiellement sur I'argile. L'évolution en
fonction du temps des efforts normaux et des moments
fléchissants dans les éléments de la structure (poutres et
colonnes) est comparée avec celle de I'analyse
indépendante du temps. On observe que, dans certains
éléments de la structure, les forces maximales se
produisent pendant la consolidation et que le contréle
des efforts finaux obtenus par une analyse
conventionnelle indépendante du temps peut étre
insuffisant.

[nteractive finite element analysis
of a three-dimensional frame
on a clay medium

Consolidation analysis using a finite element formulation based
on Biot's consolidation theory has been used to study the time-
dependent behaviour of a frame structure resting on a soft clay
layer. The effect of soil consolidation on the entire interactive
behaviour of a frame-soil mass system is considered. Time
history of axial forces and bending moments of the structural
elements (beams and columns) are compared with those of time-
independent analysis. It is shown that, in some elements, the
maximum forces in the frame occur during consolidation and
that checking the final forces in the frame by time-independent
conventional frame analysis may not be sufficient.
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Introduction

Le comportement des structures reposant sur des sols
déformables est souvent analysé en séparant le calcul des
déformations et de la consolidation des sols, d’une part,
et le calcul de la structure, d’autre part. Les recherches
sont aussi menées en général de facon séparée, avec une
série de travaux de développement de la modélisation
des sols argileux saturés, dans la ligne des travaux de
Terzaghi pour la consolidation unidimensionnelle et de
Biot pour le couplage des équations de la mécanique des
milieux continus et de I'hydraulique des sols, et une série
de travaux sur la modélisation des structures (Magnan,
1987). Le développement de procédures de calcul simul-
tané des déformations des structures et des sols dans le
logiciel CESAR-LCPC (Humbert, 1989 ; Nasri, 1996) per-
met d'envisager un développement important des ana-
lyses couplées de sols et de structures, en levant certaines
limitations des méthodes d'analyse classiques.

Apres un rappel de quelques étapes du développe-
ment des recherches sur les calculs d’interaction des
sols et des structures, I'article présente I'analyse glo-
bale des efforts et des déformations dans un portique
tridimensionnel fondé superficiellement sur une
couche d’argile saturée.

Interaction sol-structure :
reperes bibliographiques

Depuis une vingtaine d’années, de nombreux tra-
vaux ont été effectués pour étudier I'influence de 'inter-
action sol-structure dans les structures en portiques.
Lee et Harrison (1970) ont présenté deux méthodes dans
lesquelles la distribution supposée de la pression de
contact est modifiée par un processus itératif. Hadda-
din (1971) a proposé une approche de sous-structura-
tion bidimensionnelle pour I'analyse interactive linéaire
des portiques avec les radiers. Lee et Brown (1972) ont
effectué deux analyses d’interaction pour une structure
de sept étages et trois travées : pour la premiére, le sol
est traité a l'aide du modeéle de Winkler ; dans la
seconde, il est considéré comme un milieu semi-infini.
La solution pour un systéme portique-radier-sol bidi-
mensionnel, dans lequel le portique et le radier ont été
discrétisés en éléments de poutre et le massif de sol en
éléments de massif rectangulaires, a été présentée par
King et Chandrasekaran (1974). Brown (1986) a examiné
I'effet de I'évolution de la construction sur l'interaction
du sol et de la structure : il a trouvé que la rigidité effec-
tive d’un béatiment pendant la construction représente
environ la moitié de la rigidité de la structure compléte.

Des études concernant l'influence de 'interaction
entre un portique tridimensionnel, un radier et un
massif de sol sur la redistribution des moments flé-
chissants, des efforts tranchants, des pressions de
contact et des tassements différentiels ont été rap-
portées par plusieurs auteurs, Hain et Lee (1974) ont

analysé des portiques tridimensionnels de (trois par
trois) et (six par trois) travées en utilisant ’approche
de la sous-structure. King et Chandrasekaran (1977)
ont utilisé la méthode des éléments finis pour modé-
liser un portique tridimensionnel dont le radier
repose sur un substratum argileux non-homogéne,
afin de tenir compte de I'influence de la rigidité de la
structure sur la redistribution des efforts et des tas-
sements. Yao (1991) a proposé une formulation en élé-
ments finis tridimensionnels compléte pour le sys-
teme portique-radier-sol. Le demi-espace semi-infini
a été discrétisé en utilisant une combinaison d’élé-
ments finis et infinis,

La revue des fravaux précédents montre que trés
peu d’efforts ont été consacrés 4 modéliser I'effet de la
rigidité de la structure sur I’évolution au cours du
temps du tassement (la structure était supposée en
géneéral parfaitement flexible). Dans la réalité, les struc-
tures ont une flexibilité finie, intermédiaire entre une
parfaite rigidité et une flexibilité totale, et il serait cer-
tainement souhaitable, comme 1'a suggéré Habib
(1981), de tenir compte de la rigidité relative du sol et de
la structure. [l est d’autre part intéressant d’étudier si
les valeurs finales des efforts (forces et moments) dans
les éléments de la structure, poutres ou colonnes, sont
dépassées pendant la consolidation. La modélisation
simultanée et compléte d’une structure et de son massif
d‘argile de fondation, décrite dans le présent article,
montre que cela se produit effectivement.

Equation de la consolidation
en ¢léments finis

La formulation variationnelle des problémes de
consolidation est obtenue par intégration des équations
locales de Biot. La minimisation des deux fonction-
nelles relatives aux déformations du squelette du sol et
al'écoulement du fluide interstitiel, aprés discrétisation
sur l'espace idéalisé en éléments finis, permet d’obtenir
la formulation matricielle suivante :

RoU(t) - CoH(t) = F(t)
Ce UM+ KH) + EgH(D = Q(t)

(1)

avec :

vecteur des déplacements nodaux,

vecteur des charges hydrauliques nodales,
matrice de rigidité du squelette du sol,
matrice de couplage,

matrice de perméabilité,

matrice de compressibilité du fluide interstitiel,
vecteur des forces nodales imposées,

Q  vecteur des débits nodaux imposés.

En utilisant ensuite la méthode de Galerkin, qui éta-
blit un schéma semi-implicite basé sur une interpola-
tion linéaire dans le temps, on obtient la relation de
récurrence suivante::

AN TC
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Le facteur d’échelle o est appliqué aux charges
hydrauliques pour réduire les difficultés numériques
dues au mauvais conditionnement de la matrice du pre-
mier membre (ordres de grandeur tres différents des
modules de R et des coefficients de perméabilité de
K,).

Modgélisation
du systeme portique-sol

Choix des éléments et du maillage

Pour les calculs bidimensionnels en déformations
planes, le sol est représenté par un maillage composé
d’éléments finis isoparamétriques de consolidation a
huit nceuds. Les parties de la structure (poutres,
colonnes et fondation) sont modélisées en utilisant un
élément de poutre plan isoparamétrique a trois nceuds.
Dans le cas tridimensionnel, le sol est modélisé en utili-
sant un maillage constitué d’éléments finis isoparamé-
triques tridimensionnels a vingt nceuds. Dans la for-
mulation de ces éléments composites de consolidation,
afin d’avoir le méme degré de développement pour la
contrainte effective et la pression interstitielle, on uti-
lise des fonctions d'interpolation quadratiques pour les
déplacements et linéaires pour la pression interstitielle.
Les dalles et les fondations sont discrétisées en utilisant
I’élément de coque épaisse isoparamétrique a huit
neeuds avec six degrés de liberté par nceud. Cet élé-
ment quadrangulaire de type surface moyenne est basé
sur les hypothéses cinématiques de Mindlin (toute nor-
male a la surface moyenne reste droite apres déforma-
tion mais n’est plus forcément normale a la surface
moyenne déformée) et prend en compte les effets du
cisaillement transversal. Une intégration réduite est uti-
lisée pour le calcul de la matrice de rigidité élémentaire.
Cette intégration améliore notablement les perfor-
mances de cet élément et autorise son utilisation pour
le calcul de structures relativement minces (Zienkie-
wicz, 1991). La modélisation des colonnes et des
poutres est effectuée avec des éléments de poutre tridi-
mensionnels isoparamétriques a trois nceuds avec six
degrés de liberté par nceud. Cet élément de poutre est
une généralisation de I'élément de poutre de Timo-
shenko (Hinton et Owen, 1977), qui permet de tenir
compte de la déformation due au cisaillement transver-
sal.

Modélisation des conditions d'interface
(sol-structure)

Afin de définir complétement le probléme d'interac-
tion, il est nécessaire de préciser les conditions relatives
au comportement mécanique de |'interface sol-fonda-
tion. D"un point de vue théarique, plusieurs hypothéses
peuvent étre envisagées concernant la condition d'inter-
face entre les fondations et le massif de sol sous-jacent.
Elles varient d'une interface parfaitement glissante a
une interface totalement adhérente, en passant par le
frottement de Coulomb. Le décollement de la fondation
et du sol peut étre également envisagé. Toutefois, pour

la plupart des fondations de structures, en l'absence de
chargements latéraux, les charges permanentes verti-
cales sur la fondation sont suffisantes pour empécher
toute perte de contact entre la semelle et le sol. Une
méthode de modélisation de l'interface consiste a utili-
ser une couche mince d’un milieu continu élasto-plas-
tique dont la loi de comportement est le critere orienté.
Il s’agit de donner a une bande fine sous le radier une
direction de déformation plastique tangente a la fonda-
tion simulant le glissement dG au cisaillement. Ce
modele a été proposé par Cramer et al. (1979) pour
modeéliser une interface entre le sol et le radier ou une
discontinuité dans le massif de sol. Il a été introduit dés
cette époque dans le programme de calcul par éléments
finis du LCPC (Frank et al., 1980 ). Le coefficient de frot-
tement entre la fondation et le sol peut étre choisi, selon
Bowles (1988), entre tan¢ et 2/3 tang (p est 'angle de
frottement interne du sol). Pour 'exemple présenté ci-
apres, le coefficient de frottement entre le sol et le radier
a ete fixé a 2/3 tan g, tandis que la cohésion et 'angle de
dilatance de l'interface sont supposés nuls. Le module
dYoung de I"élément d'interface est pris égal a celui du
sol.

Particularités des éléments de massif

Les éléments de consalidation bi- et tridimension-
nels sont respectivement des éléments a trois et quatre
degrés de liberté par nceud. Dans les deux cas, le der-
nier degré de liberté correspond & la charge hydrau-
lique. Comme on !'a dit précédemment, dans les pro-
blémes d'interaction bidimensionnelle plane entre sols
et structures, on utilise, pour modéliser la structure, des
éléments de poutre a trois nceuds avec trois degres de
liberté par nceud pour représenter les poutres, les
colonnes et les fondations. Dans les calculs tridimen-
sionnels, on utilise des éléments de poutre a trois
nceuds avec six degrés de liberté par nceud pour repré-
senter les poutres et les colonnes et des éléments de
coque a huit nceuds avec six degrés de liberté par
neeud pour les dalles et les fondations. Comme on peut
le constater par exemple dans le cas bidimensionnel, le
troisieme degré de liberté correspond & la pression
interstitielle pour 'élément de massif et & la rotation
pour l'élément de poutre, ce qui pourrait entrainer une
confusion de degrés de liberté de nature différente au
niveau de 'assemblage des matrices élémentaires. Afin
d’empécher cette confusion, nous avons place le degré
de liberté de la pression interstitielle de 1'élément de
massif en quatrieme position pour le calcul bidimen-
sionnel (décalage d'un degré de liberté) et & la septiéme
place pour |'analyse tridimensionnelle (décalage de
trois degrés de liberté). Tous les sous-programmes de
dimensionnement et de calcul des matrices de rigidité,
de perméabilité et de compressibilité ainsi que les vec-
teurs de force et de débit ont été adaptés afin de per-
mettre ce décalage de degré de liberté de la pression
interstitielle. Les équations ajoutées sont éliminées au
niveau du sous-programme de pénalisation avant la
résolution du probléme. En méme temps, il faut effec-
tuer un décalage d’'un degré de liberté au niveau de la
quatriéme position pour 'élément de poutre plan et au
niveau de la septiéme place pour les éléments de
poutre tridimensionnelle et les éléments de coque. De
plus, comme on peut I'observer dans I'équation matri-
cielle a résoudre [2], le vecteur des forces nodales du
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pas de temps précédent intervient dans le second
membre. Il faut donc calculer ce vecteur pour les éle-
ments de poutre et de coque a chaque pas de temps.

o8-Sty i
Incrémentation automatique du temps

La consolidation est un processus typique de diffu-
sion. Initialement, les variables évoluent rapidement en
fonction du temps, puis les variations de la contrainte et
de la pression interstitielle deviennent plus lentes. Par
conséquent, un schéma d’incrémentation automatique
du temps est utile pour toutes les applications pra-
tiques, puisque la durée d'étude du phénoméne est en
général beaucoup plus grande que les incréments de
temps qui doivent étre utilisés pour obtenir des solu-
tions raisonnables pendant le début de la consolidation.
Un algorithme de gestion de l'incrémentation automa-
tique du temps a été utilisé. Avec cette méthode, le
début de la consolidation peut étre décrit avec préci-
sion et les étapes ultérieures sont analysées avec des
pas de temps heaucoup plus grands, permettant une
résolution convenable du probléeme.

£

Exemple : analyse d'un portique
tridimensionnel sur sol argileux
en consideérant

I'effet de la consolidation

L'exemple développé dans cet article concerne
I"influence de la consolidation du sol support sur le
comportement d'un portique tridimensionnel. La struc-
ture étudiée est composée d'un portique tridimension-
nel a un étage, de deux travées dans les sens longitudi-
nal et transversal, de fondations sur semelles isolées
(Fig. 1). Le massif de sol est stratifié avec un substra-
tum rigide et imperméable, une couche d‘argile molle
de 8 m d’épaisseur et une couche de sable dense a la
surface (Fig. 2). Les fondations reposent sur la couche
d’argile. La discrétisation multi-éléments du systéme
portique-sol est representée sur la figure 3. En raison
de la symétrie, seul un quart du probléme est modélisé
et les degrés de liberté des déplacements normaux
dans les plans de symétrie ainsi que les degrés de
liberte adéquats des rotations des poutres dans ces

FG.1 Schéma du portique
tridimensionnel et de ses
fondations superficielles.
Sketch of the space frame and its
spread footings.
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plans sont bloqués. Le drainage se fait en surface mais
on suppose que les fondations sont imperméables. Le
tableau | donne les détails géométriques, les proprié-
tés des matériaux ainsi que le mode de chargement.

—
1

: |
E
o Sable dense
b ( Fondation
£

¥

fG.2 Profil du sol.
Soil profile.

Surface perméabie
Fondations imperméables

fiG.3  Discrétisation multi-élément du systéme
sol-structure.
Multi-element discretisation of soil-structure
system,

On admet, dans cet exemple, que le chargement
est appliqué instantanément. Par conséquent, le pro-
bléme est traité en deux phases. La premiére phase
est une analyse non drainée d'un seul incrément avec
un pas de temps arbitraire, qui établit la solution ini-
tiale. Dans la seconde phase, la véritable consolida-
tion est calculée en utilisant I'incrémentation automa-
tique du temps. Un point important dans un tel
probléme de consolidation est le choix du pas de
temps initial. Comme les équations sont parabo-
liques, la solution initiale (immédiatement aprés le
changement instantané) est une solution d’« effet de



~ TaBieaul  Détails géométriques et propriétés des matériaux du systéme portique-sol.

Section des ;ourres {mxm) (0,4 x0,8) Module;:‘(our-lg (kPa) o I..‘Pnu;rE; dans él direction X lkNJm]- 80
Section des colonnes (m x m) (04 x04) | Coefficient de Poisson 03 Poutres dans la direction Y (kN/m) | 60
Section des fondations (m x m x m) (2x%2x06)| Coefficient de perméabilité (m/s) 10-10
Module d"Young (kPa) 2,107 Compressibilité du fluide (kPa-") 10
Coefficient de Poisson 0.2 Porosité 0.5

Angle de frottement interne (degrés) | 20
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40
20
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F8.4 Variation au cours du temps des surpressions interstitielles sous le centre des fondations.
Excess pore water pressure variation with time beneath the centre of the footings.
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peau local ». Si I'on choisit un maillage d’éléments
finis de taille raisonnable pour modéliser la solution
lorsque les variations de la pression interstitielle se
sont propagées dans les pores du massif de sol, cette
solution initiale sera modélisée de facon médiocre.
Avec des pas de temps plus petits, la difficulté
s’accroit. En effet, dans tous les probléemes transi-
toires, la taille de 1'élément et le pas de temps sont
liés, a tel point que les pas de temps inférieurs a une
certaine valeur ne donnent pas d’'informations utiles

(Nasri et Magnan, 1997). Le couplage des discrétisa-
tions spatiale et temporelle est toujours plus visible
au début des problemes de diffusion, immédiatement
apres les changements imposés aux valeurs aux
limites. Afin de calculer le premier pas de temps, on a
utilisé la formule At, >y, (Ah)?/6Ek donnée par Ver-
meer et Verruijt (1981), dans laquelle y,_ est le poids
volumique de 'eau, Ah la plus petite taille d’élément
sur la surface drainée, E le module d'Young du sol et
k le coefficient de perméabilité du sol.

(=]
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0,019

0,018

points A et C (m)
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0,016 ' f ! |
0,5 1 1.5 2
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Déformée du systéme a la fin de la consolidation

Analyse de consolidation
- == Analyse indépendante du temps

0,018 _
0,0175 |

0,017 1
0,0165 |

0,016 +

points A et B (m)

0,0155
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0,015 . . . '
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points A et D (m)

0,026

Tassement différentiel des

0,025

0 0,5 1 1,5 2
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- Be.s  Variations en fonction du temps du tassement du milieu de la fondation centrale et des
tassements différentiels entre la fondation centrale et les fondations extérieures.
Variation with time of settlement of the center footing and of the differential settlement between the center

footing and the exterior footings.
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Analyse des résultats et interprétation

La variation au cours du temps des surpressions
interstitielles sous le centre des fondations ainsi que sur
I'axe vertical central du portique & la limite du substra-
tum impermeéable (point E) est présentée sur la figure 4.
Comme on peut I'observer, la surpression interstitielle
au point E augmente d’environ 45 % au début de la
consolidation avant de diminuer.

La figure 5 montre les variations en fonction du
temps du tassement au milieu de la fondation centrale
et des tassements différentiels entre la fondation cen-
trale et les fondations extérieures. On peut constater
qu’aux temps intermédiaires les tassements différen-
tiels sont inférieurs a leurs valeurs initiales. Cela est di

au fait que les surpressions interstitielles engendrées
sous les fondations extérieures baissent plus rapide-
ment au début de la consolidation, provoquant un tas-
sement plus rapide sous les fondations extérieures que
sous la fondation centrale.

La variation en fonction du temps des efforts nor-
maux dans les colonnes au niveau de la fondation pour
les différents types d’analyses est représentée sur la
figure 6. Cette figure montre que, pendant la consoli-
dation, les valeurs de l'effort normal dans la colonne
centrale (colonne C1) et les colonnes situées sur les
axes X et Y (colonnes C2 et C3) dépassent respective-
ment d’environ 5,4 %, 1.3 % et 1,7 % leurs valeurs
finales. Cela provient de la redistribution de la pression
de contact dans le massif de sol sous les fondations.
L’augmentation de la pression de contact au-dessous
de ces colonnes indique que le chargement est trans-
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féré vers les colonnes intérieures alors que la colonne
extérieure est déchargée a cause de la consolidation du
sol.

L’évolution au cours du temps des moments fléchis-
sants au centre et aux deux extrémités des poutres inté-
rieures (poutres B1 et B2) est représentée sur la figure 7
et celle des poutres extérieures (poutres B3 et B4) sur la
figure 8. Comme on peut le constater, a cause de la
consolidation du sol, les moments fléchissants négatifs

dans les poutres intérieures B1 et B2 a la jonction avec
la colonne centrale (point a) sont augmentés respecti-
vement d'a peu pres 22 % et 442 % par rapport a l'ana-
lyse indépendante du temps. Cela peut s’expliquer a
I'aide des courbes de variation des tassements diffé-
rentiels entre les colonnes des deux extrémités de ces
poutres. Au début de la consolidation, le tassement des
fondations sous les colonnes extérieures (colonnes C2
et C3) augmente plus rapidement que celui de la fon-
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dation centrale, ce qui provoque une augmentation de
la rigidité globale du systéme dans la zone centrale et,
par conséquent, un transfert du moment vers le point a.
Sur la figure 8 on peut observer le méme phénomeéne
en ce qui concerne les poutres extérieures B3 et B4,
c’est-a-dire un transfert du moment vers les jonctions
avec les colonnes C2 et C3 (points g et ¢) et donc une
augmentation des moments négatifs dans les poutres
B3 et B4 d’environ 34 % et 297 % respectivement pen-
dant la consolidation.

T
Conclusion

Dans cet article, nous avons étudié le comportement

en fonction du temps d'un portique tridimensionnel
fondé sur une couche d'argile saturée.

Les résultats indiquent que les tassements différen-
tiels entre la fondation centrale et les fondations exté-
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rieures sont maximaux une fois la consolidation ache-
vée et qu’ils ne prennent pas de valeurs plus grandes
pendant la consolidation. En fait, les résultats montrent
que les tassements différentiels entre la fondation cen-
trale et les fondations extérieures diminuent avant
d’augmenter jusqu’a leurs valeurs finales.

Le calcul effectué montre d’autre part que les
valeurs de 'effort normal et du moment fléchissant
dans les éléements du portique, qui sont obtenues

par une analyse de consolidation, peuvent étre plus
grandes que celles de l'analyse indépendante du
temps. Cela est dd a la redistribution de la pression
de contact dans le sol sous les fondations. Il est par
conséquent suggéreé, quand 'importance de la struc-
ture le justifie, de prendre en compte l'effet de la
consolidation du massif de sol dans 1"étude de
I'interaction entre la structure et son sol de fonda-
tion.
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Etude expérimentale

de I'effet de la proximité
d"un talus sur les courbes
de réaction P-Y des pieux
charges latéralement

Un important programme de recherches a été engagé
visant & améliorer le dimensionnement des pieux sous
sollicitations latérales. L’objectif principal concerne la
détermination des courbes de réaction P-Y qui
interviennent dans les méthodes actuelles. L’article
présente I'étude du cas mal connu mais fréquent d'un
pieu implanté a proximité d'un talus. L’approche
expérimentale sur modeéles réduits centrifugés est décrite
ainsi que la méthode permettant la détermination des
pressions exercées par le sol le long du pieu. L'effet du
talus sur les déplacements du pieu et sur les moments de
flexion est examiné. Les courbes de réaction sont aussi
obtenues, pour différentes distances a la créte et
plusieurs pentes du talus. Les coefficients a appliquer aux
courbes de réaction d'un massif horizontal pour tenir
compte de la proximité d’'une pente sont enfin déduits de
ces essais.

of lateral

Experimental study of the slope
etfect on the P-Y reaction curves

ly loaded piles

SR

Abstract

An extensive program of centrifuge tests was undertaken to
study the effect of slope on P-Y curves in sand. The paper
concerns the method developed in a previous series of
centrifuge tests to experimentally determine P-Y curves.
Bending moment curves are fitted by local quintic spline
functions through a crossed validation method and then twice
differentiated. These experimental P-Y curves are validated by
back analysis. The program of tests on piles near slopes is given.
It includes studies of the effect of distance to the slope, slope
angle, soil properties. Sample preparation method, model piles,
and the lateral loading device are described. Deflection-vs- load
curves, bending moment curves and derived P-Y curves for piles
close to slopes are compared with horizontal soil response. The
coefficients that can apply to P-Y reaction curves of the
reference piles (single pile in horizontal ground) are proposed
for being used in practice.
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B : diamétre du pieu (m).
E I : rigidité ala flexion du pieu (MN.m?).
g ¢ cote de l'effort en téte (m).

FH : effort horizontal en téte du pieu (kN).
accélération de la gravité terrestre (m.s-2).
indice de densité (%).

coefficient de réaction du sal (kN/m).

fiche du pieu dans le sol (m).

moment de flexion a une profondeur donnée
(kN.m).

moment maximal (kN.m).
coefficient de proportionnalité.
exposant des courbes P-Y en repére log-log.

réaction latérale du sol a une profondeur
donnée (kN/m).

ef. ; essaide référence sur sol horizontal.
distance du pieu a la créte du talus (m).
distance limite de la créte du talus (m).
effort tranchant & une profondeur fixée (kN).

déplacement latéral du pieu a une profon-
deur donnée (mm).

.« @ déplacement en téte du pieu référence (mm).
profondeur a partir de la surface du sol (m).

Y, ¢ poids volumique sec du sable (kN/m,).

B : angle dutalus (rd).

1 . coefficient de proportionnalité.

max "

"U‘:laz g["?ﬂ.:‘_"(ﬂ

N - I e = -

T——"
Introduction

Les méthodes utilisant le module de réaction se sont
imposées pour le calcul de pieux sollicités latéralement,
car elles permettent de prévoir les efforts dans les pieux
mais aussi leurs déplacements. Elles nécessitent, en
revanche, une détermination préalable des courbes de
réaction P-Y qui lient, dans chaque couche de sol, le
déplacement horizontal du pieu (Y), a la pression de
réaction exercée par le sol (P).

Différentes meéthodes, basées sur les résultats
d’essais de pénétrométre ou du pressiometre, permet-
tent de construire les courbes P-Y pour un pieu isolé
installé dans un massif a surface horizontale et soumis &
un chargement staticue.

Les problémes surviennent, par contre, dés que I‘on
s'écarte de cette situation idéale, ce qui est le plus sou-
vent le cas dans la pratique, et de nouvelles recherches
apparaissent donc nécessaires.

Une étude a ainsi été entreprise au Laboratoire Cen-
tral des Ponts et Chaussées (LCPC) pour déterminer
l'influence de la proximité d'un talus et de la disposi-
tion de pieux en groupe, sur les courbes P-Y. Son
objectif final est de fournir aux praticiens des coeffi-
cients a appliquer alors aux courbes de réaction du
pieu isolé sur sol horizontal. L'article présente la
méthode utilisée pour la réalisation et 'interprétation
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des essais sur modéles centrifugeés, ainsi que les princi-
paux résultats obtenus lors de I'étude de 1'effet de la
proximité de talus.

Méthode utilisée

Le probleme est tridimensionnel et 'interaction sol-
pieu est trop complexe, pour que cette étude puisse
étre conduite par des méthodes théoriques ou numeé-
riques. Compte tenu du nombre d’essais nécessaires,
elle ne peut pas, non plus, étre réalisée a l'aide d'essais
sur des pieux réels.

Les modeéles réduits centrifugés constituent une
nouvelle voie rendant désormais possible |'étude de ce
type de probléme, comme 'ont montré les travaux de
Bouafia (1990) et de Terashi et al. (1991). Les essais anté-
rieurs réalisés au LCPC ont démontré qu’en instru-
mentant les pieux de jauges de déformation, pour
mesurer les moments de flexion, il était possible de
déterminer expérimentalement les courbes P-Y (Boua-
fia, 1990). La principale difficulté de la méthode réside
dans le lissage puis la double dérivation de la courbe
des moments. Un logiciel de lissage utilisant des fonc-
tions splines ou des polyndmes avait été développé, et
I"étude a montré que les fonctions splines quintiques
conduisaient aux meilleurs résultats.

Contrairement a ce qui est parfois effectué, il est
capital de ne pas introduire de conditions ou d’hypo-
théses supplémentaires, lors de ces opérations de lis-
sage et de dérivation (pression nulle a la surface du sol
ou en pied, par exemple). Ces conditions tres fortes et
trés restrictives ont, en effet, une influence déterminante
sur la forme des courbes de réaction obtenues. Elles
représentent alors plus l'idée que le chercheur se fait a
priori de la relation P-Y que la relation physique réelle.

Dans le logiciel SLIVALICS (Deny, 1985), développé
au LCPC, le lissage des points expérimentaux est réalisé
par des fonctions splines quintiques s’appuyant sur 6
points de mesure successifs et dans lesquelles est intro-
duit un paramétre d'ajustement §,. Suivant la valeur
donnée a ce parameétre, les courbes peuvent étre tres
fideles (elles passent alors au plus prés des points expé-
rimentaux mais peuvent présenter de légéres ondula-
tions liées aux imprécisions des mesures extensomeé-
triques) ou au contraire étre plus lisses en s’écartant
alors parfois légérement des valeurs expérimentales.

Pour les essais décrits ci-apres, le critére utilisé pour
déterminer le parametre d’ajustement §; consiste a
vérifier, par approximations successives, l'equilibre sta-
tique du pieu. Pour cela, I'effort tranchant obtenu par la
premiére dérivation des courbes des moments fléchis-
sants déterminées par ce lissage est comparée a |'effort
exercé en téte du pieu mesuré par un capteur de force.

L
FH+ IP.B[Z}.dz +T(L)=0 a5 % prés
0

L (1)
FH.e +JP.B(Z}.z.dz +T(L).L=~0 a5 % prés
V]

Le paramétre d’ajustement retenu est celui qui per-
met d’obtenir une différence inférieure a 5 %. Aucune
hypothése supplémentaire n’est donc imposée lors de
la détermination de la courbe des pressions.



L'étude précédente (Bouafia, 1990), réalisée sur des
pieux instrumentés de 12 paires de jauges, a aussi mon-
tré que le nombre de points de mesure devait étre aug-
menté pour garantir une précision suffisante sur les
courbes de pression obtenues, en particulier en téte et
en pied du pieu.

Programme d'essais

L’objectif étant I'étude de l'effet d'un talus sur les
courbes P-Y, nous avons décidé de tester des pieux
assez flexibles mis en place a proximité de talus de trés
grande longueur comparativement a la fiche du pieu.
Ce choix permet de réduire le nombre de paramétres,
en éliminant en particulier la hauteur du talus. Deux
pentes de talus ont été étudiées (2/1 et 3/2) et le pro-
gramme a comporté 59 essais de chargement répartis
sur 7 conteneurs.

Massif de sol

Le matériau utilisé est un sable de Fontainebleau
blanc fin, dont les caractéristiques ont été présentées
par J. Garnier (1894). Le sable est mis en place dans les
conteneurs d’essai (1 200 mm x 800 mm), par pluviation
a l'aide de la trémie automatique du LCPC. Deux densi-
tés différentes ont été étudiées (16,1 kN/m? et
15,5 kN/m?) soit des indices de densité de 0,81 et 0,63.
Cette trémie garantit une trés bonne homogénéité des
massifs, avec des écarts sur les densités inférieurs & 1%
(Garnier, 1994 ; Mezazigh, 1995).

i ey
Pieu et procédure de chargement

Le pieu modéle est un tube d‘aluminium AU4G, de
diameétre extérieur de 18 mm, d’épaisseur 1,5 mm et de
longueur totale de 380 mm, avec une fiche dans le sol de
300 mm. L'accélération centrifuge de 40 g permet donc
de simuler un prototype de 720 mm de diameétre et 12m
de fiche (EI = 514 MN.m?). 1l est équipé de 20 paires de
jauges, espacées de 15 mm. Deux capteurs de déplace-
ment DP1, DP2, situés respectivement aux cotes 65 mm,
20 mm par rapport a la surface du sol, et un capteur de
force permettent la détermination des conditions en téte.

Le pieu est mis en place dans le massif de sable par
battage. La masse utilisée pour le battage pése 615 g et
sa hauteur de chute est de 470 mm. Le nombre de
coups nécessaire a la pénétration totale varie suivant la
densité du sable (environ 80 coups pour une densité de
16 kN/m? et seulement 50 coups pour une densité du
sable de 15 kN/m?). Deux ou trois essais de chargement
latéral de pieux implantés dans un massif & surface
horizontale sont d’abord réalisés, avant d’excaver la
pente. 1l est en effet trés important de déterminer avec
précision la réponse d’un pieu sur sol horizontal, et en
particulier les courbes P-Y correspondantes, puisque
ces résultats constituent la référence lors de I'étude de
I'effet de la proximité d'un talus.

Apres ces essais, le talus est terrassé et 4 a 6 essais
sont effectués sur des pieux implantés a différentes dis-
tances relatives t/B de la créte de talus (Fig. 1). Le char-

gement horizontal du pieu est réalisé par un dispositif
développé au LCPC (Garnier, 1994). L'effort de traction
est transmis au pieu,  la cote 40 mm, par l'intermé-
diaire d'un cable métallique et le dispositif permet
d’effectuer des chargements par paliers, comme le
montre 'exemple de la figure 2.

, 0 L, 180 180 180 180 240

// Z 1‘/ 1’ /{ /-/ _-(u.ﬁnm l(
'\ #
‘:L, b o) 300
B op ,> 4B 6B L
IR RN RSN EAERERRRERE AR ERRAARE] A
S B2 £ R Pintallf'llnu]lﬂ] | LU A
Ref.1 Ref2 Ref3
¢— ° B a 500
A /]
300 300 300 300 =
/‘j /I — ,/ // mm

fe.1  Notations et positions des pieux dans le
conteneur.
Notation and location of piles in container.

400 | = |

200

Charge horizontale FH (N)

Temps (mn)

fic.2 Modes de chargement.
Loading curve.

===
Résultats

Le programme comporte 59 essais de chargement
de pieux, implantés dans des massifs horizontaux
(essais de référence) ou a des distances a la pente t
comprises entre 0 et 12 fois le diamétre du pieu (/B =0
a 12), et ceci pour les deux angles du talus de 1/2 et 3/2
étudiés.

19

REVUE FRANCAISE DE GEOTECHNIQUE
=

M
1# inmestne 1998



16

T
Courbes de chargement

Un chargement latéral est d'abord opéré sur des
pieux isolés de référence, installés dans le massif hori-
zontal. La figure 3 montre un exemple des courbes de
chargement de ces pieux de référence. Ces courbes
attestent la trés bonne répétitivité des essais et I'homo-
généité du massif reconstitué par pluviation.

CONTENEUR N°3; essai Ref (surface horizontale)
800

i 1

600

400

T [ gUep ey ¢ Tilg

Charge FH (kN)

200 ]
]
0 ‘a T T LIEBNEL ARG S IE S BT T T
o 40 80 120
Déplacement en téte (mm)
Capteur DP1

fie.3 Déplacement horizontal en téte des pieux
de référence (surface horizontale).
Horizontal displacements of reference piles
head (horizontal ground).

L'effet de la présence d’un talus sur les déplace-
ments en téte est illustré par la figure 4 ol sont présen-
tées les courbes de chargement obtenues prés d'un
talus dressé a 2/1 dans un sable dense (conteneur 3). La
distribution des courbes obtenues sur des pieux a dif-
férents t/B est logique. Pour un effort donné, le dépla-
cement en téte le plus fort est enregistré sur le pieu en
créte du talus (/B = 0). Lorsque t croit, le déplacement
diminue jusqu'a des valeurs d’environ 6 (pour un talus
a 2/1) et 10 (pour une pente de talus de 3/2). Pour des
pieux situés a de plus grandes distances du talus, les
déplacements n’évoluent plus, et les courbes de char-
gement se superposent & peu pres a celles des pieux de
références obtenues en massif horizontal.

Dans le cas des pieux installés prés d’un talus dressé
a2/1 (B =26,6°), pour les pieux en créte de talus (/B=0),
les déplacements sont multipliés par un facteur d’envi-
ron 1,7 par rapport au pieu de référence.

Dans le cas d'un talus dressé a 2/3 (B = 33,7°) et pour
t/B = 0, un facteur multiplicateur des déplacements
d’environ 2,4 est nécessaire pour retrouver ceux des
pieux de référence. On a pu également noté que la den-
sité du massif n’a aucun effet sur la distance limite de
l'influence du talus sur les déplacements en téte. Seul
I'angle du talus a un effet important sur cette distance
limite.
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CONTENEUR 3 ; Pente 2/1
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EEERETY
Courbes des moments

La mesure des moments fléchissants est faite a
l'aide des jauges de déformation réparties le long du
pieu. Comme pour les relations effort-déplacement, la
courbe de référence des moments fléchissants est celle
donnée par les pieux isolés sur massif horizontal
(Fig. 5). L'allure des courbes obtenues confirme bien, 13
aussi, 'homogénéité du massif et la fiabilité des essais
de chargement et des mesures de moments.
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Les moments fléchissants obtenus pour les diffé-
rents pieux installés au bord du talus traduisent aussi
clairement l'influence de la proximité du talus. A titre
d’exemple, les courbes des moments mesurés lors du
chargement des pieux de référence du conteneur 3
sont reproduites sur la figure 6 (charge latérale de
540 kN). L'évolution des courbes de moments, lorsque
la distance a la créte t/B varie, est aussi donnée sur la
figure 3 (conteneur 3, talus dressé a 2/1). Le moment
maximum est multiplié par un facteur d’environ 1,25
pour un pieu en créte de talus dressé a 2/1, par rapport
au pieu de référence. Ce facteur atteint envion 1,8 pour
un talus & 3/2. On note également sur ces courbes, que
la profondeur du point de moment maximal augmente
régulierement lorsque le pieu se rapproche du talus.
Elle passe de 0,2 L en massif horizontal a environ 0,3 L
en créte du talus de pente 2/1 (L étant la fiche du pieu).
Par contre, pour un talus 3/2, la profondeur du point du
moment maximal du pieu en créte du talus passe a
environ 0,37 L.

Les mémes constatations que sur les courbes de
chargement peuvent étre faites sur les courbes de
moments. Les moments les plus élevés sont observés
pour le pieu en créte de talus (/B = 0). [Is diminuent
lorsque t/B croit et se stabilisent pour des distances t
supérieures a 6 ou 8B. Les courbes de moments se
superposent alors & celles obtenues sur les pieux de
référence.
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Les courbes de pressions P(z) sont déterminées par
la méthode décrite au paragraphe 2. Les résultats obte-
nus ont montré que les pressions sont trés faibles pres
de la surface (Fig. 8), bien que la condition P=04a la
surface du sol nait pas été imposée (cf. §2).
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Courbes de réaction P-Y

La déformée du pieu et donc son déplacement hori-
zontal Y(z) sont obtenus par double intégration de la
courbe des moments. Les deux constantes d’intégra-
tion sont fournies par les déplacements mesurés en téte
(Fig. 7).

Pour chaque profondeur, les courbes de réaction P-
Y sont déduites des précédentes et la figure 9 montre
les courbes obtenues pour le méme pieu (/B = 2, conte-
neur 3). La résistance latérale du sol croit avec la pro-
fondeur jusqu’a environ 4B a 5B, a partir de laquelle les
courbes P-Y ne changent plus beaucoup. Cette valeur
pourrait correspondre & l'apparition d'une profondeur
critique et ce point fait 'objet d'une autre étude. On
note aussi qu’a une profondeur comprise entre 5B et

/]
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6B, les pressions et les déplacements changent de
signe en méme temps. La résistance latérale du sol
reste cependant la méme, puisque la pente des courbes
P-Y est a peu preés inchangée.

Les résultats de 1’étude de l'interaction sol-pieu,
définie par les courbes P-Y a différentes profondeurs,
ont montré un comportement non linéaire avec une
forme de type parabolique. Ces courbes indiquent éga-
lement que la réaction du sol est faible en surface et
qu’elle augmente en profondeur. Cependant, ces
courbes ne présentent pas de palier net correspondant
a la résistance ultime du sol sauf tout prés de la surface
ou les déplacements sont les plus importants. Ce résul-
tat était prévisible, puisque les pieux ont été testés sous
des charges en téte conduisant a des déplacements
maximaux de 0,3B (30 % du diametre).

Nous avons recherché des expressions simples qui
permetiraient de mieux représenter les courbes P-Y
obtenues expérimentalement. Dans ce but, plusieurs
lissages basés sur des formes déja préconisées par des
chercheurs et différents réglements ont été testés (API,
1987 ; PHRI, 1880 ; Terashi et al., 1989 ; Georgiadis et al.,
1891 ; Li Yan et al., 1992). Le lissage qui parait le mieux
refléter I'allure des courbes expérimentales est la fonc-
tion parabolique. Nous avons donc tenté d’optimiser
ces expressions déja proposées par Terashi (1989) et Li
Yan (1992) en traitant toutes les courbes P-Y obtenues
dans notre étude. Ces courbes ont été tracées dans des
diagrammes bilogarithmiques dont un exemple est
représenté sur la figure 10. Elles conduisent a des rela-
tions de la forme :

P*B=K*(Y/B) 2)
Deux parameétres apparaissent :
- K qui représente 'ordonnée & 'origine des
courbes P-Y obtenues;
—l'exposant n qui représente la pente de ces droites.

Pour les essais de référence sur sol horizontal, les
courbes P-Y en diagramme bilogarithmique sont paral-
léles et 'exposant n varie peu autour de 0,7, quelle que
soit la profondeur. Cette valeur est supérieure a celle
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fig.10  Courbes P-Y expérimentales dans un
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Experimental P-Y curves in logarithmic
diagrams.

trouvée par Terashi (n = 0,5 indépendamment de la
position du pieu par rapport au talus). Pour les autres
positions du pieu par rapport a la créte du talus, les
résultats ont montré que la valeur de n varie avec la
profondeur, la position du pieu par rapport au talus et
I'angle du talus. L’analyse des résultats a montré,
cependant, que n reprend la valeur 0,7 dés que |'on
s’¢éloigne du talus (environ t/B = 5), ou dés que 1'on
s’enfonce profondément dans le sol & partir d’environ
4B ou 5B.

Toutefois, les variations de n restent assez modérées
et les données obtenues par les essais réalisés dans
cette serie d’essais, ne sont pas suffisantes pour déga-
ger des lois de variation définitives. Par souci de sim-
plification, nous avons décidé, a ce stade des
recherches, d'effectuer tous les lissages avec I'exposant
n=0,7. Les régressions obtenues restent assez satisfai-
santes méme pour les pieux en créte de talus.

Par ailleurs, pour les couches superficielles du sol
(profondeur inférieure a 5B), nous avons effectué une
étude systématique des variations du coefficient K qui
s’est révelé dépendre de la position du pieu par rapport
au talus, de 'angle de talus, proportionnellement avec
la profondeur et, d’une fagon moindre, de la densité du
massif (Fig. 11) :

K =n(thJu,B'J-% 3)

Effet de la proximité d'un talus
sur la réponse du pieu

Les essais ont d’abord permis de quantifier
I'influence de la présence d'un talus sur les déplace-
ments en téte. La figure 12 donne, pour un talus a 2/1,
le rapport entre le déplacement d'un pieu situé a une
distance t/B et le déplacement en téte du pieu de réfé-
rence soumis a la méme charge.
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On peut effectuer les observations suivantes :

— le rapport dépend trés peu de la valeur de la
charge appliquée ;

— le rapport atteint 1,6 pour un pieu situé en créte
dutalus (t/B = 0) 4 2/1 et environ 2,4 pour un talus 3/2 ;

— I'effet de la pente ne se fait plus sentir pour des
distances supérieures a 6B ou 7B dans le cas du talus &
2/1 et environ 10 et 12B pour un talus dressé & 3/2.

Le moment maximal dans le pieu est aussi affecté
par la présence d'un talus, comme l'indiquent les résul-
tats de la figure 12 qui correspond au cas d'un talus a
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fic.12  Effet de la présence d’un talus sur les
déplacements en téte.
Effect of a slope on displacements at the head.

2/1 et d’'un sable dense. Le moment maximal est pro-
portionnel a la charge appliquée en téte mais le coeffi-
cient de proportionnalité m dépend de la distance a la
créte :

M, =m(t/B) x FH (4)

Tous les résultats obtenus sont regroupés sur la
figure 13 montrant 1'évolution du rapport m(t/B)/m,,
en fonction de la distance relative t/B (m, , représente
la valeur du coefficient m dans le cas du massif hori-
zontal de référence). Cette figure montre que la dis-
tance limite au-dela de laquelle le talus n'a plus
d’influence sur le moment maximal dans le pieu est de
7B & 8B, pour les talus dressés a 2/1, et 10B a 12B, pour
les talus a 3/2. Ces bornes semblent peu dépendre de
la densité du massif. On note par ailleurs que, dans le
cas le plus défavorable du pieu en créte de talus
(t/B=0), le moment maximal est augmenté, par rapport
au cas de référence sur sol horizontal, d’environ 74 %
pour des talus & 3/2 et 25 % pour des talus a 2/1.

L’objectif principal de ce travail concerne |'effet de
la distance au talus sur les courbes de réaction. Puisque
ces courbes dépendent beaucoup de la profondeur
(Fig. 9], 'analyse a d'abord été effectuée a profondeur
identicue. Les courbes de réaction obtenues a la pro-
fondeur 1,67B, sur des pieux implantés a différentes
distances du talus, sont rassemblées sur la figure 14
(talus 2/1, conteneur 3). Malgré la difficulté déja signa-
lée de la détermination des courbes P-Y et leur grande
sensibilité aux imprécisions pouvant effecter la mesure
des moments, les résultats semblent trés logiques.
L'influence du talus est de plus en plus grande lorsque
le pieu se rapproche de la créte. La présence du talus se
fait sentir, a la fois sur le module de réaction (tangente a
I'origine) et sur la pression limite (palier horizontal).
Ainsi, le module tangent initial apparait divisé par un
facteur d’environ 3 pour le pieu en créte de talus
(t/B=0), par rapport au pieu de référence.

On note également que les courbes P-Y correspon-
dant au cas t/B = 6 pour un talus a 2/1 (aux cas de t/B =

_ ' Cont.3;Slope 2/1; Y=16.19 kN/m>

I Cont. 6; Slape 372; y=16.11 kN/m®
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10 et 12 pour un talus a 3/2) sont pratiquement confon-
dues avec celles du pieu de référence sur sol horizontal.
Ceci explique et confirme les valeurs déja observées
des distances limites au-dela desquelles le talus n’a plus
d'influence sur la réponse du pieu. Les mémes consta-
tations ont été également faites pour les autres profon-
deurs.

L'étude a montré aussi, qu'a distances a la créte
identiques, I'angle du talus avait un effet non négli-
geable sur le comportement du pieu (Fig. 15), comme
déja observée sur le moment maximal.

L'objectif principal de ces travaux est la recherche
de coefficients simples qui puissent étre proposés pour
la pratique courante. Ces coefficients de réduction
r(t/B) seraient appliqués aux courbes de réaction du sol
horizontal de référence pour prendre en compte la
proximité d’un talus, selon I'expression suivante :

P(t/B) = r{t/B).P,,, 5)

La présente étude a montré que ces coefficients r
dépendent de t/B, mais aussi de I’angle du talus. Il
semble par contre & peu pres indépendants de la den-
sité du massif et donc de ses caractéristiques méca-
niques. Un autre résultat trés intéressant obtenu lors
de I'étude est illustré sur I'exemple de la figure 16, En
effet, en reprenant l'expression mathématique des
courbes P-Y proposée précédemment et tenant compte
des valeurs de K obtenues pour les différentes posi-
tions des pieux par rapport a la créte du talus, on cal-
cule la valeur du coefficient r en faisant le rapport P(t/B)
et Prgp

Les résultats de ces calculs ont montré 'influence
trés apparente de la distance relative t/B sur le coeffi-
cient de réduction. En revanche, l'influence de la den-
sité du massif est peu perceptible, avec un écart maxi-
mal engendré par la variation de la densité sur le
coefficient r, inférieur a 10 %. Une influence trés remar-
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quée également de la pente du talus représentée par
deux droites distinctes. Les limites au-dela desquelles
le talus n’a plus d’influence sont & nouveau mises en
évidence (r =1 pour t/B = 8 si tgp =1/2 et t/B =12 si tgp =
2/3). Ces résultats ont montré également qu’entre la
créte de talus (/B = 0) et la distance limite au-dela de
laguelle le talus n'a plus d’influence, la variation de r
avec t/B est linéaire.
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. He.1s Variation du coefficient r avec la distance
relative t/B et I'angle du talus.
Coefficient r versus relative distance t/B and
slope angle
P(t/B) = r(t/B)x P,




En conclusion de cette étude de 'effet du talus sur
les courbes P-Y, nous suggérons donc pour passer des
courbes P-Y du pieu de référence a celles des pieux
pres du talus, de multiplier les pressions P par le coeffi-
cient de réduction ci-dessous et dont la représentation
est donnée sur la figure 17.

peJT—15t00 1 1-1g8 pourt <t
100 B 2 (6)

pourt >t

r=1
avect, =4B.(6tgB-1)

La validation de ce coefficient est réalisée en compa-
rant les courbes expéerimentales (profils des déplace-
ments et des moments) obtenues lors des essais avec les
courbes correspondantes données par calcul de ces
pieux & partir des courbes P-Y du pieu de référence
affectées du coefficient r ci-dessus et introduit dans le
logiciel PILATE-LCPC. La figure 18 montre un exemple
des résultats obtenus lors de la validation de ce coeffi-
cient r ajusté pour le cas t/B = 2 ol l'effet du talus est
assez important. On y compare les courbes expérimen-
tales (profils des déplacements et des moments) obte-
nues lors des essais sur les pieux t/B = 2 avec les courbes
correspondantes données par calcul des ces pieux a par-
tir des courbes P-Y du pieu de référence affectées du
coefficient r ci-dessus. L'écart reste toujours inférieur a
10 %, ce qui valide le coefficient proposé.
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|
Conclusion

Le programme concerne |'étude expérimentale du
comportement de pieux chargés latéralement en téte. La
méthode permettant la détermination des courbes de
réaction avait été développée lors d’études antérieures.
Elle est appliquée ici a I'étude de I'effet d’un talus sur les
courbes, dans le cas d’un sol sableux. Les résultats mon-
trent que la distance limite au-dela de laquelle le talus
n’a plus d’influence est d’environ 8B pour un talus a 2/1
et 12B pour un talus a 3/2. Ces valeurs ne dépendent
pratiquement pas de la densite du massif.

Pour des distances inférieures, les déplacements du
pieu et les efforts internes croissent lorsque le pieu se

rapproche de la créte. Par rapport au cas du sol hori-
zontal et pour une méme charge, le déplacement en
tete d’un pieu en créte de talus dressé a 2/1 (/B = 0) est
multiplié par 1,6 et le moment maximal par 1,25. Ces
valeurs atteignent respectivement 2,4 et 1,74 pour un
talus dressé a 3/2 (/B = 0).

L'étude a surtout permis de déterminer directement
I'effet du talus sur les courbes P-Y et de définir des
coefficients de réduction a appliquer aux courbes de
réaction sur sol horizontal. Ces coefficients r(t/B) ne
semblent dépendre que de la distance & la créte t/B et
de sa pente et d’'une facon moindre de la densité du
massif. Enfin, des études complémentaires pourraient
porter sur les massifs dotés de cohésion et sur les
grands déplacements.
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Erratum

Dans l'article de MM. Khemissa, Magnan et Josseaume, Etude en laboratoire des propriétés
mécaniques de I'argile molle de Guiche (RFG n®81), page 23, § 5.5, bas de la premiére colonne, des
formules avaient disparu. Voici le texte complété :

D'autre part, la vitesse de déformation correspondant & la loi de fluage est égale a:

de C t, de | [ t, N
—=C,—t—=[— || 2L |&e=¢ L
dt tin(10) dt Jil t t

et la vitesse de variation de 'indice des vides est donnée par:

de _ t, t;

de | [t S
—=Cp——=|— ||~ |&=e=¢ -,
dt tin(10) \dt )il t t

de sorte que la pression de préconsolidation est liée a la vitesse de déformation par la relation:

i r . GGG
o'y (1) o8 b
o't} |&

et a la vitesse de variation de l'indice des vides par la relation semblable:

G‘p (t) _' e/ (Ce-G)

o'p(t;) [ &
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Informations

URBAN GROUND ENGINEERING :

TUNNELLING AND GEOTECHNICS
November 1998

L'Institution des Ingénieurs civils de Londres organise 4 Hong Kong (Chine), en
novembre 1998, une réunion sur le théme Urban Ground Engineering (Travaux souterrains et
géotechnique). Réalisée dans le cadre des « Conférences Thomas Telford », elle comportera deux
seminaires d'une journée. Des propositions de communications en anglais (résumé de 300 mots)
ou des demandes de renseignements peuvent étre adressées a:

Carol Chin
Thomas Telford Conférences
The Institution of Civil Engineers
1, Great George Street
LONDON, SW1P 3AA, Angleterre
Tel.: +44 (0) 171 665 2316
Fax:+44(0)171 233 1743
e-mail : CHINC@ice.org.uk

VIENT DE PARAITRE

Le Rapport d’activité 1996 du Laboratoire central des Ponts et Chaussées (ainsi que
les principales données manquantes de ses activités) est disponible sur simple demande au:

Laboratoire central des Ponts et Chaussées
Service de l'information scientifique et technique-Diffusion
(A I'attention de Claire Lafollas)

58, bd Lefebvre, 75732 Paris cedex 15
Tél. : 01 4043 52 26
Fax:014043 5495
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. Pierre Habib
GENIE GEOTECHNIQUE

Applications de la mécanique des sols et des roches
Editions Ellipses "

Le Précis de géotechnique du méme auteur (1973) a fait peau neuve en 1997, dans une édition
tournée vers les universités francophones des pays en développement
Peau neuve par le titre d"abord, clairement destiné a l'ingénieur et, précisément, & I'ingénieur
de génie civil; il n'y a pas de génie civil sans géotechnique, et tous les types de travaux sont abor-
dés (sauf les travaux portuaires). Et peau neuve par 'addition de plusieurs nouveaux chapitres ou
SOUS- chapnres l'environnement est une préoccupation nouvelle, qui offre un cadre a des pro-
blémes anciens comme les affaissements au passage des tunnels; les effets des tremblements de
terre sont mieux connus et maitrisés ; 'amélioration des sols et la construction des tunnels se sont
o e largement développées, grace & de nouvelles technologies, mais aussi grace a des concepts nova-
teurs, comme la convergence-confinement.
Le plus remarquable dans cet ouvrage est que tout le reste, plus de 60 %, a pu étre reprodmt
de Iecture sans recours & un toilettage, si minime soit-il. En vingt-quatre ans, des technologies aussi
récentes, ainsi que celles des parois moulées ont fait des progres considérables: si le texte ne
date pas, c'est qu'il etait, a 'époque, prémonitoire; il faut s'attacher 4 la date des chantiers pho-
tographiés ou & celle des statistiques d'accidents pour prendre conscience du décalage.
La bibliographie est mise a jour: plus de soixante nouveaux titres, surtout pour les nouveaux
chapitres.
La concision du Précis initial est conservée, 224 pages illustrées de 137 figures soignées, dont
55 photos (de petite taille), et un tableau des unités utilisées (mais pas d'index).

"' 32, rue Bargue, 75740 Paris cedex 15.
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