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The paper deals with the properties of the Flanders clay lying at
Dunkirk and Calais under a sand layer 30 meter thick or so. The
engineering properties of this stifi highly plastic and heavily
overconsolidated clay have been derived from iaboratory and m
situ soil tests carried out as a part of the investigation of the two
sites where the construction of high quay walls was planned
and for research purposes about the behaviour of stiff clays.
From these tests it was possible to derive the shear strength
parameters of the clay, some deformability parameters and the
coefficient of earth pressure at rest. The interpretation of the
tests also led to empiricai relationships linking undrained shear
strength and deformation moduli to consolidation pressure.
Besides, the reliabiliff of undrained shear strength vaiues
derived from triaxial UU tests and from rn situ tests such as
Ménard pressuremeter, static penetration and Marchetti
dilatometer tests has also been discussed.
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Propriétés mécaniques
de l'argile des Flandres
à Dunkerque et à Calais

L'article rend compte de l'étude des propriétés de l'argile
des Flandres rencontrée à Dunkerque et à Calais sous
une couche de sable d'une trentaine de mètres
d'épaisseur. Les caractéristiques mécaniques de cette
argile raide, très plastique et fortement surconsolidée ont
été déterminées à partir d'essais de laboratoire et en
place effectués dans le cadre de la reconnaissance des
deux sites où des murs de quai de grande hauteur
devaient être construits, ainsi que dans le cadre de
recherches sur le comportement des argiles raides.
Ces essais, qui couvrent presque toute la gamme des
essais de sol couramment réalisés, ont permis d'obtenir
les paramètres de résistance au cisaillement de l'argile,
certains paramètres de déformabilité ainsi que le
coefficient de pression du sol au repos. Des relations
empiriques exprimant la cohésion non drainée et les
modules de déformation en fonction de la pression de
consolidation ont en outre été établies. D'autre part, la
fiabilité de la détermination de la cohésion non drainée à
partir d'essais triaxiaux UU et de certains essais en place
(essais au pressiomètre Ménard, essais de pénétration
statique et essais au dilatomètre Marchetti) a également
été discutée.



lntroduction
L'argile des Flandres est la principale formation

géologique de la plaine des Flandres, dont elle consti-
tue le soubassement. Elle forme une couche de forte
épaisseur, généralement affleurante, sauf dans la plaine
côtière, Iarge de 10 km à 20 km, où elle est recouverte
par des formations sableuses dont l'épaisseur peut
atteindre une trentaine de mètres. Dans cette zone,
l'argile des Flandres se présente sous la forme d'un
matériau raide et gonflant dont les caractéristiques
géotechniques sont relativement constantes.

L'étude des propriétés de cette formation a été
entreprise dans le cadre des recherches des Labora-
toires des ponts et chaussées sur le comportement des
sols raides. Elle avait pour objectif la détermination des
paramètres de résistance au cisaillement et de défor-
mabilité qui caractérisent Ie comportement de l'argile
ainsi que l'étude de l'évolution de ses caractéristiques
non drainées due au gonflement. Cette évolution pou-
vant affecter la stabilité de certains murs de quai dra-
gués, fichés dans l'argile (murs soumis à d'importantes
sollicitations accidentelles survenant longtemps après
la mise en service des ouwages, murs en cours de rem-
piétement), son étude a fait I'objet de contrats de
recherche entre le STCPM\/N et Ie Port autonome de
Dunkerque, d'une part, et le LCPC, d'autre part.

L'étude de l'argile des Flandres, dont il est rendu
compte ci-après, s'appuie sur une importante cam-
pagne d'essais de laboratoire, réalisée au LCPC en 1986
et 1987, dans le cadre des contrats de recherche men-
tionnés précédemment et dans le cadre d'une thèse
(Hieng, 1991), sur des échantillons prélevés dans la
zone portuaire de Dunkerque. Elle intègre également
les résultats de nombreux essais de laboratoire et
d'essais en place effectués, principalement par le Labo-
ratoire régional des ponts et chaussées de Lille, lors des
campagnes de reconnaissance qui ont précédé la
construction de deux importants ouwages portuaires,
le quai à pondéreux ouest (QPo) construit à Dunkerque
en 1982 (Port autonome de Dunkerqu e, 1981) et le quai
en eau profonde (QEP) construit à Calais en 1989
(Neveu et al., 1994).

L'analyse des essais ædométriques effectués au
LCPC sur l'argile prélevée à Dunkerque, qui était prin-
cipalement orientée vers la détermination de la pres-
sion de préconsolidation du sol en place, a déjà fait
l'objet d'une publication détaillée (Josseaume et al.,
1991). Aussi le présent article est-il essentiellement
consacré à l'étude des caractéristiques de résistance au
cisaillement et de déformabilité de l'argile des Flandres
et des effets du gonflement.

-

largiledes Flandres
dans la plainecôtière
gëologie et identification

Les campagnes de reconnaissance effectuées à
Dunkerque entre 1975 et 1985 dans le cadre de l'étude
du QPO ont établi que, dans Ia zone intéressée par cet
ouwage long de 450 m, le toit de l'argile des Flandres
se trouve à une profondeur moyenne de 32 m par rap-

port au terrain naturel. Des sondages profonds ont par
ailleurs montré que l'épaisseur de la couche d'argile est
de I'ordre de 90 m. Le recouvrement de I'argile est
constitué par les alluvions du Flandrien, formées de
sable fin plus ou moins limoneux traversé localement
de passées limoneuses. Ces alluvions sont baignées par
une nappe dont la surface se situe à environ 5 m de
profondeur par rapport au niveau moyen du terrain
naturel. Les sondages, exécutés à quelques centaines
de mètres du QPo afin de prélever les échantillons
nécessaires à I'étude en laboratoire réalisée au LCPC
en 1986 et 1987 confirment les résultats précédents. A
l'emplacement de ces sondages, qui ont atteint une
profondeur de 45 m, l'argile a été rencontrée à32 m de
profondeur et la nappe du sable flandrien à 5 m. En
outre, la reconnaissance du site du QEP à Calais a mis
en évidence une coupe géologique très semblable : Ia
hauteur de recouwement de l'argile par le sable flan-
drien est de l'ordre de 30 m et la nappe de cette forma-
tion se situe à une profondeur de 5 m.

L'examen des échantillons prélevés lors des diffé-
rentes campagnes de reconnaissance montre que
l'argile se présente sous la forme d'un matériau gris
foncé d'apparence homogène mais qui est traversé de
microfissures qui Ie découpent en polyèdres irréguliè-
rement distribués. Les valeurs des paramètres d'état et
d'identification, mesurées sur ces échantillons, sont
présentées dans le tableau I. La quasi-identité des
valeurs obtenues à Dunkerque et à Calais met en évi-
dence Ia similitude des propriétés de I'argile sur ces
deux sites, ce qui légitime Ia prise en compte dans
l'étude, de l'ensemble des résultats relatifs à ceux-ci.
Les caractéristiques d'état et d'identification indiquent
que l'argile des Flandres est une argile très consistante
et très plastique représentée par les s5rmboles A.. et L,
dans la classification des LPC. Par ailleurs, les essais de
gonflement et les essais ædométriques à haute pres-
sion réalisés sur ce matériau (Josseaume et al., 1991)

ffi Plages de variation et valeurs moyennes
des paramètres d'état et d'identification.
Ranges and average values of the state and
identification parameters.

Origine des données LRPC de Lille LCPC LRPC de Lille

Etude Quai à pondéreux Comportement

de l'argile
Quaien

eau profonde

Liité de lirydité
q(%)

62-96
-7f
l\J

63-75

71

69-83

75,4

Indice de

plasriciré Ie (%)
32-57

A4
al

N-47
44

34-46

40

Teneur en eau

w (%)

26-35

29,6

26-31

28,6

24-34

28,g

Poids volumtque

Y (kN/ms)
19,6-20,3

1g,B

19,3-21,,2

19,g

19,4-20,4

1qq

Poids voluique sec

Yo 
(kN/m:)

13,8-16,1

15,3

14,9-16,3

15,5

14,5-16,3

15,4

Poids volumique des

parlicules ys (kN/ms)
27 -28,5

27,5

Teneur en argile (%) 56
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mettent en évidence son caractère gonflant (le gonfle-
ment relatif mesuré au cours d'essais de gonflement
libre est d'environ B %) et sa forte surconsolidation, la
pression de préconsolidation au niveau du toit de la
couche étant supérieure à 3 000 kPa (cf. S 3.1,.2). Le
caractère gonflant de l'argile est lié à la forte teneur en
montmorillonite de sa fraction argileuse, son état de
surconsolidation étant une conséquence de son histoire
géologique, qui est résumée ci-après.

L'argile des Flandres s'est déposée à l'Yprésien
(début de I'Éocène de l'ère tertiaire) dans un golfe
marin qui s'étendait sur toute la zone où se situent
actuellement le Nord de la France, Ia Belgique et le
Sud-Est de l'Angleterre. Elle a ensuite été recouverte
par des formations tertiaires dont la sédimentation s'est
poursuivie jusqu'au Pliocène supérieur. La surface du
sol se situait alors probablement à environ 200 m au-
dessus de Ia surface actuelle de l'argile, cette hauteur
de recouvrement étant estimée par référence à l'alti-
tude de Ia butfe-témoin du Mont Cassel. Les formations
recouvrant l'argile ainsi que la partie supérieure de
celle-ci ont ensuite été érodées. Ce processus d'érosion
a été suivi au Quaternaire, par le dépôt des alluvions du
Flandrien qui exercent actuellement sur I'argile restant
en place une contrainte verticale effective très infé-
rieure à celle qui lui a été appliquée au Pliocène supé-
rieur.

Étude expérimentale
des prop riétés mécaniques
de I'argile des Fland res

L'étude des propriétés mécaniques de I'argile des
Flandres tient compte, d'une part, des résultats des
recherches en laboratoire effectuées au LCPC et,
d'autre part, des résultats d'essais courants de labora-
toire et d'essais en place, réalisés à Dunkerque et à
Calais lors des campagnes de reconnaissance du QPO
et du QEP auxquelles le LRPC de Lille a pris une part
prépondérante.

æ
Étude en laboratoire du comportement
de l'argile

Gënëralités

L'étude en laboratoire a comporté Ia réalisation
d'essais ædométriques, d'essais triaxiaux de divers types
et d'essais au pénétromètre de laboratoire. Ces essais
ont été effectués sur des éprouvettes découpées dans
des échantillons < intacts I extraits de trois sondages voi-
sins implantés à quelques centaines de mètres du QPO.
Ces échantillons de diamètre 96,7 mm ont été prélevés
entre 34 m et 45 m de profondeur (c'est-à-dire de 2 m à
13 m au-dessous du toit de l'argile) au moyen d'un carot-
tier à triple enveloppe (carotfier à câble SKL 146, adapta-
tion Mazier). Ils ont été conditionnés en vue de leur
conservation et ont été stockés en chambre humide à
une température de B "C avant exécution des essais.

Essais ædométriques

La compressibilité de I'argile a été étudiée à partir
de dix-sept essais ædométriques effectués au moyen de
l'appareillage courant, qui ne permet pas d'appliquer à
l'éprouvette des contraintes supérieures à environ
3 000 kPa, et de trois essais ædométriques à haute pres-
sion dans lesquels le sol est soumis à une contrainte
maximale de 22 000 kPa. L'analyse des résultats ayant
montré que des valeurs représentatives des paramètres
de compressibilité d'une argile raide ne peuvent être
obtenues qu'à partir des essais à haute pression (Jos-
seaume et al., 1991), seuls les résultats de ces derniers
ont été retenus (tableau II). Ils font apparaître que la
pression de préconsolidation o'^ est d'environ 3 200 kPa^(-oy.nne 

dès valeurs obte.tr.8) à n m au-dessous du
toit de la couche, c'est-à-dire de l'ordre de 3 100 kPa au
niveau de celui-ci.

$+-:Èitqli.\-ï Essais ædométriques à haute pression.
Paramètres d'état des éprouvettes et
principaux résultats d'essais.
High pressure oedometer tests. State
parameters of the specimens and main test
results.

Essais triaxiaux

Programme d'essais

L'objectif des essais était de déterminer les valeurs
des paramètres de résistance au cisaillement et de
déformabilité qui régissent les comportements à court
terme et à long terme de l'argile sollicitée par un écran
de soutènement fiché dans celle-ci. Dans cette optique,
on a donc réalisé des essais drainés et non drainés dans
lesquels les éprouvettes ont été cisaillées à pression
latérale constante soit en compression,, soit en exten-
sion, ces modes de déformation s'apparentant respec-
tivement aux modes de déformation de l'argile en place
à l'amont et à l'aval d'un écran de soutènement. En
effet,, lors du dragage qui provoque un déplacement de
l'écran vers l'aval, si I'on néglige les distorsions intro-
duites par Ia rotation des contraintes, les mécanismes
de déformation du sol en place peuvent être schémati-
sés comme suit : Ie sol situé à l'amont est déchargé laté-
ralement à contrainte verticale constante et subit de ce
fait une compression verticale, tandis qu'à l'aval le sol,
qui est déchargé verticalement et comprimé latérale-
ment, subit une extension verticale.

Le programme d'essais,, qui intéressait un total de
46 éprouvettes, a comporté :

- 2 essais UU (essais non drainés en compression sur
des éprouvettes non reconsolidées en laboratoire) ;
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- 11 essais CiU (essais non drainés en compression sur
des éprouvettes consolidées sous contrainte isotrope) ;

- 12 essais EIU (essais non drainés en extension sur des
éprouvettes consolidées sous contrainte isotrope) ;

- 1.5 essais CID (essais drainés en compression sur des
éprouvettes consolidées sous contrainte isotropeJ ;

- 6 essais EID (essais drainés en extension sur des
éprouvettes consolidées sous contrainte isotrope).

ffi
Procédures d'essai

Les essais ont été effectués sur des éprouvettes de
38,2 mm de diamètre et de 76,4 mm de hauteur, décou-
pées manueljement sur un touret vertical.

Chaque éprouvette a été montée à sec, c'est-à-dire
entre deux pierres poreuses sèches, dans une cellule
triaxiale équipée de deux sorties de drainage connec-
tées à la pierre poreuse supérieure, cette disposition
permettant une saturation complète et rapide du circuit
de drainage. Au cours du montage, un drain ajouré en
papier filtre était interposé entre la surface latérale de
l'éprouvette et la membrane. Dans le cas d'un essai en
extension, une cellule munie d'un piston dont Ia partie
inférieure peut être solidarisée avec Ie chapeau de
l'éprouvette par une liaison à rotule était utilisée.

Chaque essai a commencé par la mesure de la
contrainte isotrope de gonflement 6'.i, qui, dans le cas
d'une argile saturée, est égale, au sigiie près, à ia pres-
sion interstitielle initiale négative u, qui règne dans
l'éprouvette non chargée et par suite à la contrainte iso-
trope effective appliquée à cette dernière. La mesure de
6'siaété réalisée comme indiqué ci-dessous:

- application à l'éprouvette d'une contrainte isotrope
de I'ordre de Ia contrainte verticale effective du sol en
place o'uo au niveau de prélèvement, afin d'éviter tout
gonflement pendant Ia saturation du circuit de drai-
nage;

- saturation du circuit de drainage et fermeture des sor-
ties de drainage à I'exception de l'une des sorties
connectées à la pierre poreuse inférieure ;

- ajustement progressif de la pression dans la cellule à
une valeur telle que I'éprouvette ne subisse aucune
variation de volume, la nuilité des variations de volume
étant contrôlée au moyen d'un indicateur de zéro
monté sur la sortie de drainage laissée en communica-
tion avec l'atmosphère (Berre, 1981). A l'équilibre, la
pression dans la cellule est égale à o'n,.

Tous les essais ont été effectués sous une contre-
pression de 400 kPa. Celle-ci a été appliquée en quatre
paliers (50 kPa, 100 kPa, 200 kPa et 400 kPa), soit immé-
diatement après la mesure de o'^, dans Ie cas des essais
UU et d'une partie des essais dè type consolidé, soit
après la phase de consolidation dans le cas des autres
essais.

La procédure consistant à consolider les éprou-
vettes préalablement à l'application de la contre-pres-
sion (le circuit de drainage était alors à Ia pression
atmosphérique) a été mise en æuvre au début de
l'étude. Il est apparu qu'elle avait pour inconvénient
d'augmenter la durée de Ia consolidation (efficacité
faible ou nulle du drain latéral) et, dans certains cas, de
conduire à des courbes de consolidation difficilement
interprétables (l'expulsion d'eau par l'éprouvette au
cours des quatre à dix premières heures étant suivie

d'une absorption beaucoup plus lente), aussi a-t-elie été
abandonnée au bénéfice de celle qui consiste à réaliser
Ia consolidation sous contre-pression.

Les éprouvettes sur lesquelles ont été effectuées les
essais de type CIU, CID, EIU et EID ont été consolidées
sous une contrainte isotrope effective o'" comprise
entre 50 kPa et 790 kPa. Dans la premièrè partie de
l'étude, Ies éprouvettes ont été consolidées en une seule
phase. Par la suite, pour compenser, dans une certaine
mesure, Ies effets de la < déconsolidation > de l'argile
dans Ie temps (mise en évidence par la diminution des
valeurs de o'., mesurées au fur et à mesure du déroule-
ment de I'étride), la consolidation sous o'. a été systé-
matiquement précédée d'une phase de reConsolidation
sous une contrainte isotrope effective o'"o de 470kPa
sensiblement égale à o'uo.

Pendant la (ou les) phase(s) de consolidation, on a
relevé en fonction du temps, non seulement Ies varia-
tions de volume de I'éprouvette, mais également ses
déformations axiales. Pour mesurer ces dernières, le
piston de ia cellule a été maintenu au contact du cha-
peau de I'éprouvette en lui appliquant, au moyen d'un
plateau chargé par des poids, adapté temporairement à
son extrémité supérieure, une force qui équilibrait la
poussée ascendante du fluide cellulaire. Dans ces
conditions, la déformation axiale était égale au dépla-
cement du piston.

Toutes les éprouvettes ont été cisaillées à contrainte
latérale et à vitesse de déformation axiale constantes.
La vitesse de déformation axiale adoptée pour toutes
les éprouvettes était de O047 "/"h. Cette valeur, qui cor-
respond à la plus petite vitesse des presses utilisées
(0,6pm/min), a été choisie afin d'obtenir des valeurs éle-
vées du degré de dissipation de la pression interstitielle
dans les essais drainés et du degré d'uniformisation de
celle-ci dans les essais non drainés. Ces derniers ont
tous été réalisés avec mesure de la pression interstitielle
au niveau de la pierre poreuse inférieure.

ffiffi
Résultats des essais

Les principales grandeurs caractérisant l'état et le com-
portement des éprouvettes lors des différentes phases
des essais sont reportées dans les tableaux III et M pour
j'ensemble des essais dont les résultats ont été retenus.
De plus, des courbes représentant les variations du
déviateur o" - o. en fonction de la déformation axiale e"
et les variations de I'accroissement Âu de la pression
interstitielle ou celles de la déformation volumique e"
pendant la phase de cisaillement sont représentées pour
chaque type d'essai sur les figures 1 à 5. Ces résultats
appellent les commentaires formulés ci-après.

L'examen des valeurs de o'", mesurées au début de
chaque essai met en évidenceleur diminution avec le
temps qui s'écoule entre Ie prélèvement du sol et l'exé-
cution des essais (Fig. 61. En effet, on constate que o'oi,
qui est de I'ordre de 90 % de Ia contrainte verticale
effective en place o'uo pour les deux premières mesures
(cf. tableau III, essais 1 et 3) réalisées environ cinq mois
après le prélèvement des échantillons, décroît d'envi-
ron 50 % dans les deux mois suivant celles-ci et se sta-
bilise lentement à une valeur de l'ordre de 25 à 30 % de
o',,^. La contrainte isotrope effective à laquelle sont sou-
miées Ies éprouvettes non chargées étant sensiblement
égale à o'n, (sol saturé), la décroissance de ce paramètre
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ffiEssaistriaxiauxnondrainés(UU,cIU,EIU).Paramètresd,étatdeséprouvettesetprincipauxrésultats
d'essais.
Undrained triaxial tests (UU, CIU, EIU). State parameters of the specimens and main test results.

a

(")Type

*.1,-,-\*-TtÈffi E s s ai s tri axi aux dr ainé s
Drained triaxial tests [CID.

(CID, EID). Paramètres d'état des éprouvettes et principaux résultats d'essais.
EID). State parameters of the specimens and main test results.
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W Variations du déviateur et de la pression

interstitielle en fonction de la déformation
axiale dans le cas d'un essai UU (essai 1).
Deviator stress and excess pore pressure
versus axial strain for a specific IJU test (test 1).
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ffiffi*" Variations du déviateur et de la pression

interstitielle en fonction de la déformation
axiale dans le cas d'un essai CIU (essai B).
Deviator stress and excess pore pressure
versus axial strain for a specific CIU test (test B).

met en évidence la < déconsolidation > du sol, c'est-à-
dire son remaniement progressif dans le temps. C'est à
cause de ce remaniement que l'on n'a exécuté que deux
essais UU et que, dans la deuxième partie de la cam-
pagne d'essais, les éprouvettes ont été systématique-
ment reconsolidées sous une contrainte isotrope de
l'ordre de o'.,^. On notera que, le coefficient de pression
du sol u,, rr$os Ko étant p., différent de l'unité (voir
S 4), cette reconsolidation peut être assimilée à une
reconsolidation aux contraintes en place. La déforma-
tion volumique correspondante, comprise entre 2,45 "Â
et 4 oA, est en moyenne de 3,45 "/o. Si, faute de disposer
d'autre critère de remaniement des éprouvettes, on se
réfère à celui étabh par Berre (1985, cité par Lacasse et
Berre, L9BB) pour les éprouvettes d'argile sensible
(tableau V), il apparaît que les éprouvettes déconsoli-
dées (c'est-à-dire la quasi-totalité des éprouvettes
triaxiales à l'exception de celles utilisées pour la réali-
sation des essais UU) se classent dans la catégorie
( passable >.

ffi Ëffi- mHffiïf'ffi" Critère de qualité proposé pour les
éprouvettes d'argile sensible (d'après
Berre, 1985).
Qualiff criterium suggested for sensitive clay
specimens (after Berre, 1985).
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Variations du déviateur et de la
déformation volumique en fonction de la
déformation axiale dans le cas d'un essai
CID (essai 23).
Deviator stress and volumetric strain versus
axial strain for a specific CID test (test 23).

Les courbes déviateur-déformation axiale obtenues
pour la grande majorité des essais, sont caractérisées
par un pic plus ou moins accusé, qui est atteint pour
une valeur tu, de la déformation axiale eu généralement
comprise enfre 1.,5 "/" et 5 % (entre 1,4"Â et 3 "A dans le
cas des essais UIJ et CIu, entre - 3,3 "Â et - 2,1% dans
le cas des essais EIU, entre 3,05 "Â et 5,05 o/" dans le cas

"des essais CID et entre - 4o/, et - 2% dans le cas des
essais EID). Ce pic marque la rupture des éprouvettes
qui se manifeste par la formation d'un plan de glisse-
ment dont l'inclinaison O( sur I'horizontale varie dans de
larges limites. Dans quelques cas, or note également
l'apparition d'un second plan de rupture, souvent sub-
horizontal.

Les valeurs du déviateur ont été calculées sans tenir
compte des efforts parasites introduits par Ia membrane
et le filtre latéral. Avant l'apparition du plan de glisse-

ta f/ù
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+i-1,Ëil+ËrÈ. Variations du déviateur et de la
déformation volumique en fonction de la
déformation axiale dans le cas d'un essai
EID (essai 2B).
Deviator stress and volumetric strain versus
axial strain for a specific EID test (test 2B).

ment,, c'est-à-dire avant le déviateur atfeigne sa valeur
de pic (ou - o.)1, ces efforts sont négligeables devant le
frottement du piston en tête de cellule. D'après Webb
(1969), ce frottement,, mesuré au cours d'essais sur
l'argile de Londres effectués au moyen d'un équipement
semblable à celui utilisé pour les essais sur l'argile des
Flandres, peut atteindre 2 "Â à B % de Ia force axiale
exercée par la presse avant la rupture et 2 % à 3 % lors
de la rupture. Après la formation du plan de rupture, le
glissement relatif des deux parties de l'éprouvetfe pro-
voque une forte augmentation des efforts repris par la
membrane, un accroissement du frottement du piston
ainsi que le développement d'une force horizontale
dans Ie plan de rupture. Il s'ensuit que les valeurs abso-
lues du déviateur sont surestimées de 2% àB% avant et
jusqu'à Ia rupture, qu'elles ne sont pas représentatives
du comportement du sol après la rupture et qu'elles le
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Variations de la contrainte isotrope de
gonflement avec le temps. Les deux
premières mesures ont été réalisées
environ 5 mois après le prélèvement de
l'argile.
Swelling pressure versus time. The first two
measurements were carried out about five
months after the sampling of the clay.

sont d'autant moins que la valeur absolue de la diffé-
rence ra - raf est plus grande.

L'erreur par excès commise sur le déviateur
explique, au moins en partie, que, dans le cas de cinq
essais EIIJ (dont les résultats n'ont pas été retenus), le
calcul ait indiqué des valeurs négatives de la contrainte
axiale effective o'" lorsque la force axiale mesurée
s'approchait de sa valeur maximale.

È.Ë$*t--+,-Ë*

Essais au cône de laboratoire

Des essais au cône de laboratoire (fall cone) ont été
réalisés sur des éprouvettes préalablement consolidées
dans des cellules ædométriques. Ils avaient pour objec-
tif de déterminer la loi qui régit les variations de la
cohésion non drainée lors du déchargement de l'argile.
Ces essais n'étaient pas a priori les mieux adaptés à
l'étude de la résistance au cisaillement d'une argile
raide dans laquelle le cône ne pénètre que peu profon-
dément. Ils ont cependant été retenus car, intéressant
un faible volume de sol, ils permettent de s'affranchir
de la dispersion due à la fissuration qui affecte des
essais triaxiaux. En outre, de nombreux essais peuvent
être pratiqués sur une même éprouvette à divers stade
de sa consolidation, ce qui limite la dispersion liée à
I'hétérogénéité du sol.

Les essais ont été effectués au moyen d'un cône
d'angle 30' et de masse 400 g. Chaque éprouvette était
montée dans une cellule ædométrique puis consolidée
sous une contrainte verticale o'. _.La cellule était ensuite
retirée du bâti ædométrique et'heuf essais de poinçon-
nement étaient effectués sur la face inférieure de
l'éprouvette (un au centre, les huit autres uniformément
répartis sur une circonférence de même centre que
I'éprouvette et de rayon moitié). La cellule était alors
remontée sur le bâti et l'éprouvette reconsolidée sous
une contrainte verticale o',, inférieure à o',,.. A la fin de
cette reconsolidation, l'éprouvette était à nouveau
déchargée et neuf essais de poinçonnement exécutés
sur sa face supérieure. Deux séries d'éprouvettes ont
été essayées suivant cette procédufe :

- dans le cas de la première série, on a affecté à o',,, la
valeur 500 kPa, c'est-à-dire une valeur de l'ordre dé la
contrainte verticale effective en place, 6'u étant com-
prise entre 1 kPa et 250 kPa ;

- les éprouvettes de Ia deuxième série ont été consoli-
dées sous o',,,
contrainte de l'ordre de la pression de préconsolidation
de l'argile, les valeurs de o'., étant comprises entre l kPa
et 500 kPa.

Les essais ont été interprétés à partir de la relation :

c -KQ"h'
dans laquelle :

h désigne l'enfoncement du cône,

a la masse du cône,

K un coefficient adimensionnel fonction de
l'angle du cône et, dans une moindre mesure,
de la nature de l'argile.

La valeur de K n'étant pas connue, il n'était pas pos-
sible de déterminer les valeurs de la cohésion non drai-
née qui correspondent aux différentes pressions de
consolidation. En revanche, K étant constant pour une
même argile, il était possible de déterminer pour cha-
cune des éprouvettes, dans la mesure où elles sont
homogènes, le rapport de la cohésion c.., de l'argile
reconsolidée sous o',, et de la cohésion cf,'". de l'argile
consolidée sous o',,.. Celui-ci est donné par l'expres-
sion:

dans laquelle h. et h représentent respectivement les
valeurs de l'enfoncement du cône après consolidation
de l'argile sous o'u. et après reconsolidation sous o'.,.
Les valeurs moyennes de h" et h relatives à chaqub
éprouvette, ainsi que les valeurs correspondantes du

.Crapport Ë sont présentées dans le tableau VI.
c"

u

ffi
Études réalisées lors de la reconnaissance
des sites d'ouvrages

Les campagnes de reconnaissance des sites du QPO
à Dunkerque et du QEP à Calais ont comporté l'exécu-
tion d'une importante quantité d'essais de laboratoire
et d'essais en place. Nombre d'entre eux fournissent
des données qui n'ont pu être obtenues à partir de
l'étude en laboratoire décrite précédemment et qui per-
mettent de compléter et de préciser ses résultats. Les
résultats de ces essais, dont le type, le nombre et les
principales conditions d'exécution sont indiqués suc-
cinctement ci-après, ont donc été pris en compte pour
la détermination des propriétés mécaniques de l'argile.

tti$uËiË-tlt,

Essais de laboratoire

Ils ont été effectués au LRPC de Lille sur des échan-
tillons prélevés à Dunkerque et à Calais dans les
20mètres supérieurs de Ia couche d'argile. On a retenu

(c)(c)Cc)(c)(of.-f,-f.-.F-
æcoææco@æææ\\\\\-\\\\.\s(ocooc\tc\ls(oæ

-h=[+l
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iiiixii Essais au cône de laboratoire. Paramètres d'état des éprouvettes et résultats d'essais.
Fall-cone tests. State parameters of the specimens and test results.
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les résultats des essais triaxiaux et de cisaillement direct
de type UU, ainsi que les résultats des essais de cisaille-
ment direct de type CD :

- les essais triaxiaux UU ont été réalisés sur les échan-
tillons prélevés dans les deux sites : 34 éprouvettes en
provenance de Dunkerque et 42 éprouvettes en prove-
nance de Calais ont été essayées (vrtesse de déforma-
tion 1,1 mmlmin) . La plupart des éprouvettes avaient
un diamètre de 35,6 mm et une hauteur de B0 mm et
étaient taillées dans le sens vertical. Cependant, les
dimensions de 6 éprouvettes du premier site étaient
respectivement de 76 mm et de 160 mm tandis que
9 éprouvettes du second avaient été découpées dans le
sens horizontal ;

- les essais de cisaillement direct ULI ont éte réalisés
sur 4 éprouvettes découpées dans l'argile de Dun-
kerque (vitesse de déformation 1,2 mmlmin) ;

- les essais de cisaillement direct CD ont mis en jeu
52 éprouvettes découpées dans l'argile de Calais
(vitesse de déformation B pm/min).

iiii+iTii1"ii+1i

Essais en place

Cinq types différents d'essais en place ont été exé-
cutés dans l'argile sur les deux sites étudiés :

- des essais pressiométriques Ménard à Dunkerque et à
Calais (cinq sondages à Dunkerque et un sondage à
Calais) ;

- des essais au pressiomètre autoforeur à Dunkerque
(un sondage) ;

- des essais scissométriques de chantier (un sondage) ;

- des essais de pénétration statique (un sondage) ;

- des essais au dilatomètre Marchetti (un sondage) ;

les trois dernières techniques d'essai, mises en æuwe à
I'initiative de l'Institut Français du Pétrole (IFP, 1,992),
n'ayant intéressé que le site de Calais.

Les conditions d'exécution de certains essais ou
leurs résultats appellent les commentaires suivants.

L'examen des courbes d'expansion obtenues à Dun-
kerque à partir des essais pressiométriques Ménard

iiiiiiiiffi

0,206

0,327

0,49

0,724

0,136

0,295

0,349

0,396

0,577

0,7 45

faisant apparaître un resserrement des parois des
forages, les résultats de ces essais ne peuvent être
considérés comme fiables, aussi n'a-t-on tenu compte
que des caractéristiques pressiométriques mesurées à
Calais.

Les essais au pressiomètre autoforeur ont été réali-
sés depuis le fond d'une fouille de grande largeur de
12,5 m de profondeur, ouverte à l'emplacement du
QPO lors de la construction de celui-ci, et maintenue
hors d'eau par un rabattement local de la nappe du
sable flandrien. Les travaux d'excavation de cette
fouille se sont étagés sur trois mois et n'étaient termi-
nés que depuis environ deux mois lors de l'exécution
des essais, si bien qu'un processus de consolidation
locale de l'argile n'avait pu s'amorcer dans la zone
déchargée. Il s'ensuit que les variations de pression
interstitielle, qui se sont produites dans cette zone lors
des terrassements, résultent uniquement du déchar-
gement de l'argile à volume constant et sont sans rap-
port avec le niveau de la nappe du sable après rabatte-
ment. En ce qui concerne le déroulement des essais, il
est important de préciser que le temps écoulé entre la
mise en place de la sonde et ie début d'un essai n'a été
que de 15 à 20 minutes. Cette durée était sans doute
insuffisante pour que la pression exercée par la sonde
à la fin de cette période de repos se soit stabilisée à la
valeur po de la contrainte horizontale en place, aussi
les valeurs 6e po mesurées sont-elles vraisemblable-
ment entachées d'une certaine erreur. Les essais au
pressiomètre autoforeur ont également permis de
déterminer la cohésion non drainée et le module de
cisaillement de l'argile.

Les essais au dilatomètre Marchetti ont été réalisés
par le LRPC de Blois (Boulinet et Waschkowski, 1994).
Ils ont permis de déterminer en fonction de la profon-
deur (le pas des mesures était de 0,20 m) les variations
des paramètres aftachés à ce type d'essai et notamment
l'indice de contrainte horizontale K. qui sera utilisé
dans ce qui suit.

Les essais de pénétration statique ont été effectués
au moyen d'un piézocône. Ils ont fourni les valeurs q-
de la résistance de pointe corrigée, qui prennent en
compte Ies surpressions interstitielles mesurées au
cours de la pénétration.

ffi
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E
État des contraintes horizontales
au repos

La diversité des données expérimentales dispo-
nibles a permis d'évaluer les contraintes horizontales
en place, c'est-à-dire Ie coefficient de pression du sol
au repos, par quatre méthodes basées sur des principes
entièrement différents. Le coefficient Ko a en effet été
déterminé :

- à partir des mesures de pression horrzontale totale au
repos po effectuées au pressiomètre autoforeur ;

à partir de l'indice de contrainte horizontale KD
mesuré au moyen du dilatomètre Marchetti ;

- à partir des deux valeurs apparemment fiables de la
pression isotrope de gonflement o'oi mesurées à Dun-
kerque (cf. tableau III essais 1 et 3), interprétées par la
méthode de Skempton (1961) ;

- à partir de la pression de préconsolidation o'o et de
l'angle de frottement interne q' de l'argile, au moyen
d'une corrélation établie par Mayne et Kulhawy (1982).

ru
Interprétation des essais

au pressiomè tre autofo reur

Les essais au pressiomètre autoforeur ont été réah-
sés depuis le fond d'une fouille de grande largeur de
profondeUr zp: 12,5 m. Comme indiqué précédemment
(cf. S 3.2.2),le temps écoulé entre Ie début des travaux
d'excavation et l'exécution de ces essais était de l'ordre
de cinq mois, c'est-à-dire trop faible pour que la conso-
lidation de I'argile ait pu s'amorcer dans la zo:ne
déchargée. Dans ces conditions, la sollicitation appli-
quée à l'argile est une sollicitation non drainée et Ia
variation Au de pression interstitielle dans la zone
déchargée ne dépend que de la variation des
contraintes totales. Compte tenu de la largeur de la
fouille, oh peut considérer qu'à l'emplacement du son-
dage pressiométrique, les contraintes effectives initiales
verticale 6'ro et horizontale p'o - Koo'uone sont pas
modifiées par l'excavation et que la variation de pres-
sion interstitielle est égale à la variation de contrainte
verticale totale,, soit :

Au - - TZe - - 20 x 12,5 - - 250 l<Pa

La pression interstitielle au niveau d'un essai est
alors :

u=uo+au =uo-TZe
uo étant la pression interstitielle initiale définie par le
niveau de la nappe du sable avant rabattement et ter-
rassement.

La contrainte horizontale effective est alors évaluée
à partir de Ia valesf po mesurée au pressiomètre auto-
foreur, âu moyen de la relation :

P'o= Po- uo * TZe

et on en déduit la valeur de K^ au niveau de l'essai,
soit :

Po Uo + TZe

m
Exploitation des essais
a u dilatom ètre Ma rchetti

La détermination de Ko à partir de l'indice de contrainte
horizontale Ko a été faite au moyen de la corrélation :

Ko

(a)

't:,-Èrï 
$.$E*Ë,-'ffi}ffi

r t0,47

= | "' | - o,u (Marchetti ,1g8o )
11,5J

ffi
Application de la méthode deskempton
(1e61)

Skempton a montré qu'il est possible d'obtenir un
ordre de grandeur de la valeur de K^ d'une argile raide
saturée, àîne profondeur donnée, à fiartir de la pression
interstitielle négative initiale u, mesurée sur un échantillon
intact prélevé à cette profondeur. La pression intersti-
tielle u,, qui est égale au signe près à d on peut en effet
s'exprimer en fonction de Ko, de la conirainte verticale
effective en place d,oau niveau étudié et du coefficient de
pression interstitielle A. mis en jeu lors du prélèvement

rc
Cowélation de Mayne et Kulhavry (1 982)

A chaque niveau d'une couche surconsolidée ayant
une histoire analogue à celle de l'argile des Flandres
(Fig. 7), c'est-à-dire ayant tout d'abord été chargée à la

: form ations tertiaires

ltÏrrÏ sable Flandrien

ui = - dr,- - dr" [K" (t - Ar) + Ar1

,{" étant de l'ordre de 0,3 dans le cas de l'argile de
Londres.

L'évaluation de Ko à gafjr de 6'ri a été faite au
moyen de Ia relation précédente eri conservant la
valeur A- - 0,3, ce que justifie la similitude des proprié-
tés de l'ârgile des f'tanOres et de l'argile de Lonâres.

i^"

(c)(b)

Schématisation de l'histoire de l'argile des
Flandrês :

a - déposition et çhargement par des
formations sus-j acentes,
b - déchargement consécutif à l'érosion de
celles-ci,
c - rechargement par le sable flandrien.
Stress history of the Flanders clay ;

a - deposition and loading by overlyrng layers,
b - unioading through erosion of these layers,
c - reloading by flandrian sand.
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contrainte d, (déposition de sols sus-jacents), déchar-
gée à la confrainte d,^in (érosion) puis rechargée à la
contrainte d uo 

(reprise de sédimentation), le coefficient
Ko peut être évalué à partir de la corrélation de Mayne
et Kulhâwv :

Ko

avec Ro. = "'t (rapport de surconsolidation actuel)
auo

et Ro. ^* = .,o , (rapport de surconsolidation
ou-it

maximal).

Ro. et Ro. -r* ont pour valeur limite

Roc rim =[, ' 
* 
"t''= lttn

L(1 ;;TJ
Les variations de Ko avec la profondeur dans l'argile

ont été déterminées au moyen de la relation précédente
à partir des données numériques suivantes :

Q' :23 "

do: dro"=o) * / z"= 3 100 + 102*

o'o étant exprimé en kilopascals et z*, exprimé en
mètres, représentant la profondeur dans l'argile.

rc
Résultats et discussion

Les résultats obtenus sont reportés sur le dia-
gramme de la figure B. On constate que les points expé-
rimentaux obtenus à partir des essais au pressiomètre
autoforeur, des essais au dilatomètre et des mesures de
pression isotrope de gonflement sont groupés autour
de la courbe de variation de Ko déterminée à partir de
la corrélation de Mayne et Kulhawy, à l'exception de
cinq d'entre eux. On remarquera que ces derniers ont
été obtenus à partir de mesures au pressiomètre auto-
foreur dont la fiabilité est discutable en raison d'un
temps de relaxation de la sonde sans doute trop court.
Les trois points correspondant aux plus faibles valeurs
de Ko sont manifestement aberrants, puisque ces
valeurs sont de l'ordre de celle que l'on obtiendrait
pour l'argile normalement consolidée. Les deux autres
valeurs discordantes, les plus élevées, sont waisembla-
blement liées à un phénomène de n bourrage ) qui se
serait produit lors de Ia mise en place de la sonde aux
niveaux considérés.

Il apparaît donc que les quatre méthodes appliquées
à la détermination de Ko conduisent à des résultats rela-
tivement semblables, ceci bien qu'elles mettent en jeu
des données physiques et des principes fondamentale-
ment différents. Cette concordance constitue une forte
présomption de la représentativité des résultats obte-
nus et I'on peut conclure que, sur les 12 mètres supé-
rieurs de la couche, le coefficient de pression du sol au
repos est waisemblablement compris entre 0,9 et 1.,1..

0,5

Ko

1,5

â4-
o

a-

ED
l-

-(E

,6c
(u
ft
l-
5
o
EB
orh
o
L
o-

10

Mayne et Kulhawy r Skempton

o PAF in DM

È$1- Variations du coefficient de pression du
sol au repos avec la profondeur.
Earth pressure coefficient at rest versus depth.

E
Résistance
au cisaillement non drainé

re
Généralités

Les données relatives à la résistance au cisaillement
non drainé tirées des essais triaxiaux réalisés au LCPC
sont, dans l'ensemble, difficilement interprétables. En
effet, d'une part, la grande majorité de ces essais ont
été effectués sur des éprouvettes plus ou moins rema-
niées et, d'autre part, ces éprouvettes se sont rompues
suivant des plans de glissement diversement inclinés.
Or, lorsque l'inclinaison cr du plan de rupture sur l'hori-
zontale diffère sensiblement de 45', la résistance mobi-
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/\
maisà 

"=lT),sin2 
a

Seuls les essais lfU conduisent à des valeurs relati-
vement fiables de c, dans la mesure où ils ont été effec-
tués sur des éprouvet[es peu remaniées (pour lesquelles
do, est égale à environ 90 o/o, de dro c'est-à-dire à une
va'leur de l'ordre de la contrainte moyenne effective en
place). Ces deux essais conduisent à des valeurs de c,
respectivement égales à 262 kPa (t, = 292 kPa et r, =
262kPa) et à 245 kPa (t, = rr = 245 kPa), correspondant à
une valeur moyenne de l'ordre de 250 kPa.

Les résultats des essais CIU et EIU effectués sur des
éprouvettes de moins bonne qualité ne permettent, en
revanche, ni d'atteindre des valeurs suffisamment
représentatives de la résistance non drainée, ni d'éta-
blir la loi de variation de cu en fonction de o',, et)i, dans
le cas d'une argile fortement surconsolidée, détermine
l'amplitude de la diminution de cu associée à un déchar-
gement de l'argile. L'examen du diagramme de la
figure 9, où sont reportées en fonction de o'" les valeurs
t, et de z, obtenues à partir de l'ensembls des essais
triaxiaux non drainés, montre, en effet, une forte dis-
persion des résultats, due au remaniement plus ou
moins important des éprouvettes ainsi qu'à Ia fissura-
tion de certaines d'entre elles.

On a donc étudié la loi de variation de c,. à partir des
essais au cône de laboratoire décrits précébemment et
l'on a cherché à déterminer la cohésion non drainée de
l'argile en place à partir de l'ensemble des résultats des
essais de laboratoire et essais en place effectués lors
des différentes campagnes de reconnaissance des sites
de Dunkerque et ce Calais (cf. S 3.2).

ticale 6'u,soit sous une contrainte isotrop a 6' ,, découle
des relations suivantes publiées par Mitachi et Kitago
(1976) et par Ladd et al. (1977) :

cl' représente la cohésion non drainée de l'argile nor-
malement consolidée à déformation horizontale nulle
sous la contrainte verticale d 

o ;

cfi'i représente la cohésion non drainée de l'argile nor-
malement consolidée sous la contrainte isotrop e o'p ;

m étant un coefficient adimensionnel pour lequel des
valeurs comprises entre 0,75 et 0,85 ont été déterminées
expérimentalement pour sept argiles de différentes
plasticités . cn, ,nci
Les valeurs de + et de * ne sont pas égales

a'o a'pi

mais restent du même ordre :

- selon Ladd (1965), leur écart relatif est au maximum
de+15"/";
- les essais réalisés par Mitachi et Kitago (1976) sur trois

cu={[OÏ (1)

a', a', (.o'" /

e,+= i,lfl e)

dans lesquelles :

cn'
u

6',

6 300
À5
a zso

P

argiles remaniées indiquent que

,nci
5à12%à

6'pi

Par ailleurs, Mayne (1985), à partir de I'étude statis-
tique de nombreux résultats d'essais de cisaillement
effectués sur des argiles surconsolidées, propose la
relation :

est inférieur de

sous une contrainte isotrope

peuvent se mettre sous la

Ia même argile consolidée
égale à d".

Les relations (1) et (2)
forme

cu

cn'
u

et cu

,nci
u

trtr
T

tro
T

o

[-] =o,BTt'+l(o" /o. ( a', )t

(\
I t, | étant la cohésion réduite d'une argile surconso-
( o'u /*o
1idée, consolidée à déformation horizontale nulle sous la

contrainte vertica Ie d.,., fâl la cohésion réduite de
\o, ),

=[*] 
-

=[*] 
'

Variations de la résistance au cisaillement
non drainé avec la contrainte isotrope de
consolidation.
llndrained shear strength versus isotropic
consolidation stress.

ffi
Variation de la cohésion non drainée
avec la contrainte de consolidation
dans le domaine surconsolidé

La forme de la loi de variation de la cohésion non
drainée cu d'une argile non fissurée consolidée, soit à
déformation horizontale nulle sous une contrainte ver-

(1',)

(z',)

Si I'on introduit les cohésions c{,, et co'c, correspon-
dant respectivement à la pression de consolidation ver-
ticale d * et à la contrainte de consolidation isotrop e d ,,
prises comme référence, (1') et (2') deviennent :
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L'analyse des résultats des essais au cône montre
que les relations précédentes décrivent bien le com-
portement non drainé de l'argile des Flandres. Si l'on
reporte sur un diagramme bilogarithmique les points

de coordonnées 6'u et J, (Fig. 10), on constate,
6'u, co *

en effet, qu'ils se groupent autour d'une droite
moyenne de pente 1 - m - 0,26, c'est-à-dire telle que
rrr = 0,74, valeur très proche de celles publiées anté-
rieurement.

- dans Ie cas des essais au pressiomètre autoforeur, à
partir de la courbe de cisaillement déterminée par déri-
vation de la courbe d'expansion (Baguelin et a1.,1972) ;

- dans le cas des essais au pressiomètre Ménard, au
prézocône et au dilatomètre, par application de corréla-
tions empiriques reliant un paramètre atfaché à l'essai à
la cohésion non drainée déterminée au moyen d'essais
d'autres types (scissomètre, essais de laboratoire).

Les corrélations utilisées dans cette étude sont les
suivantes :

. pressiomètre Ménard : cu - ry
p, étant la pression limite, c'c

pola contrainte horizontale totale au niveau de l'essai,
calculée en tenant compte d'une valeur de K^ égale à
l'unité ;

. ptézocône ; cu - Ft .- 6uo

p, étant Ia ,.r,rrlnce J;",nte corrisée, qui ausmente
quasi linéairement avec la profondeur et varie de
2,5MPa et 4,2 };{rPa sur les dix premiers mètres de Ia
couche d'argile,

-frl" le facteur de cône auquel on a affecté successive-
ment les valeurs 10 et 12 ;

. dilatomètre Marchetti :

cu = 0,22d,o(O,sKr)t'" (Marchetti, 1980)

Ko étant f indice de contrainte horizontale.

L'ensemble des valeurs de c,, ont été reportées sur
les figures 11 (essais en place) ét tz (essais de labora-
toire) en fonction de la profondeur d'essai (ou de prélè-
vement des éprouvettes essayées en laboratoire) comp-
tée à partir du toit de l'argile. Les résultats obtenus sont
discutés ci-après.

Essais en place

Les essais au scissomètre et au pressiomètre auto-
foreur sont les seul essais en place a autonomes )), c'est-
à-dire qui permettent d'atteindre des valeurs de la
cohésion non drainée à partir d'une interprétation
rationnelle des mesures effectuées au cours de leur réa-
Iisation et indépendante de corrélations empiriques.

Les valeurs a priori les moins discutables de Ia cohé-
sion non drainée de l'argile des Flandres sont donc
celles tirées de ces deux essais. Ceux-ci conduisent à
des valeurs élevées mais plausibles de c,. Elles sont, en
effet, largement inférieures aux valeurs de la cohésion
de l'argile non fissurée dont un ordre de grandeur peut
être estimé à partir de Ia relation :

précédemment citée (cf . S 5.2) et de la relation de
Skempton (1957, citée par Bishop et Henkel, 1962) :

d.=[*) 
-

et etË=[*) 
-

(1")

(2")

0,1

c
(''

0,01 C vr
u

o' v
o' vr

0,0001 0,001 0,01 0,1 1

ii1,rit$ÏTïiiiÈ* Détermination de la relation entre la
cohésion non drainée et la pression de
consolidation à partir des essais au
pénétromètre de laboratoire.
Determination of the relationship between
undrained shear strength and consolidation
pressure using fall cone test results.

ffi
Cohésion non drainée de I'argil e en place

li.Ètg+

Don nées exp ërimenta I es

L'étude de la cohésion non drainée de l'argile en
place s'appuie sur ]es résultats de I'ensemble des essais
en place (à l'exception des essais au pressiomètre
Ménard effectués à Dunkerque) et des essais de labora-
toire non drainés (essais triaxiaux et de cisaillement
direct de type UIJ) qui ont été réalisés lors des cam-
pagnes de reconnaissance du QPO et du QEP. Elle tient
également compte des résultats des deux essais
triaxiaux IIJ effectués au LCPC dans le cadre de l'étude
du comportement de l'argile.

Les valeurs de la cohésion non drainée déduites des
essais en place ont été obtenues comme suit :

cu _r:'t'_*_ï
a'ro 6' , I o'- 

J

cn'

"; 
- o' 1'1'+o' oo37 rp
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: Cu = 0,26 O'uo Ro?'74
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ffiVariationaveclaprofondeurdelacohésionnondrainéedéterminéeàpartirdesessaisenplace:essais' 
au scissomètre de chantier (SC), au pressiomètre autoforeur (PAF), au pressiomètre Ménard (PM), au
dilatomètre Marchetti (DM) et au piézocône (PC). Tous ces essais ont été réalisés à Ca]ais à l'exception
des essais au pressiomètre autoforeur qui ont été effectués à Dunkerque.
Undrained shear strength derived from in situ tests - field vane tests (SC), selfboring pressuremeter tests (PAF),

Ménard pressuremeter tests (PM), Marchetti dilatometer tests (DM) and piezocone tests (PC) - versus depth. All these
tests were performed at Calais save the selfboring pressuremeter tests which were carried out at Dunkirk.

La combinaison de ces deux relations et la prise en
compte de l'indice de plasticité 1" : 41' "Â de l'argile des
Flandres et de Ia valeur m - 0:7 4 déterminée précé-
demment (cf. S 5.2) conduit à :

cu

6'uo

La pression de préconsolidation de l'argile des
Flandres étant de l'ordre de 3 100 kPa au niveau du toit
de Ia couche, cette dernière expression indique que la
cohésion de l'argile non fissurée serait d'environ
460kPa à la partie supérieure de la couche pour
atteindre 500 kPa à 10 m au-dessous de celle-ci, c'est-
à-dire des valeurs supérieures de 50 kPa à près de
200kPa (en moyenne d'environ 100 kPa) à celles mesu-
rées au pressiomètre autoforeur, elles-mômes supé-
rieures à celles mesurées au scissomètre.

La position relative des profils de résistance obte-
nus au pressiomètre autoforeur, d'une part,, et au scis-
somètre, d'autre part, est la même que celle obtenue
par Amar et aI. (1975) dans le cas de la plupart des sols
argileux de consistance faible à moyenne testés à I'aide
de ces deux équipements. Pour neuf des onze sols étu-

diés par ces auteurs, les valeurs de c,, déterminées au
pressiomètre autoforeur étaient, en effet, supérieures à

celles déterminées au scissomètre. Le rapport des résis-
tances variait de 1,,20 à 1,B0 pour ces neuf matériaux et
de 1,2 à 1,56 pour huit d'entre eux. Ces résultats sont
donc cohérents avec les mesures effectuées sur l'argile
des Flandres puisque le rapport des valeurs moyennes
de c,, obtenues au pressiomètre autoforeur et au scis-
somËtre est d'environ L,5 sur les cinq premiers mètres
de la couche et de 1.,2 sur les cinq mètres suivants.

L'essai au pressiomètre autoforeur, qui sollicite un
matériau très peu remanié par I'introduction de la sonde,
donne des valeurs de la résistance non drainée proches
de celles du sol intact. Comme on l'a vu précédemment,
ces valeurs sont à peu près toujours supérieures à celles
obtenues à partir de l'essai au scissomètre gui remanie
davantage le sol et met vraisemblablement en jeu un
mécanisme de rupture progressive (Amar et a1.,1975). On
peut donc conclure que la cohésion non drainée de
l'argile des Flandres est caractérisée par des valeurs inter-
médiaires entre celles obtenues au pressiomètre autofo-
reur et au scissomètre ef qu'en tout état de cause, elle est
au moins égale à 200 kPa sur les cinq premiers mètres de
Ia couche et à 300 kPa à une profondeur supérieure.

-0'"(*Ï 
'-
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ffire Variation avec la profondeur de la cohésion non drainée déterminée à partir des essais triaxiaux UU
effectués sur épro-uvettes verticales (EV) et horizontales (EH) et à partir d'essais de cisaillement direct
UU. Les résultats des essais au scissomètre de chantier (SC) et au pressiomètre autoforeur (PAD ont
également été représentés aux fins de comparaison. La lettre (C) ou (D) indique le site auquel se

rapportent les essais (Calais ou Dunkerque).
Undrained shear strength derived from UU triaxial tests performed on vertical (EV) and horizontal (EH) specimens as

well as from UU directihear versus depth. Field vane (SC) and seifboring pressuremeter (PAF) test results have also

been plotted for the sake of comparison. The letter (C) or (D) stands for the site which the tests are related to (Calais or
Dunkirkl.

On remarque, par ailleurs, que les deux profils de
résistance obtenus à partir des essais au piézocône
pour Ies valeurs N" = 10 et N" - 12 encadrent une
grande partie des pôints représéntatifs de la cohésion
tirée des essais au scissomètre et au dilatomètre. Il en
résulte que, dans Ie cas particulier de l'argile des
Flandres, l'exploitation des essais au dilatomètre à par-
tir de la corrélation de Marchetti, cu= 0,22d,o(0,5KD)1''5,
et des essais au piézocône en tenant compte d'un fac-
teur de cône compris entre 10 et 1,2, permet de retrou-
ver un ordre de grandeur de Ia cohésion non drainée
mesurée au scissomètre.

On constate également que le profil de résistance
déterminé à partir des essais au pressiomètre Ménard

en appliquant la corrélation cu = ry conduit à

des valeurs de c, Sensiblement inférieures à celles
tirées des essais au scissomètre et au piézocône, mais
qui restent malgré tout du même ordre. La concor-
dance est d'ailleurs sensiblement améliorée, tout au
moins en haut de couche, lorsqu'on calcule c, au
moyen de la formule de Ménard :

Pt- Po par Combarieu , L995)

en affectant au coefficient de Poisson D la valeur
conventionnelle 0,33.

En revanche, les corrélations établies pour les
argiles raides (Amar et Jézéquel, 1.972; Cassan, 19BB)

conduisent à des valeurs de c, beaucoup plus faibles,
qui sont sans rapport avec celles tirées des autres essais
en place. Ceci est waisemblablement dû au fait que ces

corrélations ont été obtenues par référence à des essais
de laboratoire effectués sur des éprouvettes plus ou
moins remaniées. Une observation analogue peut être
faite à propos du coefficient N" Qui intervient dans
l'interprétation des essais de pénétration statique, pour
lesquels des valeurs très élevées ont été proposées
dans le cas de certaines argiles.

ffi
Essais de laboratoire

Les 82 valeurs de c., détenminées à partir des essais
de laboratoire, c'est-â-dire pour l'essentiel à partir
d'essais triaxiauX, se situent dans la plage 48 kPa-

1l
REVUE FRANçAISE DE GÉOTECHNIQUE

N" 84
3e trimestre 1998



633 kPa, une seule d'entre elles étant supérieure à
454kPa et L8 étant comprises dans l'intervalle 196 kPa-
454kPa. Cette dispersion considérable est liée au rema-
niement et à la fissuration de nombreuses éprouvettes.

L'inclinaison des plans de rupture n'a pas été relevée
dans le cas des essais triaxiaux mais il est possible, dans
une certaine mesure, de différencier les éprouvettes ini-
tialement fissurées de celles qui ne l'étaient pas, ceci en
étudiant les variations de c en fonction de la teneur en
eau w. A l'hétérogénéité dri sol près (qui inclut les diffé-
rences de degré de remaniement) les variations de Ia
cohésion non drainée du sol non fissuré sont, en effet,
régies par les variations de la teneur en eau w.

La cohésion non drainée c,. d'une argile surconsoli-
dée, consolidée sous la contrdnte isotràp e d, satisfait
à la relation (2")

cu

n 6'r,
t

u

6 500
o-
5
5

fJ

400

=(*) 
-

dans laquelle co',, désigne la cohésion non drainée de
la même argile consolidée sous la contrainte isotrope
d rr,prise comme référence.

En outre, les valeurs e et e. de l'indice des vides qui
définissent I'état de l'argile sous les contraintes d ^ et
d- sont liées à ces dernières et à l'indice de gonflemênt
C, sous contrainte isotrope par la relation :

r- e-e,
v,, " ', o'^lg-

6r,

En introduisant les valeurs w et w" correspondantes
de la teneur en eau, il vient :

r- T, W-W,
L/s -- T* Iggs-

6'r,

On a par ailleurs :

r C,r rÀ \ r O.lg+=(1-m) lg+c;" o,.

d'où :

rgS- Y, 5(w-w,)v cï.' y* C.

ou encor€ :

25

+ (D)

r (D)

x (c)

Triaxial EH o(C)

Cisaillement direct o (O)

24 26 27 28 29 30 31 32 33 34

w (7.)

Triaxial E V

.*rof Ë @-*')

Les valeurs de l'indice de gonflement qui caractéri-
sent les variations de volume d'une argile déchargée,
sous contrainte isotrope, d'une part, et à déformation
latérale nulle, d'autre part, étant pratiquement égales
(Mitachi et Kitago , 1976), oh a affecté à ce paramètre la
valeur C, : 0,,1 tirée des essais ædométriques. Comme
on a par ailleurs y. = 27,5 k|'{/ms et m :0,74, l'expres-
sion précédente dévient :

C = Co'cr X 10- 7,15(w -wr)uu

Èirtili$il*ËËi Variation de la cohésion non drainée
déterminée à partir des essais UU de
laboratoire en fonction de la teneur en eau
des éprouvettes.
Relationship between the undrained shear
strength derived from the laboratory UU tests
and the water content of the specimens.

- que tous les points correspondant à des valeurs de c,,
supérieures à 196 kPa sont compris dans le fuseau déli:
mité par les deux courbes extrêmes, à l'exception de trois
d'entre eux (dont le point de coordonnées c,, : 633 kPa et
w = 25,1, oÂ non représenté) ;

- que douze des points précédents sont compris dans le
fuseau supérieur.

Ceci montre que, dans le cas de Ia plupart des
éprouvettes ayant une cohésion supérieure à 196 kPa,
la cohésion de l'argile est liée principalement à sa
teneur en eau, ce qui implique que le sol n'était pas fis-
suré initialement. Par suite, les essais correspondants
donnent des valeurs de la cohésion non drainée de Ia
matrice argileuse plus ou moins affectées par le rema-
niement. Si on compare leurs résultats avec ceux des
essais en place, ils semblent fournir des valeurs accep-
tables de c, (particulièrement ceux dont les points
représentatifs se situent à droite de la ligne A{' repré-
sentée sur la figure 12).On notera que les essais UU
effectués au LCPC (représentés par des triangles) sur
des éprouvettes de relativement bonne qualité appar-
tiennent à ce groupe d'essais.

En ce qui concerne le groupe d'éprouvettes sur les-
quelles on a mesuré une cohésion inférieure à 196 kPa,,
il apparaît que les plus résistantes ne sont pas fissurées
mais remaniées, tandis que les très faibles valeurs de c,,

obtenues à partir des autres s'expliquent soit par la fis-
suration du sol, soit par un remaniement important ou
encore par la cornbinaison des deux. Le caractère non

Le diagramme de la
reportées les valeurs de
été tracées trois courbes
de cu, montre :

figure 13, sur lequel ont été
cu en fonction de w et où ont
caractéristiques de variation
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représentatif des résultats des essais effectués sur les
éprouvettes de ce groupe peut également être mis en
évidence en comparant les valeurs mesurées de c,, avec
celles qui caractériseraient l'argile si elle était norÏnale-
ment consolidée sous les contraintes en place actuelles.
La cohésion non drainée c:' de l'argile normalement
consolidée peut être évaluéË pu. la rélation de Skemp-
ton :

cnt
u

6'uo
- 0,1,1,+0,0037 I p,

soit,, dans le cas de l'argile des Flandres, pour laquelle
Io: 41' "Â :

cl" = o'26duu

On constate (Fig. 12) que, bien que le rapport de
surconsolidation de l'argile varie approximativement
de 9 à 6 sur les 20 mètres supérieurs de la couche
(valeurs calculées pour a'o: 3 100 kPa en toit de
couche), les valeurs mesuréés de cu sont de l'ordre de
cT', ce qui met en évidence leur caractère irréaliste.

L'analyse précédente montre qu'environ 20 % des
résultats des essais tllJ conduisent à des valeurs accep-
tables de la cohésion non drainée de I'argile (23 % si
l'on tient compte de l'ensemble des essais de labora-
toire, 17 % si l'on ne considère que les essais triaxiaux),
ceci en raison de la fissuration et du remaniement des
éprouvet[es. Elle fait donc clairement ressortir la néces-
sité, non seulement de réaliser les essais sur un maté-
riau aussi peu remanié que possible, mais également
de pouvoir contrôler la validité des résultats des essais.
Pour ce faire, on doit pouvoir comparer la contrainte
isotrope initiale effective p', à la contrainte moyenne
effective en place p'o, la résistance mesurée pouvant
être consideree comme représentative lorsqu'elles sont
du même ordre (Padfield et Mair, 1984). Ceci impose de
mesurer systématiquement p' i, c'est-à-dire la contrainte
isotrope de gonflement dans Ie cas des sols saturés.
lJne telle procédure augmente substantiellement la
durée et la complexité de l'essai UU, mais est indispen-
sable à une détermination fiable de Ia cohésion non
drainée au moyen de ce type d'essai (Baldt et aI., 1.988).

-

Résistance au cisaillement drai né
t

L'étude de la résistance au cisaillement drainé
s'appuie sur l'analyse en contraintes effectives des
résultats des essais triaxiaux de tous types effectués au
LCPC dans le cadre de l'étude du comportement de
l'argile et sur les résultats des essais de cisaillement
direct de type consolidé drainé réalisés au LRPC de
Lille lors de l'étude du QEP.

ffi
Essais triaxiaux

On a tout d'abord tracé les enveloppes de rupture

en compression et en extension dans Ie plan s':
É

t - ou 

=o' 
à partir des points de coordonées s'ret t,

2

représentatifs de l'état des contraintes principales appli-
quées aux éprouvettes au moment de la rupture. Cette

procédure, qui est la procédure usuelle d'interprétation
des essais, n'est applicable en toute rigueur que dans le
cas de sols homogènes qul ne comportent pas de fissures
préexistantes, celles-ci constituant des surfaces préféren-
tielles de rupture. L'inclinaison cr du plan de rupture sur

l'horizontale est alors égale à dans le cas des
ît,Q'
42

essais en compression et à
en extension.

dans le cas des essaisît _ (p'

42

L'inclinaison des plans de rupture observés étant
souvent très différente de ces valeurs, on a également
déterminé les enveloppes de rupture en reportant dans
le plan (d, r) les points de coordonnées dret rrqui dési-
gnent les composantes normale et tangentielle de la
contrainte appliquée au plan de rupture au moment de
Ia rupture et qui sont calculées à partir des expressions :

dr= s'rl trcosZa

Tr = t, stn7u'et

Interprétation usuel le

L'examen du diagramme de la figure 14 montre
que la majeure partie des points représentatifs des
essais en compression sont localisés dans un fuseau
du plan (s', t), la quasi-totalité des points représenta-
tifs des essais en extension étant situés dans un
fuseau pratiquement symétrique par rapport à l'axe
des abscisses. Chacun de ces fuseaux est limité par
deux droites parallèles définies par les paramètres
suivants :

c' - 0, e' = 23,4" et c' -- 109 kPa, e' = 23,4" dans le cas
des essais en compression ;

c' = 0, E' :23,4" et c', = BB kPa, Q', = 23,4" dans le cas des
essais en extension ;

les valeurs moyennes des paramètres de résistance cor-
respondants (obtenus par régression linéaire) étant :

c' - 36 l<Pa et q' : 24,3" en compression avec 1^ - 0,975 ;

c' :59 kPa et e' :21,7" en extension avec r = 0,924;
r désignant Ie coefficient de corrélation de la régres-
sion.

Interprétation tenant compte de I'inclinaison des plans

de rupture

La prise en compte de la résistance mobilisée le
long des plans de rupture conduit à des résultats sensi-
blement différents (Fig. 15).

On constate, en effet, que la plupart des points
représentatifs des essais en compression sont situés
dans deux fuseaux bien distincts du diagramme (6', x),
chacun d'eux étant délimité par deux droites définies
par les paramètres suivants :

c' = 0, E' - 23,3" et c' = 92 I<Pa, e' = 23,3o pour le fuseau I;
c' - 0, e' = L1.,4" et c' - 0, e' = 16,3" pour le fuseau II;
les valeurs moyennes des paramètres de résistance
associées aux deux groupes d'essais correspondants
étant respectivement :
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23,4"

c' = 36 kPa

I = 24,3

C'= 0

I = 23,4"

s' (kPa)

1 000

C'= 0
g'= 23,4
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88kPa l9
- 59 kPa

= 2117"

-500 = 23,4"

ffiEnveloppesderuptureobtenuesensupposantleséprouvettesparfaitementhomogènes.
Failure envelopes obtained on the assumption that the specimens were perfectly homogeneous.

c'=29 l<Pa et q' -23,7" pour le groupe I avec r - 0,974;
c' = 0 et e' = 14" pour Ie groupe II avec r - 0,94.

On remarque que les paramètres déduits des essais
du groupe I sont très voisins de ceux déterminés à par-
tir des essais en compression interprétés par Ia
méthode usuelle (cf. Fig . 14).

II apparaît en outre que les deux groupes d'essais I
et II se différencient par I'inclinaison des plans de rup-
ture des éprouvettes :

- Ies inclinaisons des plans de rupture mesurées sur les
14 eprouvettes du groupe I varient de 32" à 62". Toute-
fois à huit de ces éprouvettes, dont les points représen-
tatifs se répartissent à peu près uniformément sur toute
la surface du fuseau I, sont associées des valeurs de a
comprises entre 52" et 62o c'est-à-dire proches de Ia

valeur 7r - 
(p' (égale à environ 56" -ST") et encadrant

42
celle-ci. Il s'ensuit, qu'au moins dans le cas de ces B
éprouvettes, Ia rupture s'est développée dans la matrice
argileuse et que Ia résistance au cisaillement de cette
dernière est caractérisée par les paramètres de résis-
tance déterminés à partir des essais du groupe I, ou par
des paramètres très voisins ;

- en revanche, les éprouvetfes du groupe II se sont rom-
pues suivant des plans faiblement inclinés sur l'horizontale
(a était compris entre 18' et 26" pour 6 des 7 éprouvetfes du
groupe), le long desquels la résistance mobilisée est très
inférieure à la résistance de la matrice argileuse. Ceci
indique gue Ia rupture s'est produite suivant des plans de
glissement préexistants le long desquels la résistance dis-
ponible est probablement égale à la résistance résiduelle.

Dans cette hypothèse, les paramètres de résistance
résiduelle seraient :

Les essais en extJl-rï:#lu*. classés en trois
groupes définis par référence aux valeurs de l'inclinai-
son cr des plans de rupture, celles-ci étant réparties
dans les intervalles Bo-11" (2 essais) , 1,6"-21' (5 essais) et
28"-34" (4 essais). Ces groupes ne comportant qu'un
petit nombre d'essais dont les résultats sont, en outre,
relativement dispersés (Fig. 15), il n'est pas possible de
différencier les paramètres de résistance caractérisant
chacun d'eux.

On se bornera donc à constater que les points
représentatifs des essais en extension, à l'exception
d'un seul, sont contenus dans un fuseau du plan (o', t)
limité par deux droites parallèles définies par les para-
mètres suivants :

c' = 0, e' = 21,,2" et c'= 90 ]<Pa, e' = 21,,2,

dont les valeurs sont assez proches de celles qui défi-
nissent le fuseau des points représentatifs des essais en
exfension interprétés par la méthode usuelle (cf. Fig.14).

ffi
Essais de cisaill ement direct

Les essais de cisaillement direct donnent des résul-
tats très comparables à ceux des essais en compression
interprétés par la méthode usuelle et à ceux des résul-
tats des essais en compression du groupe I interprétés
en tenant compte de l'inclinaison des plans de rupture.
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En effet, les droites qui délimitent le fuseau conte-
nant les points représentatifs des essais de cisaillement
dans le plan (o', r), (Fig. 16) sont définies respective-
ment par les paramètres c' : 52 kPa, e' - 23" et c' -
96 I<Pa, e' = 23" et l'enveloppe de rupture moyenne est
caractérisée par c' = 52 kPa, e' = 23' avec | - 0,839.

Les éprouvettes soumises à l'essai de cisaillement
direct étant cisaillées dans des plans horizontaux a
priori non affectés par la fissuration de l'argile, Ia résis-
tance mesurée est celle de Ia matrice argileuse ce qui
confirme les conclusions de l'analyse des résultats des
essais en compression du groupe I (cf S 6.1.2).

rc
Paramètres de résistance

Il ressort de l'analyse précédente que le mode de sol-
Iicitation des éprouvettes (compression ou extension)
semble avoir peu d'influence sur la résistance au cisaille-
ment drainé de la matrice argileuse. Celle-ci est caracté-
risée par un angle de frottement interne d'environ 23" et
par une cohésion qu'il est difficile d'évaluer avec préci-
sion, mais pour laquelle on pourra retenir Ia valeur c' =
30 kPa (voisine de la plus petite valeur moyenne déter-
minée précédemment). On notera, toutefois, que la résis-

200

100

0

0 100 500
O' g<ea;

ffi Enveloppe de rupture déterminée à partir
des essais de cisaillement direct.
Failure envelope derived from direct shear
tests.

tance de la matrice argileuse est supérieure à la résis-
tance globale du massif fissuré et que, de ce fait, Ia cohé-
sion disponible en place peut être notablement intérieure
à Ia valeur mentionnée précéderrunent. De plus, les para-
mètres de résistance mobilisés le long d'une surface de
glissement préexistante, qui se confondent waisembla-
blement avec les paramètres de cisaillement résiduel, ont
pour valeurs moyennes c' = 0 et e' = 14" .

A 300
o-
5
P
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wn
Dëtermination à partir des essais triaxiaux

Les principales informations concernant la défor-
mabilité de l'argile ont été fournies par les essais
triaxiaux. Ceux-ci ont en effet permis de déterminer :

- les modules de déformation drainés et non drainés,
en compression et extension, à partir des courbes
contraintes-déformations obtenues au cours de la
phase de cisaillement des essais CID et EID, d'une part,
et des essais UU, CIu et EIIJ, d'autre part;

- le coefficient de Poisson, à partir des courbes de
variation de la déformation volumique r,, en fonction de
la déformation axiale eu obtenues au cours de la phase
de cisaillement des essais CID et EID.

Résultats

Les valeurs des modules En (module tangent à I'ori-
gine), E, (module sécant à e "Â de déformation axiale)
et E ro 

(module sécant à 50 % du déviateur à la rupture),
soit les valeufs :

. Euo,zs, Euo,s, Eut et -Erro des modules non drainés ;

. E'o,E',,r, E', et E ro des modules drainés ;

sont présentées dans les tableaux III et IV pour les
essais en compression et en extension.

Les valeurS E,o des modules non drainés tangents à
l'origine n'ont pas été reportées dans le tableau III,
nombre d'entre elles n'ayant pu être déterminées avec
une fiabilité suffisante, en raison de difficultés d'appré-
ciation de l'origine des courbes contraintes-déforma-
tions correspondantes.

On notera que les valeurs des modules déterminées
à partir des essais triaxiaux sont entachées d'une erreur
par défaut qui peut être importante. Cette erreur est
liée, d'une part, à la qualité assez médiocre des éprou-
vettes d'essai, d'autre part, âu fait que, comme dans
tous les essais classiques, la déformation axiale de
I'éprouvette est assimilée au déplacement relatif du pis-
ton et de la cellule triaxiale alors qu'elle est notable-
ment plus faible, principalement dans le domaine des
petites déformations (Jardine et aI., 1984).

Les valeurs u'du coefficient de Poisson du squelette
solide ont été déterminées à partir des valeurs de la
pente à I'origine des courbe s (€u, e) relatives à la phase
de cisaillement des essais draînés, au moyen de
l'expression :

Les valeurs obtenues sont relativement dispersées.
Elles sont comprises entre 0,08 et 0,21, (moyenne 0,L6)
dans Ie cas des essais CID et entre 0,10 et 0,24, dans le
cas des essais EID (moyenne 0,18), la moyenne géné-
rale s'établissant à 0,17 .

$**--ïni----

Variation des modules de déformation avec la pression
de consolidation

Les valeurs des rapports lE- des différents mo-
oc

dules définis précédemment à la pression de consoli-
dation coruespondante ont été reportées en fonction du

paramètre % (égal à un facteur près au rapport de
oc

surconsolidation) dans un système de coordonnées
bilogarithmique, d 

"n 
étant une contrainte de référence

à laquelle on a attaclié la valeur 1 MPa. Les diagrammes
ainsi obtenus sont semblables au diagramme de la
figure 17 relatif aux modules drainés initiaux tangents.
L'examen de ces diagrammes montre que les points
représentatifs des modules en extension sont très dis-
persés, alors que, à l'exception d'un ou deux, les points
relatifs aux modules en compression se distribuent
autour d'une droite moyenne d'équation :

E'o 1000

o'c

O'co = l MPa

r CID retenus

o CID non retenus

o EID non retenus

10 100

o'co
o'c

Détermination de la relation empirique
entre le module drainé initial tangent E;
en compression et la contrainte isotrope
de consolidation {. Cette relation ne tient
pas compte des modules en extension.
Determination of the relationship between
drained initial tangent modulus E, derived from
compression tests and isotropic consolidation
stress oj. This reiationship does not take into
accounf the moduli derived from extension
tests.

;l'-(*1..1
''[Ë) =u*r''[*) aveca-rs[#)

Eo'.o étant la valeur de E correspondant à d, - d"o.

La loi de variation de E peut donc se mettre sous la
forme :
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ou encofe :

soit, compte tenu de d ^^ - 1 MPa :

; -81@10
E, E1 eT d,étant exprimés en MPa :

Les valeurs de E1 et de B obtenues par régression
linéaire pour les différents modules considérés sont
reportées dans le tableau VII ainsi que les valeurs de E
à la profondeur z* = 6 m dans l'argile (o'. = o'uo =
0,445MPa), c'est-à-dire à mi-hauteur de la zone recon-
nue au pressiomètre autoforeur.

È

An isot r opie de dëforma b tlitë,

L'anisotropie de déformabilité de l'argile est mise
en évidence par la comparaison des valeurS ru, et turdes
déformations volumique et axiale mesurées pendant la
phase de consolidation isotrope. Pour Ia plupart des

essais, les valeurs du rapport tu, s'écartent, en effet,
tu,

notablement de la valeur 3 qui correspond à un maté-
riau isotrope. L'ensemble des valeurs obtenues varient
de 1,,67 à 4,25 (moyenne 2,2) et plus des deux tiers de
celles-ci sont comprises entre 1,,67 et 2,47, leur valeur
moyenne étant égale à 2,1.

L'argile se comporte donc comme un matériau ani-
sotrope ou plus exactement comme un matériau ortho-
trope d'axe d'orthotropie vertical. Son comportement
drainé, assimilé à un comportement élastique dans le
domaine des faibles déformations, est défini par les
paramètres suivants :

E' u, module d'Young vertical,
E'n, module d'Young dans le plan horizontal,
D',h, coefficient de Poisson égal au rapport des défor-
mations horizontale et verticale dues à une variation de
contrainte normale verticale,

D'nn, coefficient de Poisson égal au rapport des défor-
mations suivant deux axes perpendiculaires Ox, et Ox,
situés dans Ie plan horizontal dues à une variation dé
contrainte normale qui s'exerce suivant Ox,

G'un, ffiodule de cisaillement dans le plan vertical.

Il s'ensuit que les paramètre s E' et D' correspondent
aux paramètres E'ret D'rh. Toutes les éprouvettes ayant
été découpées verticalement, il n'est, en principe, pas

possible de déterminer les valeurs du rapport n -+
E'h

du rapport des modules et du coefficient de Poisson
u'nn On peut toutefois obtenir un ordre de grandeur de

celles-ci à partir du rapport €u, si l'on admet la vali-
tu,

dité de Ia relation empirique:

L'expression de tu. en fonction des
tu,

d'élasticité orthotrope s'écrit en effet :

de Londres.

paramètres

E - Eo;.[*Ï avec p -1- b

D'hh - D',h[t- tl
\. n)

établie par Atkinson (1975) pour l'argile

tu, 2n(1-zu nn ) - 4 I)'un + 1,

t u, 1-Z u 'uh

et,, en Ia combinant avec la relation d'Atkinson, il vient :

Si l'on retient pour tu' 
eT D'rnles valeurs moyennes

tu,

2,1 et0,17, on obtient n - 0,55 et D'nn= 0,03, très proches
de celles trouvées par Atkinson pour l'argile de
Londres (n - 0,5, D'nn= 0).

n-i(*-')

ffiParamètresdelarelationempiriqueentrelesmodulesdedéformationencompressionetlapressionde
consolidation. Valeurs de ces modules à une profondeur de 6m dans l'argile.
Parameters of the empirical relationship between deformation moduli derived from compression tests and
consolidation pressure. Values of these moduli at a deDth of 6 m below the toD of the clav laver.
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et

Cru

Euo,r, 91,,7 0,334 70

E-
uu,5

66,5 0,328 51

E
u1

46,6 0,342 35,5

tr"uso 72,4 0,306 56,5

CID

E'O 72,8 0,306 56,5

E'r- 0.5 46,1 0,298 36,2

E' , 36,8 0,322 28,5

E'uo 32,5 0,28 26



r
Détermination à partir des essais
a u pressiomà tre a utofo reur

Les valeurs du module de cisaillement G détermi-
nées au pressiomètre autoforeur à différentes profon-
deurs ont permis d'obtenir un ordre de grandeur des
valeurs correspondantes des modules El et E'u eD
tenant compte des paramètres d'élasticité orthotrope
évalués précédemment. G est en effet le module Gnn

dans Ie plan horizontal à la profondeur de I'essai et est
lié au module horizontal E'npar la relation :

E'n = 2(1 + D'nn)Gnn: 2(1 + 0,03) G - 2,06G -

Si on admet que le rapport des modules vertical et
horizontal vaut n - 0,55 on peut aussi relier G à E'upar
la relation :

E'o = 72,Bd 
10'306

basée sur les résultats de ces essais (cf. S 7.1,.2).

En dépit du caractère approximatif des valeurs de
E'o ainsi obtenues (quj ne peuvent évidemment rendre
compte de l'hétérogénéité de I'argile en place), cette
comparaison montre que celles-ci sont bien inférieures
à E'* ce. qui confirme que les modules de déformation
détermines a partir d'essais classiques à l'appareil
triaxial sont généralement sous-estimés (cf. S 7.1,.1).

E
Conclusion

L'étude précédente, qui a mis en jeu la plupart des
essais mécaniques réalisés couramment en laboratoire
et en place, apporte de nombreuses informations sur
les propriétés de l'argile des Flandres rencontrée à

Dunkerque et à Calais sous un recouwement de sable
^, / .'''

0 A flandrien épais d'une trentaine de mètres.
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E,o = 72,g o,v8,306 Triaxial

t Variation avec la profondeur du module
vertical drainé ry, (module initial tangent)
déterminé à partir des essais au
pressiomètre autoforeur. Comparaison
avec les valeurs correspondantes de El
calculées à partir de la relation empirique
qui relie ce paramètre à 4.
Drained vertical modulus E;" (initial tangent
moduius) derived from selfboring
pressuremeter tests versus depth. Comparison
with the correspondtng E,values calculated
from the empirical relationship between this
parameter and oj.

Cette étude a montré que les propriétés de I'argile
étaient pratiquement identiques dans les deux sites étu-
diés et a permis de déterminer les principaux para-
mètres qui régissent son comportement ou d'obtenir
des valeurs indicatives de ceux-ci. Les valeurs de ces
paramètres sont récapitulées dans le tableau VIII.

Elle a, en outre, confirmé Ia validité de la relation
empirique qui relie le rapport de surconsolidation et Ia
cohésion non drainée cu d'une argile, relation dont on a

déduit la loi qui régit les variations de cu, lors du
déchargement de I'argile. Des relations empiriques
entre les modules de déformation de l'argile et sa pres-
sion de consolidation ont également eté établies,

Module
50

vertical drainé (MPa)

100 150

E',: 2n(1 + D' nn)Gnn - 2 x0,55(1 + 0,03) G - 1,13G.

Les variations avec la profondeur du module vertical
initial tangent E'* correspondant au module de cisaille-
ment initial tangent Go sont représentées sur la figure
18. En dépit d'une dispersion notable (liée à Ia disper-
sion de G"), oD constate une augmentation sensible de
E' * au-delà d'une profondeur de 5 m dans l'argile (les

essais en place indiquent une tendance analogue pour
la cohésion non drainée). Compte tenu de l'incertitude
sur n et D'nn (qualité des éprouvettes , caractère empi-
rique de lâ relation d'Atkinson), Ies valeurs de E',o re
peuvent être considérées que comme indicatives. Il
semble cependant qu'elles marquent Ia limite inférieure
du module vertical initial tangent. En effet, Ies informa-
tions disponibles concernant les paramètres d'élasticité
orthotrope des argiles (Meftah et Magnan, 19BB) indi-
quent que seules les argiles très fortement surconsoli-
dées sont caractérisées par des valeurs de n et de D'nn

beaucoup plus faibles que celles retenues pour I'argile
des Flandres (argile du Lias pour laquell€.D - 0,21 ) D',h:
0,19 ; D'nn 0,38). Dans ces conditions, E'ro ne peut
qu'être supérieur aux valeurs de la figure 18, sa limite
supérieure (sol isotropa, D - 1., 't)' :0,17) étant de I'ordre
de deux fois celles-ci. En revanche, les valeurs de E'no
peuvent être considérées comme représentatives du
comportement de l'argile, l'erreur sur D'nn étant faible.

La comparaison des modules E'*et des modules E'o
obtenus à partir des essais triaxiaux CID a été faite à
partir de la corrélation :
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L
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t E',vo= 1'13 G6

E'uo moyen 1,,



Coefficient de pression du sol au repos 0,9 < Ko<1,,1,

Paramètres de résistance au cisaillement drainé
au pic
résiduel

c'<30 l<Pa, g'-23"
C'r=0'9'r=14"

Cohésion non drainée 200kPa. c,.300kPa

Paramètres de compressibilité
pression de préconsolidation
indice de compression
indice de gonflement

2,BMpa S o'o <3,4Mpa
0,29 <C^<0,34
o,1o < c:< 0,1,2

Paramètres d'élasticité orthotrope

rapport d'anisotropie

coefficients de Poisson

module de cisaillement horizontal*

module de déformation horizontale drainé*

modules de déformation verticale non drainés*

modules de déformation verticale drainés*

F'n-" v =0,55
E'N

I u'nn= O,O3Valeur indicative

I "; = o'17

Gon= Go = BBMPa

E'no= \B)MPa

Euo.zs= 70MPa, Erso = 56,5 MPa

I t'o= 56,5 MPa, E'ro= 26MPa

I f; 2l}}MPaValeur indicative

Valeur indicative

Valeurs par défaut en compression

Valeurs par défaut en compression

lnParamètresdecomportementdel,argiledesFlandresàDunkerqueetàCalais.
Soil parameters governing Flanders clay behaviour at Dunkirk and Calais.

* à une profondeur de 6 mètres dans l'argile.

On a aussi testé la fiabilité de la détermination de
certains paramètres géotechniques à partir des essais
en place les plus courants, dont l'interprétation est
basée sur des corrélations empiriques. Dans le cas de
l'argile étudiée, il apparaît :

o que les essais au dilatomètre Marchetti exploités à
partir des corrélations proposées par son concepteur
conduisent à des valeurs assez réalistes de cu et de K" ;

t que les corrélations associées à l'essai au piézocône
et à I'essai pressiométrique Ménard, qui donnent les
valeurs de c, les plus voisines de celles déterminées au
scissornètre, sont respectivemeot :

et

la seconde conduisant d'ailleurs à des valeurs manifes-
tement trop faibles. Ceci met en cause la validité des
différentes corrélations habituellement proposées pour
les argiles raides.

Enfin, il s'est avéré que la majorité des essais
triaxiaux de ffie IJU réalisés suivant la procédure clas-
sique sous-estiment considérablement la cohésion non
drainée de l'argile. De tels résultats illustrent la néces-
sité de réaliser ces essais à partir de prélèvements de
qualité,, mais aussi d'adopter une procédure d'essai
améliorée qui permetfra notamment de contrôler la fia-
bilité des résultats obtenus.

D,-A^_ r- I r-o

" 5r5

cu=Pt--6'o avec Nr: 10à1'2"No

ffi
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Essais Lefranc pour la mesure
de la perméabilité in sifu :

étude théorique
et interp r étation pratique

l'ql
IEl=lul
l.SllÉ,

On étudie l'essai d'eau ponctuel connu en France sous le
nom d'essai Lefranc pour la mesure in sifu de la
perméabilité du sol. On décrit les tendances actuelles, les
sources d'erreur et les dispositions pratiques pour une
exécution soignée de l'essai. On développe les équations
qui régissent l'écoulement en régime transitoire et on
présente succinctement les valeurs du facteur de forme m
proposées par plusieurs auteurs. Puis, oh exploite quatre
essais réels, effectués à charge variable sur des sols de
perméabilité différente, afin de montrer l'incidence des
méthodes d'interprétation sur les valeurs du coefficient
de perméabilité Lefranc. Face aux problèmes d'exécution,
aux divergences des méthodes de calcul du facteur de
forme et aux différences des résultats d'interprétation, on
propose dans cette étude quelques ( recommandations>
pratiques permettant de réduire les erreurs affectant, sur
le plan expérimental et d'interprétation, le calcul du
coefficient de perméabilité.

Lefranc permeability test :

theoretical analysis
and practical interpretation

l+,IUIfo
IL
| {-tI lrll-ot<

The a Lefranc test I is a permeability test carried out ln sifu. The
current trends and sources of error in this field tests are
described and practical rules are submitted. The basic equations
governing the transient state are reviewed and the shape factor
values proposed by several authors are succinctly analyzed.
Field tests results obtained from four variable head tests are
compared in order to show the influence of the interpretative
methods on hydraulic conductivity. With regard to execution
problems, to the diverging m-values and to the differences
between the interpreted results, practical < recommandations I
are suggested to permit to reduce errors in these field tests and
their interpretation.
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lntroduction
Les problèmes créés par l'eau dans le sol sont fon-

damentaux dans les projets de Génie civil. Les excava-
tions profondes, Ie creusement de tunnel et les décais-
sements pour fouilles de sous-sols se multiplient. En
zones urbaines ou rurales, les projets de décharges et
de centres d'enfouissement nécessitent la protection
des nappes et le respect des aspects écologiques. L'ori-
gine de ces problèmes et leur solution sont complexes.

Depuis longtemps, on sait déterminer le coefficient de
perméabilité du sol en laboratoire sur des échantillons
prélevés et considérés comme a intacts >. Les essais sont
effectués dans des conditions idéales de percolation sui-
vant l'axe de l'éprouvetfe. La perméabilité, appréciée sui-
vant qr chemin d'écoulement privilé gJé, est globale vis-à-
vis de l'échantillon, mais ponctuelle vis-à-vis du massif
de sol à reconnaître ; ceci la rend généralement peu
représentative de l'ensemble du milieu le plus souvent

hétérogène et anisotrope. D'une manière générale, le
coefficient de perméabilité exprimé en m/s n'est connu
qu'à une puissance de 10 près. Enfin, les stratifications
horizontales peuvent encore réduire considérablement
ce coefficient d'une puissance de L0, voire de 100. Le fas-
cicule 62,Titre V (MELT, 1993) précise clairement que les
coefficients de perméabilité mesurés en laboratoire
(norme NF P 94-090, AFNOR, 1992) ne doivent n servir
qu'à la détermination du coefficient de consolidation c"
et qu'il serait illusoire de les utiliser pour effectuer, entre
autres, des calculs de débits de pompage ou d'exhaure ).

Avec le développement des moyens de mesure et
d'essais, on assiste à un large essor des a essais d'eau l
en place pour le calcul du coefficient de perméabilité
locale. Ces essais consistent à créer une cavité libre le
long ou à la base d'un forage pour y générer une varia-
tion, dans le temps, de la charge hydraulique. L'essai de
pompage est le plus représentatif car il permet de cou-
wir un volurne de sol autour du puits de pompage suffi-
sant pour intégrer les conditions réelles d'alimentation
de la nappe. Mais, l'essai se heurte à des difficultés mul-
tiples en particulier en site urbain où les opérations de
pompage peuvent entraîrer les fines conduisant parfois à
des tassements importants des mitoyens et des structures
existantes. L'essai d'eau, connu en France sous le nom
d'essai Lefranc (Lefranc, 1936, 1937), constitue à ce jour
une solution intermédiaire car il permet de s'affranchir
des problèmes de ravinement et de boulance. En plus, il
s'applique à tous les sols sous Ia nappe et il est relative-
ment rapide et peu coûteux. Cependant, sa validité reste
liée aux conditions expérimentales souvent sensibles
(Milligan, 1975; SCG, 1985) et parfois trompeuses (phé-
nomènes de colmatage, mauvaise isolation de la cavité,
corrlrnunication de nappes, suM peu précis de la varia-
tion de la charge hydraulique, arrêt hâtjf de I'essai avant
stabilisation). A cela s'ajoute le caractère ponctuel de la
mesure car I'écoulement n'intéresse qu'un volume res-
treint de sol autour de la cavité. C'est pour cette raison
que la norme NF P 94-132 (1992), propre à cet essai, sti-
pule qu'il ( ne doit pas être utilisé seul pour dimension-
ner un rabattement important de nappe ). De plus, Ia
détermination du coefficient de perméabilité dans l'essai
Lefranc dépend des dimensions de la cavité et de la posi-
tion de l'aquifère exprimé par la valeur du facteur de
forme dont l'estimation est, sur le plan pratique, difficile
en particulier dans les sols stratifiés (Cassan, 1979).

Dans cette communication, on met l'accent sur
l'incidence des difficultés expérimentales, des diver-
gences des approches du calcul du facteur de forme m
et des sensibilités des méthodes d'interprétation sur le
coefficient de perméabilité mesuré par l'essai Lefranc.
On montre, en particulier, que lorsque l'essai est mal
exécuté (mauvaise isolation de la cavité, phénomène de
colmatage), les disparités dans l'estimation du coeffi-
cient de perméabilité peuvent être très importantes.

E
Analyse expérimentale
de l'essai Lefranc

re
Variantes de I'essai. Tendancqs astuelles

L'essai Lefranc (Norrrre I\trF P 94-1.32, 199à consiste à
créer une cavité dans }e sol et de générer une variation

D
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diamètre de la cavité.

charge hydrautique.

vitesse apparente de remontée ou de des-
cente d'eau dans le fubage.

charge hydraulique à l'origine de la droite
httl en fonction de h/dt.
charge hydraulique initiale
clrarge hydraulique correspondant au
régime permanent.

distance de la: surface de la nappe au milieu
de la cavité.

distance du toit du substratum imper-
méabte au milieu de la cavité.

coefficient de perméabilité Lefranc (en
m/s).

Iongue,q{ de la cavité,

facteur de forrne de la cavité.

facteur de forme pour une cavité éloignée
des lirnites de l'aquifère (rn = mo).

débit traversant la paroi de la cavité à un
instant t donné.

qgry d.apport corstant (débit injecté , Qu #A,
débit absorb6 t Q; *'0).

extension latérale du domaine d'écoule-
r.nent, :

aire intérieure de la section droite horizon-
tale du tubage.
pente de Ia droite d'approximation de la
forr,ne exponentielle {lorsque ku est très
faible).
pente de la droite en coordonnées semi-
logarithmiques.
pente de la droite h(t) en fonction de dh/dt.
abaissement du niveau d'eâu dans le
tubage (essai d'absorption).

variation de la charge hydraulique pendant
une variation du temps Ât donnée.

-
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de la charge hydraulique h mesurée en fonction du
temps (Fig. 1). La tendance actuelle en France est de
procéder à des essais à charge constante ou à charge
variable.

Dans le premier cas, la hauteur d'eau est stabilisée
dans le forage (sols perméables). La durée de l'essai
peut être, selon les cas, d'une à deux heures. Dans le
cas des matériaux très perméables (sables et graviers,
graves, remblais de décharge), il est très difficile sur le
plan pratique de garder une charge constante pendant
une durée suffisante. Lorsque Ie sol est moyennement
perméable, il est possible de procéder aussi à l'exécu-
tion de l'essai à charge variable avec des intervalles de
temps de mesure faibles allant de 30 secondes à
2 minutes.

Dans le second cas, on mesure la descente ou la
remontée d'eau dans ]e forage. Dans les sols fins et peu
perméables (argiles et marnes fermes, calcaire non fis-
suré, craie saine), on procède plutôt à des essais
d'absorptioo ; l'essai peut durer plusieurs heures à
quelques dizaines d'heures. Le suivi de variation de la
charge en fonction du temps se fait à l'aide d'un cap-
teur de pression de haute précision muni d'un appareil
d'enregistrement automatique de type MADOPLUS
(IRIS-BRGM) avec des intervalles de temps de mesure
qui peuvent aller de 2 à 10 minutes.

m
Sourc es d' erreur et dispositions particulières

Sur Ie plan expérimental, l'essai Lefranc nécessite
des dispositions particulières car les sources d'erreur
sont multiples. Hvorslev (1951), Gibson (1963, 1966),
Wilkinson (1968), Weber (1968) et Bjerrum et al. (1972) :

distinguent quatre causes principales d'erreur propres
aux essais d'eau dont trois sont applicables à I'essai

Débit

Substratum imperméable

ffi Essais Lefranc: principe etnotations.
Lefranc test : principle and symbols.

Lefranc : Irâuvaise isolation de la lanterne, instabilité
des parois de Ia cavité et phénomène de colmatage
préalable ou en cours d'essai.

La norme NF P 94-132 décrit clairement les tech-
niques de réalisation de la cavité en fonction du sol ren-
contré, mais il convient de préciser certains points pra-
tiques acquis à travers l'exécution de quelques
centaines d'essais afin de limiter les sources d'erreur :

- la position de la nappe doit être connue avant la réali-
sation de l'essai car l'exploitation de l'essai n'est pos-
sible que lorsqu'il est effectué sous Ia nappe ; en plus,
l'estimation de k'- nécessite une connaissance précise
de la charge hydraulique appliquée (Chapuis, 1989) ;

- le forage doit être réalisé à l'air ou à l'eau claire ;
l'emploi d'une boue de forage est à proscrire car il
conduit inévitablement à un colmatage préalable de la
cavité ;

- pour un sol homogène (Fig. 2a),1'isolation de la cavité
peut être assurée par un obturateur gonflable lorsque
le sol est cohérent, mais la mise en place d'un tubage
pour maintenir stables les parois de forage est indis-
pensable dans les sols pulvérulents ;

- lorsque l'essai est effectué dans un sol reposant sous
plusieurs couches de perméabilités différentes (sol stra-
tifié, Fig.2b),la cavité doit être réalisée avec un dia-
mètre plus faible que le diamètre intérieur du tubage
dont le diamètre extérieur doit être suffisamment grand
afin d'assurer l'isolation complète de la cavité et d'éli-
miner les éventuelles fuites ;

- après la mise en place du tubage, la lanterne doit être
curée au carottier de même diamètre que la cavité pour
éliminer les débris dus au grattage. En plus, elle doit
être soufflée à I'air sous pression pour éviter l'expan-
sion des particules fines qui favorisent le colmatage, à
condition que cette opération ne déstabilise la cavité
(cas des sables) ;

- afin d'assurer la stabilité de Ia cavité, celle-ci doit être
remplie par un gravier-filtre reposant sur un bouchon
étanche (en argile ou en sobranite) ou un obturateur
dilatable dans le cas des sols pulvérulents. L'emploi du
filtre peu être aussi indispensable dans les sols cohé-
rents comme les argiles vertes du Sannoisien ou les
marnes bleues d'Argenteuil du Ludien où nous avons
constaté dans certains cas un rétrécissement, voire une
fermeture partielle de la cavité sous I'effet d'un gonfle-
ment parfois instantané.

E
Analyse théorique de I'essai Lefranc

rc
3 tr
Equations générales

A partir de la loi de Darcy, Hvorslev (1951) a montré
que le débit Q(t) percolant à travers Ia surface de la
cavité est, à un instant t donné, proportionnel à la
charge hydraulique h(t), au diamètre D de la cavité et
au coefficient de perméabilité Lefranc k, . Le coefficient
de proportionnalité est le facteur dé forme m qui
dépend (Fig. 3) des dimensions relatives de Ia cavité
L/D (HvorsleV 1951; Schneebeli, 1954,1966), de Ia posi-
tion de la nappe (H*) et du substratum imperméable
(H,) ; Ia forme générale du débit Q(t), révisée par

29
REVUE FRANçAISE DE GÉoTEcHNIQUE

N" 84
3e trimestre '1998

Terrain naturel

Cavité 
--;



Tubage 68185 m m

h
homogène

Nappe

Cavité

Gravier-
filtre

Tubage 1ZQl14A mm

Nappe 1

E boulis

Argile verte

Nappe Z (en charge)

Marne blanche

Marne bleue
Cavité ----}
Gravier. (zone d'essai)

filtre
a

tirlt*tliriil,itl Dispositions particulières pour la
A Lefranc test configuration.

b

réalisation des essais Lefranc.

Boersma (1965) puis Bouwer et Jackson (1,974) est :

Q(t) - m.k,_.D.h(t) (1)

En respectant les notations de la figure 1,,Ia charge
hydraulique h en régime transitoire est régie, sous un
débit de pompage ou d'injection Q,, par l'équation de
conservation de la ITIâss€ :

dhIS 
dt 

+ m.kl .D.h = Qu , (2)

70

60
x RANDOLPH et BOOKER (1 982)

O TAVENAS et al. (1986)
,- HVORSLEV (1951) x

I RAYMOND et AZZ. (1969) x

l6

dans laquelle le débit Q" est égal à la somme respecti-
vement du débit dû à la ùariation du volume d'eau dans
la colonne et du débit de filtration dans la cavité, avec S
étant la section horizontale de la colonne d'eau (forage
ou tubage).

L'équation (2) est une équation différentielle à
variables séparées que l'on peut écrire :

dt- dh
Qa _ m.k' .D 

n
SS

---'# Hw/ù = 30

-+ Hw/D = 50
---# Hw/ù = 100

(Méthode des Frontières,
L/D=8,3)

- 

HVORSLEV (1 951 )

(3)
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Dimensions relatives
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de la cavité LlD
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Extension du domaine d'écoulement R/D

Variation du facteur de forme m : a) incidence des dimensions de la cavité (différentes méthodes) ;
b) incidence de l'extension du domaine (méthode des Frontières, UD = 8,3).
Shape factor m : a) effect of aspect ratio L/B ivarious methods) ; b) effect of domain extension R/D (boundary
elements method).
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Avec les conditions initiales : (t : to, h - ho) et dans le
cas où Q, est constant, I'intégration dé (3) esfimmédiate
et on obtient la solution sous forme exponentielle qui
régit I'écoulement, soit :

h(t) = ho -(ho -ho).e- 
* 

? 
o,

où h^- Qu
P m.k' .D

désigne la charge hydraulique en régime permanent
(h tend vers ho lorsque t tend vers I'infini). Lorsque
l'essai est effebtué sans apport de débit (Q, - 0), on
obtient :

h(t)=ho.e-^! o , (5)
S

r-- s Lnh(t) (6)
m.kl .D h o

ou encofe :

Ces équations montrent que le coefficient de per-
méabilité est directement lié au facteur de forme dont la
détermination est, sur le plan pratique, délicate. Nous
allons ci-après présenter brièvement les méthodes pro-
posées pour le calcul de ce facteur.

ffi
Facteur deforme.
État actuel des connaissances

Plusieurs auteurs ont cherché à calculer le facteur
de forme. En se basant sur les travaux de Dachler
(1936), Hvorslev (1951) résout analytiquement l'équa-
tion de Laplace pour calculer le facteur de forme. Les
auteurs comparent généralement leurs résultats aux
valeurs de m ainsi obtenues. Ces valeurs sont les plus
utilisées en pratique courante avec m variant entre 10 et
30 pour les rapports courants de L/D allant de 2 à 15
comme le montre la figure 3a où l'on présente, pour
quatre auteurs, la variation du facteur de forme en
fonction des dimensions relatives de }a cavité considé-
rée éloignée des limites de l'aquifère (m - ffio, Norme
NF P 94-1.32, 1992). Il ressort de cette variation que m
croît avec le rapport L/D. Les différences entre les
valeurs de m sont à la fois inhérentes aux approxima-
tions des méthodes numériques et liées aux conditions
aux limites et au choix du domaine (Chapuis, 1989). En
effet, le choix du domaine physique se pose en particu-
lier dans l'analyse numérique du facteur de forme par
la méthode des éléments finis (Tavenas et aI., 1986a,
1986b ; Fortin et Soulié, 1983). La méthode des fron-
tières (ou des équations intégrales) est généralement la
mieux adaptée pour étudier le facteur de forme (Shah-
rour et aI., 1996) car elle permet de placer la frontière
latérale suffisamment loin de Ia cavité et de discrétiser
uniquement le contour du domaine d'écoulement, ce
qui permet de réduire considérablement le temps et le
coût du calcul. Cette méthode a été utilisée pour étu-
dier I'influence de l'extension latérale du domaine
d'écoulement sur le facteur de forme. Les résultats
obtenus sont portés sur la figure 3b. On peut constater
que le facteur de forme m croît sensiblement avec
l'étendue du domaine défini par R/D avant de se stabi-
liser au voisinage de la valeur de m donnée par Hvors-
lev (1951) pour une cavité considérée éloignée des
limites de l'aquifère (rapports H*/D élevés). Ceci

s'explique par le fait que la valeur du facteur de forme
est donnée par F{vorslev dans un milieu infini alors que
Ia présence d'une frontière imperméable (par exemple
un obstacle tel que paroi, sous-sol enterré) à proximité
de la cavité réduit le débit de percolation, et d'après
l'équation (1), Ie facteur de forme.

Ces résultats donnent, en partie, une explication aux
écarts notés entre les valeurs de m proposées par diffé-
rents auteurs et montrent la nécessité de prendre en
compte les conditions réelles de terrain (présence
d'obstacles, niveau de la nappe, position du substra-
tum) pour Ie calcul de m.

Aux difficultés d'exécution de l'essai et aux diver-
gences de détermination de m s'ajoutent les sensibilités
des méthodes d'interprétation pratique de l'essai
Lefranc comme on peut le constater dans l'analyse des
résultats d'essais réels qui suit.

E
Méthodes d'i nterpr étation pratique
de I'essai Lefranc

L'essai Lefranc peut être interprété par les
méthodes suivantes (Norme NF P 94-1.32, AFNOR,
1992) qui dérivent toutes de l'application de Ia loi de
Darcy :

- calage théorique sur les points expérimentaux de la
charge hydraulique h (t) (équations 4 et 5) ;

- ajustement linéaire en coordonnées semi-logarith-
miques (équation 6) ;

- interprétation numérique à partir de l'équation diffé-
rentielle (équation 2).

ffi
Calagethéorique
sur la courbe expérimentale
de la charge hydraulique

La courbe théorique de variation de la charge
hydraulique h(t) donnée par les équations (4) et (5) peut
être ajustée sur les points expérimentaux en faisant
varier la valeur du coefficient de perméabilité k,. On
peut alors fixer la valeur de k, qui conduit à un bon
calage

Dans les sols très peu perméables (k, très faible), le
calage des points expérimentaux peut sé faire par une
approximation linéaire de la courbe théorique à partir
des équations (4) et (5). En effet, la variation de la
charge h(t) entre le début de l'essai (to : 0, charge ini-
tiale ho) et le temps t (charge h(t)) peut être, d'après la
forme générale (4), exprimée par :

ho - h(t) = (ho - h") (t - e- *) (7 a)

m.k, .D
'rz- L .*

S

(4a)

(4b)

AVCC :

Le développement limité d'ordr e 1 (xz << 1 pour k,
très faible) de la fonction exponentielle (équation 7aJ
conduit à une droite passant par l'origine d'équation :

ho-h(t)=((ho-ho).x (7b)

et dont la pente cri permet de calculer k,, soit en irrtro-
duisant (4b) :
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.t, _ a.'S + Q.
r\l L m.D.ho

(7 c)

Ajustement linéaire semi-logarithmique
(q=0)

La procédure d'ajustement linéaire en coordonnées
semi-logarithmiques peut être utilisée lorsq.ls Q" - 0
(essai d'absorption ou de remontée d'eau dans le
forage après pompage). En effet, en faisant intervenir
les abaissements ôh dans le forage, I'équation (6)

devient (RAT et Laviron, 1974; Chapuis, 19Bg ; Cassan,
1eB0) :

t__ s Lnho-ôh
m.D.k,

(10b)

linéaire des points
et a pour pente cr.
k,_ par une égalité

ho
(Ba)

simple
condi-

(Bc)

Cette égalité peut être aussi obtenue par
intégration de l'équation (2) poul Qu - 0 et les
tions initiales (t - to = 0, h - ho).

Or, en traçant la droite expérimentale de la variation
du temps t dans un diagramme en coordonnées semi-
Iogarithmiques, on peut déterminer la pente u, de la
courbe pour en déduire la valeur de k' soit :

kl=
m.D.u,

At

(Bb)

âVEC :

a2=

I nterprétation n u mériq ue
à

h(t) = 0,

h(t)= Qu =h,,
m.kL .D

3e

^'{\*)

partir de l'équation différentielle

L'exploitation de l'essai Lefranc à partir de l'équa-
tion différentielle consiste à tracer la courbe représen-
tative de la charge hydraulique h(t) en fonction de la
vitesse apparente de remontée ou de descente d'eau
dh/dt dans le forage.L'équation (2) montre que h(t) est
une fonction linéaire de dh/dt. On peut alors construire
I'allure des points expérimentaux ((Ah/^t)j, h,) avec :

(m), hi-h,-'
I lJ - 

- 

t

er \At/ ti -ti_r
1

h j =:/h' *h'-r)
2\ 'I-r 

)

Dans cette procédure d'exploitation, on peut distin-
guer aussi les deux câs :

a) Q" t 0, les points expérimentaux décrivent une
droite pâssant par les deux points extrêmeS :

Ah Oaa--:
AtS

^ha-=u,
At

ce qui permet de déduire Ia valeur k' soit :

kr - Qu (9)- - m.D.hu

On peut aussi, dans ce cas, déterminer Ia pente c,

de la droite de régression passant par les points les
mieux alignés sur l'ensemble des points expérimentaux
pour en déduire numériquement un coefficient de per-
méabilité à peu près constant, soit :

kr- = m.D.a,
(10a)

âVEC :

03=#.
^[#.]

9) .a" - 0, la droite d'ajustement
expérimentaux passe par l'origine
liée au coefficient de perméabilité
analogue à l'équation (10).

E
Application
à I'interryétation d'essais réels

m
Présentation des essais réalisés

On exploite quatre essais réels effectués à charge
variabte (Fig. 2) sur des sols du bassin parisien de per-
méabilité différente :

- marno-calcaire de Brie altéré perméable :

k,àL0-5m/s;

- sable fin de Fontainebleau et calcaire de Saint-Ouen
peu perméable : 10- u . k, < 10- 5 m/s ;

- marne bleue d'Argenteuil très peu perméable :

kL < 10-B m/s.

Les essais sont effectués à des profondeurs variant
entre 5,0 et 1.6,5 m et avec des charges initiales ho de 4,0 à
16,5 m. Dans chaque essai, Ia cavité (de 75 à 120 mm de
diamètre) est isolée par un tubage 85/98 mm ou
120/l40rrun avec Ia mise en place d'un gravier-filtre dans
le marno-calcaire de Brie, dans les sables de Fontainebleau
et dans le calcaire de Saint-Ouen résiduel (sol homogène,
Fig. 2a) atnsi que dans les marnes bleues d'Argenteuil (sol

stratifié, Fig. 2b). La longueur L de la cavité varie de 0,5 m à
2,0 m, ce qui conduit à des rapports llD de 4,2 à 26,7 et,
d'après Hvorslev (Fig. 3a), à une valeur de m (- Irlo, Norme
NF P 94-132, AFNOR, 1992) de 12,3 à 42,1,. Dans le marno-
calcaire de Brie altéré et les sables de Fontainebleau l'essai
est poursuivi après injection d'un début d'apport constant
(Qu non nul, voir Fig. 4 et7a) alors qu'il s'agif dans le cal-
caire de Saint-Ouen et les marnes bleues d'Argenteuil,
d'essais d'absorption (Q, = 0, Fig. 5, 6 et 7b).

Calagethéorique
sur les points expérimentaux
de la charge hydraulique
en fonction du temps

Sur les figures 4 et 5 sont portés les points expéri-
mentaux avec les courbes de calage théorique de la
charge hydraulique h(t) en fonction du temps des
quatre essais réalisés ; il ressort que :
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- dans les marno-calcaires de Brie (Fig. 4a), l'examen
de I'allure des points expérimentaux montre qu'il sub-
siste, dès le début de I'essai, une légère stabilisation
due probablement à un bourrage initial en début
d'essai ; ensuite, il se produit en régime transitoire un
Iéger colmatage entre environ L 000 et 1 200 s avant
d'atteindre le palier de stabilisation du régime perma-
nent. Les deux courbes théoriques de calage (équations
4a et 4b) s'inscrivent plus ou moins bien dans les points
expérimentaux et conduisent à des coefficients de per-
méabilité très proches (k,_ = 1,2 et 1.,4.10-5 m/s) ;

- I'essai dans les sables de Fontainebleau (Fig. 4b)
montre qu'un colmatage s'est produit avec débouruage
dès le début de l'essai. Le calage sur les points expéri-
mentaux ne permet pas de trouver des courbes théo-
riques (équation 4) qui s'ajustent au mieux sur

l'ensemble des points obtenus et que les valeurs de k,-

de 1,0 ;1,5 et2,0.10-6 m/s sont très peu influencées par
le calage mais correspondent tout de même à un ter-
rain totalement colmaté ;

- dans les essais d'absorption (Q" : 0), les points expé-
rimentaux de l'essai dans le calcaire de Saint-Ouen
résiduel (Fig. 5a) décrivent une parfaite courbe du
régime transitoire avant la stabilisation, en régime per-
manent, vers 1 500 à 2 000 s. Le calage théorique (équa-
tion 7a,ho - 0) conduit à 7,0.10-7 m/s en début de l'essai
et à 2,0.10-7 m/s sur le palier de stabilisation, l'approxi-
mation linéaire (équation 75, Qu = 0) à 6,0.1'0-7 m/s. En
effet, il n'est pas possible de trouver dans l'essai une
courbe théorique qui coïncide avec l'ensemble des
points expérimentaux. Mais, ce résultat, d'ordre pure-
ment mathématique,, montre que l'approximation

70

$60
(gtso
tll F'-E 40
o\/

:{ 30

€zo
:s t0

o
ct)
l-
(o
E,
o
€e

o
ov
13 -c
g
o
u
G'
L.

$

160

r20

80

40

0

L/D=4,2 nr=12,3 ho=4,0 m Qa=75 l/h

k1 = 1,2e-5 m/s

trtrtr
gtr

/46tr
Etr k L = 1,4e-5 m/s

gtr
'tr8

El tr Poinls expérimentaux
tr r-r- Courbes théoriques

s00 I 000 1s00 2000 2s00

Temps t (s)
0 500 1000

T'em ps t (s )

M arno-calcaire de

1s00 2000

Brie altéré b - Sable fin de Fontainebleau

ffiCalagesurlacourbeexpérimentale(chargehydrauliqueenfonctiondutemps).
Flow rate curve matching.

L/D=11,6 m=23,2 ho=4,0 m Qa=5 l/h

kg = 2,0e-6 m/

"t"""sstrtr tr points expérimentaux
EIE@ rn Courbes théoriques

kL = 1,5e-6 m/s

LID=26,7 m=42,1 ho=5,0 m Qa=0

k L = 7,Oe-7 mi

tr Points expérimentaux

- 
Courbe théorique
Approx im ation linéaire

kg = 2,Oe-7 m/s

(t,
ct
l-(rs()

FItrtr-l)o_
çr-
Êo
#
.g
f-
(s

o('t
\-
(u
?

o
totr-6
o \'/
tl .c,

c<
o
$
l-
(g

150

125

100

75

50

?(

0

3'0

2'5

2rO

lr5

1n0

0'5

0'0
1 000 2000 3000 4000 s000

l'emps t (s)

Calcaire de St-Ouen résiduel

|mCalagesurlacourbeexpérimentaledelachargehydrauliqueen
Flow rate curue matching.

2s0t s000 7s00 10000

Temps t (s)

M arne bleue d'Argenteuil
fonction du temps.

b

LID=I1,6 m=23r2 ho=32,5 m Qa=O

o Points expérimentaux
r-r-. GoUrbe théOrique

- 

Approximation linéaire

kg = 5,5e-10 mls

7s00 10000

33
REVUE FRANçAIsE or cÉorEcHNreuE

N" 84
3e trimestre 1998



linéaire proposée (équation 7b) peut être parfaitement
retenue dans l'interprétation de l'essai dans les sols peu
à très peu perméables (généralement lorsque k, est
inférieur à 10-7 m/s). En effet, les deux valeurs de 6,0 et
7,0.1,0-7 m/s sont confirmées par les autres méthodes
d'interprétation présentées dans le paragraphe qui suit.

Dans les marnes bleues d'Argenteuil du Ludien
(Fig. 5b), le régime permanent et atteint vers 6 200 s
avec de légères perturbations (colmatage et débour-
rage) dans la phase transitoire. Le calage théorique
(forme exponentielle, équati on 7 a avec h^ = 0) sur les
points expérimentaux et l'approximation hhéaire (équa-
tion 7c, Qu = 0) conduisent à des valeurs de k, très
proches et qui sont respectivement de 6,0.10- 10 m/s et
de 5,5.10-10 m/s.

Le calage sur Ia courbe expérimentale de la charge
hydraulique en fonction du temps montre que le coeffi-
cient de perméabilité k,- peut être évalué avec des
valeurs dans un rapport allant de 1 à 4, ce qui est nor-
mal pour la mesure de Ia perméabilité en place des sols.

Ajustement linéai re en coordon nées
semi-logarithmiques (Q, = 0)

Les résultats des essais d'absorption sur le calcaire
de Saint-Ouen résiduel et les marnes bleues sont repro-
duits dans les diagrammes en coordonnées semi-loga-
rithmiques de Ia figure 6. Ces graphiques montrent,
dans le cas du calcaire de Saint-Ouen résiduel (Fig. 6a),
que l'ajustement linéaire ne peut être fait que sur 1a

première partie linéaire de la courbe semi-logarith-
mique et permet d'avoir k,- égal à 6,5.10-7 m/s qui
concorde avec la valeur de 7,0.10-7 m/s obtenue par le
calage sur les points expérimentaux de la charge
hydraulique (Fig.5a). L'ajustement sur le palier de sta-
bilisation conduit à une valeur plus faible, soit 2,4.10- B

m/s correspondant au régime permanent.
Dans les marnes bleues d'Argenteuil,, la valeur du

coefficient de perméabilité de 5,7 .10- 10 m/s fixée par
l'ajustement linéaire (Fig. 6b) s'inscrit dans la plage de
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I 000

-75 -60 -30

log(ho- tj h/ho) (x1e-3) )

a - Calcaire de St-Ouen résiduel

lit+liirllrlllit Calage en coordonnées semi-logarithmiques.
Matching on semi-logarithmic co-ordinates.

variation de k, obtenue par le calage sur la courbe
expérimentale -(Fig. 5b). L'ajustement sur le palier de
stabilisation du régime permanent conduit à
2,0.10- 10 m/s.

Dans les deux essais d'absorptioo, l'ajustement
linéaire en coordonnées semi-logarithmiques effectué
sur le palier de stabilisation du régime permanent
conduit à des valeurs de k, de 2 à 3 fois plus faibles que
celles données par le régime transitoire.

On peut constater ici que la valeur de k, peut être
estimée dans une fourchette de valeurs de 1â 3.

ffi
I nterp rétation n u mériq ue
à partir de l' équation ditrérentielle

La construction des courbes représentatives de la
charge hydraulique h(t) en fonction de dh/dt montre
qu'il est possible de fixer, dans les marno-calcaires de
Brie altéré (Fig. 7a), deux zones distinctes où les points
expérimentaux sont peu alignés ; rr)âis on peut déter-
miner deux coefficients de perméabilité légèrement dif-
férents qui sont de 1,0.10-5 m/s et 7,9.10-6 m/s. Les
résultats de l'essai dans le calcaire de Saint-Ouen rési-
duel (Fig .7b) permettent de distinguer deux zones à
peu près linéaires avec k, de 6,7.10-7 m/s dans la phase
du régime transitoire et de 3,3.10-7 m/s en régime per-
manent (phase de stabilisation).

Par contre, dans les sables de Fontainebleau, il y a
une très forte dispersion des points expérimentauX ;
cette technique d'exploitation doit être éliminée et la
prudence s'impose car les coefficients de perméabilité
obtenus par Ie calage sur la courbe expérimentale de la
charge hydraulique en fonction du temps correspon-
dent à un terrain colmaté dès 1e début de l'essai ; les
valeurs cc réelles ) de k, sont naturellement plus éte-
vées. II n'y a pas, à ceJour, des termes correcteurs
contrairement au phénomène de remontées du sable
dans le forage (cas des cavités de faible hauteur) où le
coefficient de perméabilité k, est évalué à la hausse à
partir des abaques de Soletanche (Cassan, 1.980).
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Dans les marnes bleues d'Argenteuil, on constate le
même phénomène de dispersion des points expérimen-
taux; l'exploitation de l'essai à parfir de cetfe méthode est
aussi à éliminer : les valeurs de k, obtenues par les deux
techniques d'interprétation précédentes (Fig. 5b et 6b)
concordent entre elles ; celles-ci peuvent être retenues.

L'exploitatron numérique de l'essai Lefranc à partir
de l'équation différentielle permet, si l'essai est cc exploi-
table >, de déterminer ici les valeurs de k,- dans une
fourchette de 1à 3. La recherche d'un ajustement sur
les points peu alignés peut conduire à des coefficients
de perméabilité k, très dispersés avec un rapport de 1 à
1000 (Rat et Laviron, 1974). Pour ces raisons, la
méthode d'interprétation de l'essai Lefranc à partir de
l'équation différentielle doit être automatiquement éli-
minée dès que les points de mesure ne présentent pas
de zones où ils peuvent être alignés.

ffi
Recom ma ndations relatives
à l'interprétation de l'essai

L'interprétation pratique de l'essai Lefranc néces-
site un balayage des résultats expérimentaux le plus
large possible par les différentes techniques d'exploi-
tation. Sur le plan pratique, une interprétation rigou-
reuse de l'essai doit respecter les étapes suivantes :

1) Porter les points expérimentaux sur un graphique
de la charge hydraulique h(t) en fonction du temps et
procéder à un calage théorique (équations 4, 5 et 7).

2) Construire les courbes représentatives de la
charge hydraulique h(t) en fonction de la vitesse appa-
rente de remontée ou de descente dh/dt dans le forage,
et chercher les zones où les points expérimentaux
constituent une droite ou plusieurs droites pour déter-
miner une ou plusieurs valeurs de k, (équations 9 et 10).
A travers plusieurs essais, nous avons constaté que
cette méthode conduit généralement à des résultats
< inexploitables ) dès qu'apparaissent des phénomènes
de colmatage et de débourrage même si I'interpréta-
tion de l'essai est possible par les autres méthodes ;

3) Dans les essais d'absorption (Qu = 0), porter les
points expérimentaux dans un plan en coordonnées
semi-logarithmiques (équation B). Cette technique
d'ajustement linéaire aboutit généralement à des résul-
tats < exploitables >.

L'ensemble des méthodes d'interprétation nécessite
un nombre important de points expérimentaux,, ce qui
demande un temps d'essai relativement long et un pas
de mesure réduit (en particulier dans les matériaux peu
perméables) afin de mieux appréhender le calage et les
ajustements linéaires et de déceler toutes les anomalies
possibles (colmatage,, débourrage). Toute méthode qui
conduit à de fortes dispersions des points expérimen-
taux doit être automatiquement éliminée.

4) Calculer le facteur de forme m. Les nombreuses
approches existantes conduisent à de réelles discor-
dances et montrent que l'évaluation de m aboutit à des
écarts qui peuvent être très importants. Cependant,
une approximation de m par Hvorslev (1951) nous
semble raisonnable à condition de prendre en compte
les conditions aux limites en particulier la position de
la nappe et du substratum imperméable (Cassan, 1980).

5) Comparer les valeurs du coefficient de perméa-
bilité obtenues en éliminant celles qui paraissent peu
n représentatives > du matériau d'essai. Là, la prudence
et l'examen critique des résultats s'imposent avant de
procéder au maintien ou à l'élimination d'une valeur
par rapport à une autre. Dans les quatre exemples
d'essais interprétés, il est clair que les valeurs de per-
méabilité de 1,0 à 2,0.10-6 m/s obtenues dans les sables
de Fontainebleau sont à éliminer (terrain colmaté) ; par
contre des valeurs moyennes peuvent être retenues
dans les autres cas, soit 1,0.10-5 m/s dans le marno-cal-
caire de Brie altéré,6,5.L0-7 m/s dans le calcaire de
Saint-Ouen résiduel et 5,0.10-10 m/s dans les marnes
bleues d'Argenteuil. Par ailleurs, à l'exception de l'essai
dans les sables de Fontainebleau, les trois essais mon-
trent que la valeur du coefficient de perméabilité cal-
culée dans la phase du régime transitoire est de 2 à

3 fois plus élevée que celle de la phase du régime per-
manent calculée sur Ie palier de stabilisation.
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Conclusion
La présente étude montre que Ia mesure du coeffi-

cient de perméabilité locale k, par ]'essai Lefranc
conjugue difficultés expérimentâles, divergences des
approches du calcul du facteur de forme m et sensibili-
tés des méthodes d'interprétation.

Sur le plan expérimental, l'essai Lefranc nécessite
des dispositions particulières pour réduire les sources
d'erreurs : connaissance précise de la position de
l'aquifère, exécution soignée (sans boue) de la cavité
pour éviter le colmatage préalable, isolation totale de la
poche pour éviter toutes les fuites et les communica-
tions de nappes, curage de la cavité afin d'éliminer les
particules qui peuvent entraîner et accéIérer le colma-
tage, stabilisation des parois de la lanterne par un gra-
vier-filtre, suivi précis et suffisamment long de Ia varia-
tion de la charge en particulier dans Ie cas des sols peu
perméables (essais d'absorption).

L'interprétation pratique de l'essai Lefranc
demande un large balayage des points expérimentaux
par toutes les techniques d'exploitation possibles :

AFNOR, Norme Française NF P 94-1,32. -
Sols : Reconnaissance et essais, ,Essais
d'eau Lefranc, juin 1992,16 p.

AFNOR, Norme Française NF P 94-090. -
Mesure de la perméabilité en laboratoire,
1992.

Bjerrum L., Nash J.K.T.L., Kennard R.M.,
Gibson R.E. - < Hydraulic fracturing in
field permeability testing >. Géotech-
nique, vol. 22, n" 2, 1972, p. 319-322.

Boersm a L. a Field measurement of
hydraulic conductivity below a water
table >>. Methods of Soil Analysis, Part 1,
Édltions C.A. Black. American Society
of Agronomy, Madison (Wl), 1965,
p.222-233.

Bouwer H., Jackson R.D. - ( Determining
soil propertie >>. Drainage for Agricul-
ture, Edition Schilfgaarde, American
Society of Agronomy, Madison (Wl),
1,97 4, p. 61 1-672.

Cassan M. - < Filtrations dans ]es cavités
souterraines : applications à l'épuise-
ment des fouilles superficielles, Pre-
mière partie : Cavités sphériques )).

Annales de I'ITBTP, n" 371, avrii 1979,
51 p.

Cassan M. - Les essais d'eau dans la recon-
naissance des sols. Eyrolles Ch. III, 1980,
p.39-72.

Chapuis R.P. ( Shape factors for
permeability tests in boreholes and
piezometer. > GroundWater, vol. 27 ,
no 5, 1989, p. 647 -654.

Dachler R. - Grundwassersfromung (Flow
of Ground Water). Wien, Julius Sprin-
ger, 1936, 1,41 p.

Fortin M., Soulié M. - ( A non-conforming
piecewise quadratic finite element on
triangle >. Int. Jnl. for l/umerical

calage des points expérimentaux sur la courbe de la
charge hydraulique en fonction du temps, ajustement
linéaire en fonction de la vitesse apparente de remon-
tée ou de descente d'eau et en coordonnées semi-loga-
rithmiques (Q" = 0). Chaque méthode d'interprétation
demande un nombre important de points de mesure
pour pouvoir vérifier la validité de l'essai (anomalies en
cours d'essai, précision du calage et de l'ajustement
linéaire).

En effet, aux incertitudes sur le plan expérimental
s'ajoute le choix d'une méthode d'interprétation qui
peut conduire, en particulier lorsque l'essai est mal exé-
cuté, à de fortes dispersions.

Face à ces difficultés, une bonne estimation du
coefficient de perméabilité Lefranc passe tout d'abord
par une exécution soignée de la cavité et une amélio-
ration des moyens de suivi et de contrôIe de l'essai ; à
cela, il convient d'associer un nombre important de
points expérimentaux pour assurer une meilleure
interprétation possible. Mais, quelles que soient les
dispositions prises, il ne faut pas oublier que l'essai
Lefranc est ponctuel et qu'il faut en multiplier le
nombre à chaque projet en fonction des objectifs
recherchés.

ffi
Les auteurs tiennent à remercier vivement MM. Pierre Habib et Michel Gambin qui ont enrichi Ia présente communication par leurs remarques et ieur
conseil pour formuler une version moins critique vis-à-vis de l'essai Lefranc.
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La plupart des recherches sur les pieux sollicités
latéralement ont été menées sur des pieux isolés mais les
pieux sont fréquemment utilisés en groupe, et peu
d'informations sont disponibles sur l'effet d'interaction
pieu-sol-pieu et sur la performance du groupe de pieux.
Le problème est tridimensionnel ,et l'interaction sol-pieu
est trop complexe pour que cette étude puisse être
conduite à l'aide de méthodes théoriques ou numériques.
Compte tenu du nombre d'essais nécessaires, elle ne peut
guère être réalisée à l'aide d'essais sur des pieux réels.
Une étude a ainsi été entreprise sur modèles centrifugés
pour déterminer l'influence de la disposition des pieux en
groupe et leur mode de mise en place sur leur
comportement. On présente dans cet article les résultats
de 40 essais de couple de pieux chargés latéralement

Mots clés: pieu, charge horizontale, groupe de pieux,
modèles réduits centrifugés, déplacements, moments
fléchissants, courbes de réaction.

The investigations and researches on lateraliy loaded piies are
concerning single piles, but piles are commonly used in groups,
and few informations are available on pile-sol-pile interaction
effect and on the laterally loaded piles group performance. The
problem is very complex to be study with theoretical or
numerical methods. As a iarge number of tests are necessary,
they could not to be run on true scale piles.
However, with small scale model tests, it is important to make
the simulation as perfectly as possible, either in reversible
domain or in rupture domain. The mass forces simulations by
centrifuge is well adapted to answer to this kind of problem.
All tests have been done at the Laboratoire des Ponts et
Chaussées of Nantes to determine the group and the installation
effect on the behavior of the laterally loaded pile. In this paper,
the analysis results of 40 tests of laterally loaded couples of piles
in centrifuge are presented and discussed.

Key words: pile, horizontal loads, group effects, models,
centrifuge,, displacement, bending moment, reaction curves.
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Notations
B: diamètre du pieu (m).

e: efficacité du groupe (m).

FH: effort horizontal (kN).

L: fiche du pieu dans le sol (m).

S : espacement entre axe des pieux du couple (m).

z: profondeur dans le sol (m).

P: pression latérale (kN/m2).

Y: déplacement latérale (m).

E
lntroduction

Le recours aux pieux inclinés a longtemps été la
solution préconisée pour la reprise de charges hori-
zontales sur les fondations profondes.

Des innovations technologiques qui concernent la
méthode de mise en æuvre, l'utilisation de nouveaux
matériaux, le contrôle et la qualité de la réalisation ont
permis de trouver une alternative à l'utilisation des
pieux inclinés dont l'exécution reste délicate. De même,
une meilleure compréhension des mécanismes qui
régissent le comportement des fondations profondes
soumises à des chargements latéraux a suscité le déve-
loppement de nombreuses méthodes de dimensionne-
ment qui n'ont fait que renforcer,, dans le monde de la
construction, f idée d'utiliser les pieux verticaux pour
reprendre aussi les charges horizontales.

Si certaines méthodes de calcul sont couramment
utilisées (méthode basées sur la théorie de l'élasticité et
sur la notion de courbes de réaction), les méthodes
numériques encore sujet de discussions devant la diffi-
culté de déterminer les paramètres qui doivent traduire
le comportement mécanique du sol au voisinage du
pieu (lois d'interface) et en zone éloignée. En outre,
dans la pratique, le problème du pieu isolé implanté
dans un so1 à surface horizontale reste un cas idéal
assez rare (pieu d'accostage ou d'amarrage). Dans la
réalité, les pieux sont associés en files, en rangées ou
en groupes dont les comportements sous charges 1até-
rales deviennent très complexes (interaction, efficacité,
installation). Les méthodes de dimenslonnement res-
tent encore très grossières et des recherches ont été
engagées sur ce sujet dans le réseau des laboratoires
des Ponts et Chaussées. A cela vient s'ajouter l'envi-
ronnement du pieu : terrains en pente ou à proximité
de pentes (souilles, talus) et constructions existantes
(remblais, ouwages en terre, bâtiment...).

Les essais sur modèles réduits centrifugés consti-
tuent l'une des approches retenues car ils présentent
les mêmes avantages que les essais sur modèles de
laboratoire (répétitivité, contrôle rigoureux des condi-
tions expérimentales, études paramétriques possibles,
étalonnage de la réponse des pieux instrumentés avant
essai...). En outre, du fait du respect de certaines condi-
tions de similitude et en particulier des forces de
masses, leurs résultats peuvent être transposés aux
ouwages en waie grandeur, ce qui n'est pas le cas des
modèles de laboratoire (Garnier, 1,995).

Par ailleurs, un des paramètres importants qui n'est
pas pris en considération et qui entraîne des difficultés
dans la prévision du comportement d'un groupe de
pieux sollicité latéralement, est le remaniement du sol
induit lors de Ia mise en place du groupe, plus particu-
lièrement s'il s'agit de pieux refoulant le sol. En effet les

travaux de Jos é et al. (1991) utilisant une analyse sim-
plifiée d'un problème axisymétrique, ont montré
f influence de l'installation des pieux en groupe dans un
sable, sur les déplacements et les contraintes horizon-
tales dans le sol. Les auteurs recommandent alors une
distance minimale égale à 15R où R est le rayon du
pieu, au-delà de laquelle f interaction entre les pieux du
groupe peut être négligée. D'autres auteurs se sont
aussi intéressés au problème d'installation de pieux iso-
lés et de groupe de pieux et on montré l'importance de
la perturbation résultant de Ia mise en place (Cooke et
aI., 1979; Shublaq, 1992; Poulos,, 1994). En général, la
mise en place d'un ensemble de pieux modifie les pro-
priétés du sol de façon différente de celle d'un pieu
isolé dont le comportement sert de référence. L'effet de
groupe peut, suivant les cas, améliorer ou réduire les
qualités mécaniques du sol environnant et, par consé-
quent, conduire à un accroissement ou à une diminu-
tion de la charge nominale du pieu en groupe par rap-
port à celle du pieu isolé.

L'objectif principal de l'étude entreprise est de fournir
des coefficients simples, à appliquer aux courbes de réac-
tion obtenues pour un pieu isolé pour retrouver celles
des pieux disposés en groupe. Le programme comporte
40 essais sur des couples de pieux identiques disposés à
différents espacements variant de 2 à BB et répartis sur
5 conteneurs. Plusieurs modes et ordres de mise en place
des pieux dans Ie massif de sable ont été testés. Les dis-
tances entre pieux sont comptées d'axe en axe (S = 2B
correspond donc à un entre-axe de 2R, par exemple).

Cet article présente une partie de cette étude expé-
rimentale et en particulier l'étude de l'effet de groupe
sur le comportement d'un couple de pieux chargé laté-
ralement dans un massif sableux et celle de l'influence
du mode d'installation dans le sable.

-

lmplantation et mode d'installation
des pieux dans le sol

ffi
Instrumentation des pieux

Les pieux utilisés dans cette campagne d'essais sont
des tubes en aluminium AU4G, dont les caractéris-
tiques mécaniques ont été déterminées à partir d'essais
de traction conformément à la norme NF-A 03-302 . La
charge à la limite apparente d'élasticité est de
1 065 daN. Tous les essais de chargement latéral ont été
menés de manière à éviter la plastification des pieux,
en maintenant la contrainte maximale mesurée sur le
pieu inférieure à la contrainte élastique admissible.

Les pieux ont une longueur totale de 380 mm, un
diamètre externe de 18 mm, une épaisseur de L,5 mm et
une rigidité de flexion de 201, N.m2. La fiche dans le sol
est fixée à 300 mm. Les essais ont été conduits à une
accéIération centrifuge de 40 g. Ceci permet donc de
simuler des pieux prototypes de 720mm de diamètre
externe et de 12m de fiche. La rigidité dans ce cas est
de 514 MN.m2.

Chaque pieu a été équipé de 20 paires de jauges de
déformation collées à I'extérieur du pieu sur deux géné-
ratrices diamétralement opposées et disposées le long
de la fiche suivant un montage demi-pont. L'espace-
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ment entre les jauges est de 15 mm. La mesure des
déplacements en tête du pieu est assurée par deux cap-
teurs de déplacement inductif de type HBM de course
+ 10 mm situés respectivement aux cotes 65 mm et
20mm par rapport à la surface du sol (DP1,DPz. DP3 et
DP4). Un capteur de force avec un montage des jauges
en pont complet mesure l'effort latéral appliqué en tête.
L'effort latéral est appliqué à l'aide du dispositif de
chargement développé au LCPC (Fig. 1) et transmis aux
pieux grâce à un câble métallique comme le montre la
figure 2. Cette liaison par câble traversant les deux
pieux permet d'éviter d'introduire des moments de
flexion parasites en tête des pieux comme cela a été
relaté dans les travaux de Williams (1.979) et Randolph
(1e81).

it$IÈ.-1iu-+il Dispositif de chargement.
Loading device.

capteur de forcl

Pouli

SABLE

BB

rllfuti*t-Ëilli Notation et instrumentation des pieux.
Notation and piles equipements.

ffi
Massif de sol

Le massif de sable est constitué de sable fin de Fon-
tainebleau blanc déposé dans les conteneurs par plu-
viation à I'aide la trémie automatique. Ce système de
remplissage permet de confectionner un massif de
sable homogène, avec des écarts sur les densités infé-

rieur à 1% (Garnier et al., 1993) . Deux densités diffé-
rentes ont été considérées (16,2kN/m3 et 1.5,4kN/m3)
correspondant respectivement à des indices de densité
de 0,81 et 0,63 . La densité de mise en place est contrô-
Lée a posteriori à l'aide de boîtes calibrées placées au
sein du massif lors du remplissage (Fig. 3).

Boîtes

Contrôle de la densité du sable:
disposition des boîtes calibrées.
The sand density checking : calibrated boxes
locations.

Il s'agit d'un sable fin siliceux propre dont le dia-
mètre moyen des grains est de 200mm. Pour le modèle
des pieux retenus, le rapport entre le diamètre du pieu
et celui des grains est d' environ 90 donc très supérieur
à la valeur minimale de 40 habituellement admise pour
éviter les effets d'échelle (Ovesen, 1979). Une vérifica-
tion de la bonne homogénéité du massif de sable est
réalisée en cours de rotation à l'aide des essais au mini-
pénétromètre statique (Fig . 4).
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Mode d'installation des
dans le massif sableux

Plusieurs modes de mise
utilisés :

- pluviation du sable autour

pieux

en place des pieux ont été

du pieu, ce qui peut être
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assimilé à l'installation du pieu dans un forage (sans
refoulement de sol);

- battage avec refoulement de sol;

- vérinage avec refoulement de sol.

Ces modes de mise en place différents, ont pour but
d'étudier les deux effets de la disposition des pieux en
groupe, qui peuvent parfois se cumuler:

- effet de la mise en place des pieux qui peut faire évo-
luer les caractéristiques mécaniques du terrain (cas des
pieux avec refoulement) ;

- effet purement géométrique où les déformations et
les contraintes induites dans le sol par l'un des pieux,
peuvent influencer la réaction du sol sur les autres
pieux du groupe. Cet effet peut se manifester, que I'ins-
tallation soit faite avec ou sans refoulement et, dans le
premier cas, il peut se superposer à I'effet précédent.

Le refoulement est obtenu par fermeture des pieux
à leur base. Si les pieux forés ne posent pas Ie problème
de l'ordre d'installation, il n'en est pas de même pour
les pieux battus ou vérinés. De ce fait, l'ordre de mise
en place des pieux du couple est également étudié en
inversant cette opération sur le pieu avant et arrière du
couple.

Les paramètres étudiés sont:

- Ia distance entre les pieux du couple : 2B à BB;

- le mode de mise en æuvre (avec ou sans refoule-
ment),

- I'ordre de mise en æuwe (pour les pieux avec refou-
lement).

Les deux pieux utilisés dans le couple sont récupé-
rés, après chaque essai, pour être réutilisés dans les
groupes suivants. lJn exemple d'implantation des pieux
dans le conteneur est montré sur la figure 5. Afin d'évi-
ter les interactions, les pieux ont été disposés tels que Ia
distance entre les bords du conteneur et entre chaque
zorle d'essai soit supérieure à 108.

PI: Pieu isolé de référence

B: Diamètre du pieu :

O: Pieu battu avec refoulement du sol 
:

o: Pieu sans refoulement ( pieu foré)

1: Direction de I'effort latéral

[rtr*.f*$iÈ Disposition des pieux du couple dans le
conteneur.
Coupes piles location in the container.

Le battage des pieux est effectué à 1 g à l'aide du
dispositif de battage spécial du LCPC . La masse utilisée
pour Ie battage pèse 695 g et sa hauteur de chute est de
470mm. Le nombre de coups nécessaire à la pénétra-
tion totale varie suivant le poids volumique du sable

(environ B0 coups pour un poids volumique de
1.6,2kN/m3 et seulement 50 coups pour un poids volu-
mique du sable de 1.5,4 kN/m3). Le vérinage des pieux
est op éré à l'aide d'un vérin hydraulique à commande
automatique. L'enfoncement des pieux est réalisé avec
une vitesse faible d'environ l,mn/s. Ce vérin est équipé
d'un capteur de force permettant de mesurer la résis-
tance à l'enfoncement et d'un capteur de déplacement
mesurant l'enfoncement des pieux dans le sol. Cet
enfoncement des pieux est suM directement sur l'écran
d'un ordinateur ce qui permet d'arrêter l'opération à la
fiche choisie (300 mm) et aussi de détecter toute ano-
malie survenant sur le pieu au cours de cet enfonce-
ment. Un exemple de ces courbes d'enfoncement des
pieux est représenté sur la figure 6 (q étant la force
d'enfoncement du pieu dans le massif par sa section:
F/S ].Dleu'

E -ioo
-l:l

+)
a-q)
ÀFz
(l)
I-
-l.9-H -2oo

Fd

0

$*{*-$- #

2468
qMPa)

Courbes d'enfoncement du couple de
pieux (y = 76,2 kN/m3, S/B = 2, valeurs
modèles).
Driving curves of piies couples (y - \6,2 kN/m3
S/B = 2, models data).

Ces courbes nous ont permis d'une part, de confir-
mer par leur répétitivité, la bonne homogénéité du
massif reconstitué par pluviation et, d'autre part, de
mettre en évidence l'existence d'une interaction entre
les pieux du couple lors du fonçage. Le fonçage du
second pieu nécessite en effet des efforts plus grands
que ceux du premier. On peut indiquer que Ia distance
limite observée de cette interaction est de l'ordre de 3B
à 4B en rappelant toutefois que ces opérations sont
conduits à 1 g.

Par ailleurs des essais de couples de pieux et ceux
des pieux isolés de référence ont étê doublés d'un
conteneur à l'autre dans le but de confirmer leur répé-
titivité et la concordance d'un conteneur à l'autre. La
figure 7 donne un exemple de ces vérifications réalisées
sur les pieux de référence.

E
Influence de I'espacement
enlle les pieux sur le comportement
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S/B=2: Pieu avant vériné en premier

Pieu 1; Pieu arrière

Pieu 2; Pieu avant
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ffiffiæ Comparaison des déplacements en tête et des moments fléchissants mesurés sur les pieux de référence 1
et 2 du conteneur N'5 ; T = 16,2 kN/m3).
Piles references top displacements and bending moments comparison (Container N'5 , y = 76,2 kN/m3).

re
Déplacement en tète eteffort repris
par le groupe

ffi
Pieux v,ërinés

Les courbes de chargement de la figure B montrent
que, pour ce type de pieux, I'espacement a peu
d'influence sur leur comportement.

CONTENEURNO4

0 40 t0 120 160 200

Déplacement (mm)

Du fait du mode de liaison entre Ies deux pieux
(câble métallique), il était important de vérifier que les
deux pieux étaient sollicités en même temps . La figure g
montre qu'en effet les déplacements des pieux avant et
arrière sont presque confondus.

0 40 t0 120 160 200

Déplacement (mm)
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lffiInfluencedel,espacementsurlesdéplacementsentêtedespieuxvérinés(efforttotalsurlescoupleset
effort sur le pieu de référence isolé, y = 16,2 kN/m3).
Spacing influence onjacked piles top displacements (total lateral load on the couple And lateral load on the reference
single' 

^J = 16'2 kN/m3)'
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-*- Pieu arrière; capteur DPl

---A- Pieu arrière; capteur DP2

-ç*- Pieu avantl capteur DP3

--)f.- Pieu avant; capteur DP4

S/B=4; pieux vérinés

--*- Pieu arrière; capteur DPI

--A- Pieu arrière; capteur DP2

--ç- Pieu avant; capteur DP3

-)<- Pieu avant; capteur DP4

80 t20

Déplacement (mm)

ffire Comparaison des déplacements en tête du pieu avant et du pieu arrière du groupe (pieu vériné,
T = 76,2 kN/m3).
Comparison of top displacements of the front and rear pile of the group (iacked pile, y = 6,2 kN/m3).

40 80

Déplacement (mm)

Une méthode simple pour évaluer l'effet de groupe
est de calculer son coefficient d'efficacité définie
comme suit:

charge latérale sur le groupe
pour un déplacement donné

â- x 100 (1)

n x charge latérale sur le pieu
isolé à un même déplacement

où n est le nombre de pieux dans le groupe.
Une valeur de e = 100 oÂ, indique qu'il n'y a pas

interaction entre les pieux. Leur comportement n'est
pas différent de celui d'un pieu isolé. Pour les pieux étu-
diés ici, l'efficacité moyenne du group e a été détermi-
née pour des déplacements inférieurs ou égaux à 10 %
du diamètre B des pieux correspondant à des sollicita-
tions de service. Le tableau I regroupe les résultats
obtenus à partir des valeurs de déplacement enregis-
trés sur le capteur DPZ situé à 20mm par rapport à la
surface du sol.

Ce tableau confirme les constatations faites sur les
courbes de chargement. Il n'est pas mis en évidence,
sur ce type de pieuX, d'effet de groupe significatif,,
même pour des distances entre pieux très faibles (28 et
4B). A moins de B% près, les charges reprises par les
couples, pour un déplacement en tête donné, sont Ie
double de celles du pieu isolé.

Ce résultat, qui peut surprendre, se trouve confirmé
par les essais sur les pieux battus, eux aussi mis en
place avec refoulement du sol.

ffi
Pieux battus

La figure 10 montre à titre d'exemple les courbes de
chargement obtenues sur les pieux du conteneur ra" 2
(pieu isolé référence et couples). On y observe que les
courbes relatives aux couples sont très voisines, quelle
que soit la distance entre les deux pieux (28 à BB). Elles
montrent des charges très proches du double de celles
du pieu de référence.

1*]u1-T$i*t1$ffi Effrcacité ( e >> du groupe de pieux.
Group efficien cy " e" .

Comme dans le cas des pieux vérinés, on a vérifié
que les deux pieux du couple étaient bien sollicités en
même temps. Le calcul des coefficients d'efficacité du
groupe effectué dans ce cas confirme que le compor-
tement des pieux du couple est proche de celui du pieu
isolé, comme le montre Ie tableau I. On remarque
cependant que les coefficients d'efficacité obtenus ici,
présentent des valeurs parfois légèrement supérieures
à 100 %. Cette constatation a déjà été signalée par
Williams (1,979) lors des essais sur des modèles de
groupe de pieux chargés latéralement dans le sable et
confirmée par Randolph (1981). D'après ces auteurs,
cela peut être dû au système d'attache transmettant les
charges aux pieux du groupe qui limiterait la rotation
en tête des pieux du groupe. Le moment fléchissant
résistant qui en résulte a été estimé par Williams (1979)
à environ 20 % du moment fléchissant au niveau de la
surface du sable.

Cette explication n'est probablement pas satisfai-
sante ici puisque le même câble métallique et les
mêmes liaisons sont utilisés sur les couples et sur les
pieux isolés. Ce câble ne transmet pas de moment et ne
gène donc pas la rotation des pieux. On peut par contre
penser que cet effet de groupe positif est du au mode
de mise en place qui améliore les caractéristiques
mécaniques autour des pieux du couple.

On retiendra donc que les pieux mis en place avec
refoulement de sol (battus ou vérinés) ne présentent
pas d'effet de groupe significatif, dans des sables à
forte densité.
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ffiInfluencedel,espacementsurledéplacemententêtedespieuxbattus(efforttotalsurlescoupleseteffort
sur le pieu de référence isolé, y = 16,2 kN/m3).
Spacing influence on driven top piles displacements (total lateral load on the couple and lateral load on the reference
single Pile, S=76,2 kN/m3).

Comme on le verra plus loin, cela ne signifie pas
que les deux pieux du couple reprennent les mêmes
efforts, égaux à ceux du pieu isolé.

ffi
Pieux for,ës

Dans le cas des pieux forés, l'influence de l'espace-
ment entre les pieux est par contre nettement visible
sur les courbes de chargement comme le montre,Ia
figure 11 . La variation du coefficient d'efficacité
(tableau I) indique qu'à partir d'un espacement d'envi-
ron BB, le comportement des pieux du groupe est iden-
tique à celui d'un pieu isolé et la charge appliquée en
tête du couple, se repartit de la même façon sur les
pieux du groupe. Ce résultat confirme ce qui a été déjà
rapporté par plusieurs chercheurs (Davisson, 1970;
Randolph, 1981 ; Barton, 1982; Mezazigh, 1990).

æ
Répartition des efforts entreles pieux

Pieux vërinës

Comme déjà observé pour les déplacements en tête,,
l'espacement entre les pieux du groupe semble avoir
un effet assez farble sur les courbes des moments flé-
chissants. Sur la figure 1,2, on présente les moments flé-
chissants enregistrés sur le pieu avant et le pieu arrière
du groupe. Deux remarques peuvent être tirées de ces
courbes:

- les moments fléchissants sur le pieu avant et le pieu
arrière au niveau de la surface restent très proches.
Ceci indique que les deux pieux reprennent Ie même
effort en tête ;

- le moment maximal sur le pieu avant et le pieu arrière
sont également voisins.

On constate, cependant, que la profondeur des
moments maximaux des deux pieux est différente. Ce
phénomène pourrait être lié au refoulement du sol
causé par l'enfoncement des pieux. Il semble dispa-
raître pour des espacements supérieurs à environ 3 ou
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Pieux forés; Pieu arrière
capteur DPI (Z= +2.6 m)
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Pieu Ref.l
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Déplacement (mm)

iffi Influence de l'espacement sur les
déplacements en tête des pieux forés
(effort total sur les couples et effort sur le
pieu isolé, T = 76,2 kN/ms).
Spacing influence on bored piles top
displacements (total lateral load on the couple
and lateral load on the reference single pile,
T - 16,2 kN/m3).
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mCourbesdesmomentsfléchissantsdespieuxarrièresvérinéspourdeuxespacements(s/B=4etS/B=8,
1= 16,2kN/ms).
Bending moments curves of jacked rear piles for two spacings (SÆ = 4 and SÆ = B, T = 16,2 kN/m3).

4B (figure 13). En etfet, au cours du vérinage des pieux,
on observe sur le pieu déjà en place un léger soulève-
ment Iié au refoulement du sol engendré par l'enfonce-
ment du second pieu. Ce phénomène s'est répété
quelle que soit la charge appliquée en tête et quel que
soit l'ordre de mise en place des pieux.

wË-ffi--ffii iffi
Pieux battus

Dans Ie cas des pieux installés par battage, on
constate pour les pieux distants de 2B une légère diffé-
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rence de comportement entre le pieu arrière et le pieu
avant, comme on peut le voir sur la figure 14. En effet, à
cet espacement, on note qu'au niveau de la surface le
pieu du couple présente des moments fléchissants
environ 20 % fois plus importants que sur le pieu
arière. En outre, le point de moment maximal est situé

-4rru u 4u) E00 t200 1600 4
Moment fléchissant (kh[.m)

Spacing influence on driven piles behavior (case : S/B - z, 4).

à une profondeur plus faible sur le pieu avant, ce qui
avait aussi été observé sur les pieux vérinés. Cet effet
disparaît rapidement dès l'espacement de 48. On
signale par ailleurs, que ces observations ont été faites
pour tous les incréments de chargement, indépendam-
ment de l'ordre de mise en place des pieux.

Moment fléchissant (kl\.m)

battus (cas : S/B = 2, 4).
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ffiilFilë-dffi
Pieu forés

L'analyse des moments fléchissants mesurés sur les
pieux forés montre une influence plus marquée de
l'espacement entre les pieux sur leur comportement

sous charge latérale. Les figures 15 et 16 donnent des
exemples de l'influence de l'espacement sur les
moments fléchissants des deux pieux du groupe.

(À
EI

L -4.00
rl-,€)E
É
€ €.oo
o
L
È

-lExv
li 4.00--€)
E
Ë
€ 6.00
oL
È

€.00

-10.00

-12.4O

SIÈ21' FII= 677 kI\

--+- Pieu Nol; Pieu arrière

-€- Pieu No2; Pieu avant

€.00

-10.00

-12.OO

S/B=4; FII= 690 kft

-*O- Pieu Nol; Pieu arrière

-€- Pieu No2; Pieu avant

-100 0 l(n 200 300 /o0 500 800 700 800 9m 1000 -100 0 l(x, 200 300 /o0 500 600 700 800 900 t000 fi00
Moment fléchissant (kN.m) Moment lléchissant (kltt.m)

nInfluencedel,espacementsurlescourbesdesmornentsfléchissantsdespieuxforés(S/B=2;S/B=4;
| = 76,2 kN/m3.
Spacing influence on bending moments curves of bored piles (SÆ = 2 ; S/B = 4 ; T = 16,2 kN/m3).
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Cette influence se manifeste d'abord sur la réparti-
tion de la charge latérale appliquée en tête. En effet,
pour les faibles espacements on constate que Ie pieu
avant du couple reprend une plus large part de I'effort
latéral total appliqué en tête. Ainsi, Ie pourcentage de
l'effort repris par le pieu avant de l'ordre de 60 o/o pour
un espacement de 2F-. La répartition de la charge
s'équilibre entre les deux pieux du couple au fur et à
mesure que leur espacement augmente et atteint 50 %
sur chacun des pieux à partir d'un espacement de BB
comme on le constate sur le tableau II et les figures 15
et 16.

Par ailleurs, on note également une influence de
l'espacement sur les moments maxima ainsi que sur
leur position en profondeur. En effet, le moment maxi-
mum mesuré sur le pieu avant à des espacements de
2B et 4B sont environ 20 % fois supérieur à ceux du
pieu arrière du couple. Par contre, la position du
moment maximum est plus profonde sur les pieux
arrières pour les faibles espacements (29 et 4B) mais
elle est la même sur les deux pieux pour S - BB comme
l'indique le tableau III et le montrent les exemples des
figures 15 et 16.

Répartition de la charge totale sur les deux pieux du couple.
Total load distribution on the two piles of couple.

ffiInfluencedel,espacementsurlaprofondeurdumomentmaximumdespieuxdugroupe.Ldésignela
fiche des pieux dans le sol.
Spacing effect on the maximum bending moment depth. L is the embedded length of pile in the soil.
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E Les réponses des couples sont très peu affectées par
l'ordre de mise en place. Les écarts entre les courbes
de chargement sont dans la fourchette des dispersions
normales des résultats. Les mêmes constations ont été
faites sur les pieux pour les autres espacements. On
peut donc en conclure que l'effet de groupe sur des
couples de pieux ne dépend pas de l'ordre de mise en
place des deux pieux.

Influence de I'ordre de mise
en place des pieux

Les courbes de la figure
d'essais sur des couples de
battus où l'ordre de mise
inversé.

17 présentent les résultats
pieux vérinés et de pieux
en place des pieux a été
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Influence de l'ordre de mise en place sur les déplacements en tête des pieux (s/B=z,
pieux vérinés et pieux battus).

76,2 kN/m3

Influence of the installation order on piles top displacements [S/B = 2, y =16.2 kN/m3, jacked and driven piles).

Capteur DP2 (Z=+0.8 m); S/B=2

--+. Pieu arrière baffu en premier

Pieu arrière baftu en second

E
Conclusion

L'influence de plusieurs paramètres sur le compor-
tement du couple de pieux disposés en lign e a été étu-
diée en utilisant toujours les mêmes pieux et le même
sable.

Pour les pieux sans refoulement (pieux forés), les
résultats des essais montrent clairement f influence de
l'espacement sur le comportement des pieux. Les
conclusions suivantes peuvent être tirées dans le cas
des pieux alignés suivant la direction d'application de la
charge :

- le couple de pieux fléchit davantage que le pieu isolé
pour un chargement similaire moyen par pieu; e rr
d'autres termes, pour un déplacement donné, la charge
latérale reprise par le couple avec un espacement de 2B
ne représentent que 70 % de celle que peuvent
reprendre deux pieux isolés. Il faut, uo espacement
d'au moins BB pour que ce rapport atteigne la valeur 1

indiquant donc la disparition de l'effet de groupe;
- la distribution de la charge dans les pieux du groupe
n'est pas uniforme. Les pieux avant reprennent une
part plus importante de Ia charge que les pieux
arrières. A un espacement de 28, ce rapport est d'envi-
ron 60 % pour le pieu avant et de 40 % pour le pieu
arrière. A partir de BB, les deux pieux supportent le
même effort latéral;

- les moments maximaux mesurés sur les pieux avant
sont plus importants que ceux des pieux arrières. A un
espacement de 2B le moment maximal sur Ie pieu avant
est environ 20 % plus important que sur le pieu arrière;
à partir de BB les moments maximaux sur les deux
pieux avant et arrière sont identiques. Par contre,Ia
profondeur du moment maximum est plus importante
sur le pieu arrière, pour les faibles espacements . A2B,
cette profondeur est de l'ordre de 0,26 L (L étant la fiche
du pieu) sur le pieu arrière et seulement de 0,16L sur le
pieu avant. Ces résultats confirment ceux des premiers
essais déjà réalisés en centrifugeuse (Levacher, 1989;
Mezazigh,1990).

Comme ces pieux sans refoulement ne peuvent
avoir fait évoluer les caractéristiques du massif, les
efforts de groupe négatifs présentés ci-dessus provien-
nent d'interactions géométriques, uniquement liées à
la proximité des pieux du couple.

Les résultats obtenus ont par contre montré que le
comportement des pieux refoulants, installés dans Ie
sable par battage ou vérinage, est peu affecté par leur
espacement dans le groupe. Le comportement des
pieux dans ces cas Ià est proche de celui d'un pieu isolé.
De même, l'ordre de mise en place a eu peu d'effet sur
le comportement des pieux. Ces pieux en refoulant le
sol modifient ses caractéristiques. L'absence d'effet de
couple significatif même pour des entraxes faibles
pourrait s'expliquer par une certaine compensation
entre l'effet géométrique négatif mis en évidence sur
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les pieux forés (sans refoulement) et l'effet positif lié à

leur mode de mise en place.

II convient cependant de rappeler que les pieux ont
été mis en place à 1. g, avant la centrifugation des
modèles et que les essais n'ont porté que sur des mas-
sifs de sable.

L'effet de groupe positif observé sur certains
couples de pieux battus pourrait se révéler encore plus
important si les contraintes géostatiques avaient été
simulées pendant la mise en place des pieux. Ces bat-
tages et fonçages en cours de centrifugation seront

bientôt possibles grâce au téléopérateur embarquable à

100 g mis en service.

Les travaux en cours portent sur l'étude directe de
l'effet de groupe sur les courbes de réaction P-Y qu'il
est possible de déterminer expérimentalement à l'aide
de pieux instrumentés. Les premiers résultats indi-
quant pour les faibles espacements, une nette réduc-
tion des pressions sur les pieux arrières. Les essais
prévus sur les groupes de 4 et 9 pieux permettront par
ailleurs de généraliser les résultats obtenus sur les
couples.
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Conception et exécution
des tunnels: rôle et résultats
de la recherche expérimentale

Cet article résume les résultats d'une recherche
expérimentale menée depuis vingt-cinq années,
selon un programme qui a êté appliqué
systématiquement au cours de la construction de plus de
25O km de tunnels, en présence des types les plus divers
de terrain,
soumis à différents états de contrainte.
Les résultats permettent de montrer comment
la rigidité du noyau de terrain au front de taille (noyau
d'avancement) influence le comportement contrainte-
déformaton du tunnel et comment il est possible
d'utiliser le même noyau comme instrument de stabilisation.

l'ql
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Tunnel design and construction:
importance and results
of exp erimental res earch

This article illustrates the results of experimental research
carried out by the author over the last 25 years. The research
was based on a programme that was systematically
implemented during the construction of more than 250 km
of tunnel driven through many different types of ground subject
to different stress-strain conditions.
The results show that the rigidity of the core of ground ahead
of the face (the advance core) affects the stress-strain behaviour
of a tunnel, and that it is possible to use this core as a tool
to regulate the short and long term stability of a cavity.
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E
Introduction

On peut résumer comme suit les considérations
développées dans un article précédent intitulé < Pré-
soutènement et préconfinement >> l12l:
1) la tenue et la durée d'une excavation dans le sous-sol
dépendent de la formation de l'effet de voûte, autre-
ment dit de la déviation des contraintes sur Ie contour
de la cavité;

2) par voie de conséquence, l'objectif premier et le plus
important du projeteur de tunnels consiste à étudier si
l'effet de voûte peut s'amorcer au moment de l'excava-
tion d'une cavité et comment;

3) la confirmation de la mobilisation de I'effet de voûte
est fournie par la lecture et par l'interprétation de la
réponse en déformation du milieu à l'action d'excava-
tion;
4) Ia réponse en déformation se produit en amont du
front de taille, dans le cadre de la zone perturbée à la
suite de l'augmentation des contraintes provoquées
dans le milieu sur le contour de l'excavation. Elle
dépend de la nature du milieu soumis à un certain
état de contrainte (consistance) et des modalités sui-
vies dans la réalisation de l'avancement du front
(action);

5) la réponse en déformation se manifeste tout
d'abord au front de taille, par des phénomènes
d'extrusion et de préconvergence, puis sur le
contour de la cavité par des phénomènes de
convergence du front conditionnés dans une large
mesure par les premiers. Extrusion, préconver-
gence et convergence dépendent directement ou
indirectement de la rigidité du noJ/au au front ou
noyau d'avancement et donc de même que toutes
le s manife stations d'instabilité qui s'ehsuivent ;

6) dès lors, la stabilité d'un tunnel ne peut pas ne pas
dépendre de celle de son noJ/au au front de taille, dont
le comportement contrainte-déformation devra faire
l'objet d'une étude prioritaire de la part du projeteur de
tunnels;
7) dans cette optique, le problème de la stabilité d'un
tunnel est intrinsèquement tridimensionnel et sera
traité en tant que tel même en ce qui concerne le choix
des instruments de calcul;

B) le noJ/au d'avancement peut être vu comme l'instru-
ment principal de la stabilisation à court et à long terme
du tunnel. A court terme car il est à même de condi-
tionner Ia réponse en déformation. A long terme car il
est à même d'uniformiser et de réduire au maximum
Ies charges qui se mobilisent, à la suite de I'avance-
ment, sur le revêtement final et sur la base desquelles
ce dernier est dimensionné et vérifié. Le comportement
du noyau peut donc être adopté comme référence pour
un nouveau type d'encadrement des ouwages souter-
rains, et non par des classes géomécaniques mais sur
des catégories de comportement contrainte-déforma-
tion;
9) cette découverte a permis, d'une part, de mettre au
point le nouveau concept de préconfinement de la
cavité ainsi que des interventions innovantes de stabili-
sation (a interventions de conservation )) et, d'autre
part, de commencer à penser à une nouvelle approche
de conception et de constructioh, basée sur l'analyse
des déformations contrôlées dans les roches et dans les

sols, valable pour n'importe quel type de terrain et dans
n'importe quelle condition de contrainte et de défor-
mation (A.DE.CO-RS);

10) il est devenu enfin possible de concevoir et de
construire des tunnels quel que soit Ie contexte géomé-
canique et quelle que soit la situation de contrainte et
de déformation, tout en respectant les délais et les
coûts prévus par Ie devis.

Nous sommes parvenus à ces importantes conclu-
sions après vingt-cinq années de recherches menées
selon un programme d'études et d'observations qui
s'est développé progressivement en trois phases prin-
cipales et qui a été appliqué systématiquement au cours
de la construction de plus de 250km de tunnels, en pré-
sence des tSrpes les plus divers de terrain, assujettis à
différents états de contrainte.

A ce stade, avant d'entrer dans le détail et d'exposer
les concepts de base de la nouvelle approche de
conception et de construction des tunnels basée sur
l'analyse des déformations contrôlées dans les roches
et dans les sols, il est indispensable d'illustrer la
recherche et les observations qui nous ont mené à for-
muler les affirmations précédentes, non sans avoir sou-
ligné auparavant que les exemples qui suivent se sont
renouvelés et répétés dans de nombreuses autres réali-
sations souterraines que nous ne pouvons pas toutes
développer ici.

-

ta recherche,sur la rëponse
en délormation du milieu

En partant de la considération que la stabilité d'une
excavation à court et à long terme est strictement liée à
la < formation de l'effet de voûte > et que sa formation et
sa position par rapport à la cavité sont signalées par Ia
a réponse en déformation > du milieu à l'action de
l'excavation en termes d'importance et de ffiologie,, Ie
besoin se fit résolument sentir de mener des études
approfondies sur les rapports entre la modification de
l'état de contrainte dans le milieu, provoquée par
I'avancement d'un tunnel et la réponse en déformation
qui s'ensuit.

Nous estimons qu'il est tout particulièrement indis-
pensable de focaliser l'attention sur la genèse, l'évolu-
tion, le contrôle et la stabilisation de la réponse en
déformation. A ces fins (Fig. 1):

1) nous avons décidé de consacrer une première
période - appelée première phase de la recherche - à
l'observation systématique du comportement en défor-
mation du système front de taille-noyau d'avancement
etnon de la cawté seule, comme l'a proposé et continue
de le proposer même aujourd'hui la NATM et les
méthodes qui en dérivent;
2) dans une seconde période - appelée deuxième phase
de la recherche - sur la base des analyses approfondies
des phénomènes d'instabilité observés au cours de
l'exécution de nombreux tunnels dans les types de ter-
rains les plus divers et dans les situations les plus dis-
parates de contrainte et de déformation, sur le plan
chronologique notamment, nous avons essayé de véri-
fier l'existence de /iens entre le comportement en défor-
mation du système front de taille-noyau d'avancement
(extrusion et préconvergence) et celui de la cavité
(convergence);
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tlllltltlgf*Èl$ Phases du programme de recherche sur la
genèse et l'évolution des phénomènes de
déformation du système <r front de
taille-noyau d'avancement n.
1) Observation systématique du
comportement en déformation du système
front de taille-noyau d'avancement et non
seulement de la cavité;
2) Vérification de I'existence de liaisons
entre le comportement en déformation du
système front de taille-noyau
d'avancement et de la cavité;
3) Vérification du fait qu'en réglant la
rigidité du noyau on peut contrôler la
réponse en déformation de la cavité.
Outline of the research phases.

3) une fois constaté que le comportement en déforma-
tion de la cavité est systématiquement conditionné par
la rigidité du noyau de terrain au front de taille, dans
une troisième période de temps - appelée troisième
phase de la recherche - nous avons cherché à vérifier
jusqu'à quel point, en agissant sur la rigidité et donc sur
Ia déformabilité du noyau, iI était possible de régler et
de contrôler Ia réponse en déformation de Ia cavité.

m
Premi ère phase de la rccherche

La première phase de recherche (observation systé-
matique du comportement en déformation du système
front de taille-noyau d'avancement) a éte menée en fai-
sant des contrôles visuels et par instruments du com-
portement en déformation des parois d'excavation, er
ce qui concerne notamment les phénomènes suivants
(Fis .2),
a) I'extrusion du front de taille. En fonction du matériau
et de l'état de contrainte, elle peut se manifester selon
des géométries de déformation plus ou moins axis5rmé-

triques (gonflement du front) ou de renversement gra-
vitationnel (rotation du front);
b) la préconvergence de la cavité, c'est-à-dire la conver-
gence du profil théorique en amont du front de taille.
EIle dépend strictement des caractéristiques de défor-
mabilité du noyau en relation avec I'étai présent des
contraintes;
c) Ia convergence de la cavité qui se manifeste par la
réduction de Ia section théorique d'excavation.

Pour les contrôles expérimentaux, en plus de
l'exécution systématique des mesures de conver-
gence de la cavité superficielles et profondes déjà
connues, nous avons étudié, mis au point et effectué
de nouveaux types de contrôles qui devaient nous
permettre d'étudier à fond, dans une section donnée,
Ie comportement en déformation du milieu avant,
pendant et après l'arrivée du front de taille et tout
particulièrement Ia zone même du front. En particu-
lier des mesures de préconvergence on été effectuées
à partir de Ia surface avec Ia mise en æuvre, toutes
les fois que Ia morphologie du terrain et l'importance
de la couverture le permettaient, d'instruments mul-
tibase pour la mesure des déformations (tassomètres
ou s,lidrng micrometres), introduits verticalement dans
Ie terrain à la hauteur de la clef et des reins du tunnel
à réaliser.

Dans la plupart des cas, les mesures de préconver-
gence s'accompagnaient de mesures d'extrusion du
noyau d'avancement, réalisées par l'introduction hori-
zontale dans le noyau même d'un slidlngmicrometer et
complétées, pour ces typologies de déformation, par
des ratissages topographiques des cibles de référence
positionnées sur Ie front.

Les observations visuelles effectuées systématique-
ment à l'intérieur de Ia cavité nous ont permis de leur
associer les manifestations d'instabilité localisées soit
sur le front soit sur le contour de Ia cavité.

re
Deuxième phase de la recherche

Après avoir défini les typologies de déformation et
les manifestations d'instabilité qui peuvent se pro-
duire sur le noyau au front de taille et sur le contour
de la cavité d'un tunnel, nous nous sommes posé la
question de savoir si à travers l'observation des pre-
mières il était possible d'être en quelque sorte orientés
sur le type et sur l'importance qu'auraient eu les
secondes. Nous avons ainsi commencé Ia deuxième
phase de recherche [vérification de l'existence de ]iai-
sons éventueiJes entre le comportement en déforma-
tion du système front de taille-noyau d'avancement
(à extrusion et préconvergence) et celui de la cavité
(à convergence)l qui a été menée par l'étude, I'obser-
vation et Ie contrôle des événements de déformation
du front et de la cavité, en tenant tout particulièrement
compte de leur importance et de leur succession chro-
nologique en fonction des méthodes, des phases et
des cadences d'excavation adoptées au cours des tra-
VAUX.

Avant de présenter les résultats obtenus dans
cette phase expérimentale, il est indispensable d'illus-
trer les observations faites par quelques exemples
significatifs.

2
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,W
Le tunnel autoroutier duFréjus (1975)

Le tunnel de I'autoroute du Fréjus traverse sur 95 %
de son tracé (13 km de longueur, avec des couvertures
atteignant 1 700m) une formation métamorphique de
calcschistes lithologiquement homogène le long de son
tracé.

A I'appui du projet du tunnel, une campagne géo-
logique et géomécaniqu e a été menée dans le tunnel
ferroviaire adjacent (réalisée en 1860) et dans les tun-
nels de service. Les essais de résistance et de déforma-
bilité effectués sur des échantillons de calcschistes indi-
quaient les paramètres géotechniques moyens
suivants :

- angle de frottement interne: 35"'
-cohésion:3Mpa;
- module élastique: 10 000 MPa.

Dans le cadre du projet originaire (1975), aucune
prévision n'avait eté formulée quant au comportement
en déformation du tunnel car à l'époque, cela ne rele-
vait pas des pratiques habituelles.

Compte tenu de l'expérience acquise un siècle plus
tôt par Sommeiller au cours de la réalisation du tunnel
ferroviaire adjacent, nous avons choisi d'avancer à
pleine section en stabilisant immédiatement l'anneau
de roche autour de la cavité, sur une épaisseur de
4,5m environ, par des boulons actifs à ancrage ponc-
tuel intégrés dans du béton projeté. Le revêtement
définitif en béton dont l'épaisseur moyenne était de
70 cm, était coulé par la suite et complétait l'ouwage.

L'étude des phénomènes de déformation a consti-
tué la partie la plus significative de la campagne
d'observations et de mesures pratiquée en plein chan-
tier pour tenir sous contrôle la réponse du massif
rocheux face aux interventions de stabilisation opérées.
Compte tenu notamment du fait exceptionnel que nous
nous trouvions pour la première fois devant un tunnel

qui allait être réalisé dans un massif homogène (calc-
schiste) avec des couvertures variables, soumis à un
champ de contraintes croissantes et variant selon la
couverture (O - 1700 m).

Jusqu'à 500 m environ de couverture, les contraintes
s'exerçaient dans un champ élastique et le tunnel révé-
lait un comportement à front stable, avec des phéno-
mènes de déformation négligeables et des manifesta-
tions d'instabilité limitées sur le front de taille et sur la
cavité, dues exclusivement à des arrachements de type
gravitationnel.

Avec l'augmentation de la couverture et par consé-
quent l'augmentation de L'état de contrainte, le massif
rocheux passait en élastoplasticité, le tunnel adoptait
un comportement à front stable à court_terme, avec des
phénomènes de convergence sur Ie contour de la cavité
de l'ordre de quelques décimètres (convergence dia-
métrale 10 à 20 cm). L'anneau de roche armée collabo-
rait efficacement à la statique du tunnel limitant leur
importance et évitant l'apparition des manifestations
d'instabilité qui en découlent.

L'avancement, notamment grâce à la bonne qualité
de la roche, continuait sans problèmes, à la vitesse de
200 m par mois, jusqu'a ce que les travaux soient
momentanément arrêtés (au P.M. 5172) pour les
vacances d'été dans une zone de massif homogène, en
présence d'une couverture de 1200m environ (Fig. 3).

La station no 6 de mesure des convergences, mise
immédiatement en place à un mètre du front de taille
(P.M. 5172), présentait, au bout de 15 jours d'arrêt, une
déformation maximale de 10 cm environ. Il s'agissait
incontestablement d'une déformation de simple fluage
(à charge constante), le front étant resté complètement
immobile entre-temps. A la reprise des excavations, la
convergence diamétrale, dans la même section, aug-
mentait assez brusquement jusqu'à atteindre des
valeurs jamais mesurées auparavant de 60 cm au bout
de trois mois. Puis, poursuivant l'avancement, Ia
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Tunnel autoroutier du Fréjus.
Fréjus motorway tunnel.

convergence retrouvait des valeurs normales après
quelques dizaines de mètres (convergence diamétrale
de 20 cm environ).

Il convient de préciser qu'avant I'interruption des tra-
vaux, Ia cavité avait été consolidée jusqu'à un mètre du
front de taille avec plus de 30 boulons par mètre linéaire
mais aucune intervention n'avait eu lieu sur le noyau.
Une fois I'avancement repris, f intervention de stabilisa-
tion sur le contour de la cavité s'était poursuMe avec la
même intensité et à la même cadence qu'auparavant.

Nous en avons déduit qu'au cours de la fermeture du
chantier d'avancement, Ie noyau de teruain au front de
taille, non aidé par des interventions de consolidation,
avait eu tout le temps d'extruder en élastoplasticité,
amorçant un phénomène de détente par fluage du mas-
sif sur son contour (préconvergence) qui a produit à son
tour l'augmentation très importante des convergences
de }a cavité par rapport aux valeurs normales (Fig. 3).

Le tunnel de San Stefano (1 984)

Le tunnel de San Stefano fait partie du nouveau
tracé à double voie de Ia ligne de chemin de fer Gênes-
Vintimille, dans le tronçon compris entre San Lorenzo
al Mare et Ospedaletti.

L'ouvrage traverse Ia formation de Flysch à Hel-
mintoïdes caractéristique de la Ligurie occidentale. Il
s'agit de schistes argileux et argileux-arénacés avec de
minces bancs de grès et de calcaires marneux repliés
et intensément fracturés . La composante argilo-schis-
teuse est fortement laminée. ljne zo:ne de transition
assez tectonisée marque le passage entre Ia partie H2
et la partie H1 la plus calcaire-marneuse de la forma-
tion (Fig. a).

ÈÈ$Èr-\-Ër Ligne ferroviaire Gênes-Vintimille:
portion déformée du tunnel
de San Stefano.
San Stefano railway tunnel : out of shape part.

Les essais de résistance effectués en laboratoire sur
des échantillons prélevés donnaient des valeurs d'angle
de frottement variant entre 20 et 24 degrés avec une
cohésion de L,5 MPa à 0.

Dans ce cas aussi, lorsque nous avons commencé
les travaux, en 1982, aucune prévision n'avait été faite
sur le comportement en déformation du tunnel.

Le projet initial prévoyait l'avancement à pleine sec-
tion, avec la mise en place de cintres et de béton projeté
comme revêtement de première phase et d'un anneau
de béton de grande épaisseur fiusqu'à 1,10 cm) en tant
que revêtement définitif.

Au cours des travaux d'excavation, il a été possible
de constater que tant que l'on avançait dans des condi-
tions d'élasticité, Ies phénomènes en déformation du
front et de la cavité étaient tout à fait négligeables. Les
manifestations d'instabilité localisées étaient pratique-
ment absentes (comportement à front stable). Au fur et
à mesure que les excavations avançaient et que l'on
pénétrait dans une zone intéressée par des états de
contrainte résiduels d'origine tectonique, le massif se

trouvant dans des conditions d'élastoplasticité, Ies
manifestations en déformation commençaient à entraî-
ner quelques difficultés compte tenu notamment
d'importantes poussées dissSrmétriques dues à la pré-
sence dans le terrain de masses rigides dispersées dans
la matrice plastique. En même temps, oo observait sur
Ie front de taille, des détachements de plaques de maté-
riau, signal sûr et certain de la présence d'un mouve-
ment extrusif, typique d'une situation de front stable à

court terme, et avec des Convergences dont les valeurs
étaient de l'ordre de quelques décimètres.

A un moment donné, la situation de contrainte du
massif ayant manifestement évolué jusqu'au champ de
rupture, c'était l'effondrement du front de taille tout
entier (situation de front instable) suivi, dans l'espace
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Tunnel San Stefano :

effondrement de la cavité.
San Stefano tunnel : collapse of the cavity.

de quelques heures, de l'écrasement de la cavité, avec
des convergences diamétrales de plus de 2 mètres,
même dans la partie déjà stabilisée par des cintres et
du béton projeté, sur une longueur très significative
(plus de 30m en aval du front de taille (Fig. 4 et 5).

Il convient, à ce stade, de souligner que Ie type de
terrain traversé dans les trois situations de contrainte
et de déformation citées était fondamentalement le
même et que Ie seul phénomène d'écrasement de la
cavité, avec des convergences de l'ordre de 2 mètres,
bien que dans une partie de tunnel déjà stabilisé, ne
s'est produit en fait que lorsque la contribution de rigi-
dité du noyau au front de taille a fait défaut.

Le tunne I du Tasso (1988)

Le tunnel du Tasso fait partie d'une série de tunnels
excavés vers le milieu des années B0 pour la réalisation
de la nouvelle ligne < G.V. > Rome-Florence (Fig. 6). La
zone où l'ouwage se situe appartient au bassin lacustre
du Valdarno Superiore, constituée de sables limoneux
et de limons sablonneux intercalés de strates argilo-
limoneuses contenant des lentilles et des niveaux
sablonneux saturés d'eau.

Initialement, le projet prévoyait d'avancer à demi-
section, €r renforçant les parois de l'excavation par des
cintres et du béton projeté. Les cintres étaient fixés au
pied par des tirants sub-horizontaux et fondées sur les
micropieux ou sur des colonnes de terrain consolidé
par jet-grouting.

Initialement, l'excavation - qui se trouvait dans des
conditions de front stable à court terme - ne manifesta
pas de phénomènes de déformation appréciables, ni du
front, ni de la cavité.

Au fur et à mesure que les couvertures et donc I'état
de contrainte du milieu augmentaient, du fait notam-
ment de s car acléri stique s gé omé canique s insuffi s ante s

du matériau traversé, on est passé en très peu de temps
d'une situation de front stable à court terme à une
situation de front instable. Après l'effondrement du
front, malgré un avancement en demi-section, il se
produisit, pendant une seule nuit, I'écrasement de la
cavité avec des convergences diamétrales de l'ordre de
3-4mètres sur 30-40 mètres de tunnel déjà excavé et
protégé par des cintres et du béton projeté (Fig. 6).

ÉvÊrueueNT 1: EFFoNDREMENT DU FRoNT DE TAILLE

ffi
ÉvÊttEtueNT 2:

i+t--tirjtii+ Ligne ferroviaire ( G.V. >> Rome-Florence.
High speed railway line Roma-Firenze.

Résultats de la deuxième phase de la recherche

L'étude et l'analyse des cas illustrés ainsi que d'autres
cas analogues nous ont permis de constater que :

- lorsqu'on avance dans des conditions d'élastoplasti-
cité du massif,, il est extrêmement important de ne pas
laisser au noyau le temps de se déformer. A cet égard,
l'exemple du Fréjus dont nous avons parlé est très
significatif puisque dans un massif lithologiquement
homogène, l'arrêt de I'avancement du front dans un
milieu contraint en champ élastoplastique a comporté,
avec Ia reprise des travaux, une augmentation très
importante des phénomènes d'extrusion, de précon-
vergence et enfin de convergence de la cavité. Une fois
l'avancement repris, ces phénomènes reprirent rapi-
dement les valeurs qui avaient été mesurées aupara-
vant. Cela signifie que si nous conservons une cadence
d'excavation soutenue et constante, il est possible
d'éviter l'amorce des phénomènes d'extrusion et de
préconvergence qui constituent l'antichambre des
phénomènes de convergence de la cavité qui s'ensui-
vent;
- l'effondrement du noyau et l'écrasement de la cavité
ne se produisent jamais sans que l'un suive I'autre et
en particulier sans que le second ne soit précédé du
premier. Cette situatioh,, observée plusieurs fois au
cours de la réalisation de nombreux tunnels en plus de
ceux qui viennent d'être cités, souligne, au-delà de tout
doute possible (Fig .7),

A $grcrn') Cu I kg/cm' !
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;1È*-Ë|$$Ë-È,T.1-i Synthèse de la 2u phase de recherche :

le comportement en déformation du
système << front de taille-noyau
d'avancement > conditionne celui de la
cavité.
Outline of the 2nd research phase.

1) l'existence d'un lien étroit entre le phénomène
d'extrusion du noyau au front de taille et les phéno-
mènes de préconvergence et de convergence;
2) l'existence de liens étroits entre l'effondrement du
noyau d'avancement et l'écrasement de Ia cavité même
déjà stabilisée;
3) que les phénomènes de déformation de la cavité sont
toujours chronologiquement postérieurs aux phéno-
mènes qui impliquent le noyau d'avancement dont ils
dépendent.

Ce que nous avons observé dans la seconde phase
de recherche montre clairement le besoin de faire en
sorte que l'effet de voûte - dont la formation, nous le
savons, conditionne Ia stabilité du tunnel - s'amorce
déjà en amont du front de taille pour continuer à être
opérationnel dans une section donnée, même après
que le front se sera éloigné d'elle.

re
Troisi ème phase de la recherche

Les résultats de la seconde phase de la recherche
renforçaient notre impression que la rigidité du noyau
d'avancement d'un tunnel jouait un rôle déterminant
dans sa stabilité à court et à long terme. Puisque le
comportement de la cavité répondait corrolairement à
la rigidité du noyau, il est apparu logique d'envisager la
possibilité d'utiliser le noyau comm e instrument de sta-
bilisation pour Ie tunnel en cours d'avancement, après
confirmation de la possibilité de modifier sa rigidité par
des interventions appropriées.

-lrlous avons donc travaillé sur la rigidité du noyau
pour vérifier jusqu'à quel point ceci pouvait permettre
de contrôIer la réponse en déformation de la cavité. Pour
ce faire, il nous a fallu étudier et mettre au point des
technologies nouvelles pour agir sur le noyau, pour
faire varier sa résistance au cisaillement ainsi que les
caractéristiques de déformabilité : c'est l'origine des
systèmes de conservation directs, indirects et mixtes.

Ces nouvelles idées ont été expérimentées au cours
de la réalisation de plusieurs tunnels dans des condi-

tions de contrainte et de déformation difficiies. Voyons
tout particulièrement ce qui a été fait dans un chantier
expérimental particuiièrement significatif.

Wrffi
Le tunnel de San Vitale (1991 )

Le tunnel de San Vitale a 4200 mètres de longueur,
avec des couvertures variabies jusqu'à 150 m. Il fait par-
tie du projet de doublement et de renforcement de la
Iigne de chemins de fer Caserta-Foggia entre les gares
d'Apice et de Vitulano, artx portes de Benevento.

Le tracé se développe dans des terrains appartenant
à deux unités litho-stratigraphiques. L'<Unità di Alta-
villa > et l'< Unità delle Argille Varicolori > (voir profil de
la Fig. B).

L'Unità di Altavilla, moyennement tectonisée, est
constituée d'alternances de niveaux de sables, parfois
même peu cimentés, et de niveaux d'argiles marneuses
et d'argiles silteuses.

L'Unità delle Argille Varicolori qui se trouve au-
dessous est constituée de deux différents lithotypes.
L'un essentiellement argileux-marneux, l'autre essen-
tiellement calacaréo-marneux. Tous deux ont fait
l'objet d'une tectonisation intense qui leur a conféré
une structure écailleuse désordonnée et chaotique et
les a rendus extrêmement altérables, donnant iieu à
une fragmentation très menue des parties lithoïdes les
plus compétentes. Actuellement, celles-ci ont pris Ia
forme de massifs isolés enfermés dans une matrice
argiieuse ou argilo-marneuse et non en niveaux conti-
nus comme c'était le cas initialement. Le terrain se pré-
sente réduit en menus fragments qui tendent à lui
conférer le comportement d'un massif incohérent,
avec des boucles de matériaux pierreux pliés par les
forces tectoniques et dispersés dans la matrice argi-
leuse dont les écailles ne sont plus de l'ordre du déci-
mètre mais du millimètre, ce qui Ia rend très sensible à
]'humidité de l'air.

ffi
Très rapidement, I'histoire de l'excavation

L'excavation du tunnel a commencé en mars 1.986.
Le projet initial reposait sur des critères de la NATM. II
prévoyait pour tout le tunnel, I'excavation en classe Vb
en sections divisées, avec l'exécution d'un boulonnage
radial en aval du front de taille. La fermeture de
l'anneau résistant de Ia première phase était réalisée à
30m environ de distance du front de taille. Grâce à ce
système, il a été procédé par fronts opposés jusqu'à ta
fin de 1988, dans un segment qui se caractérisait par la
présence du faciès marno-arénacé de l'Unità di Aita-
villa, avec des couverlures de I'ordre de 30 à 40 mètres.
Comme on le voit sur la figure g, Ia méthode d'avance-
ment mise en place ne prévoyait aucun type de confi-
nement du terrain en amont du front de taille. Par
conséquent aussitôt arrivés dans les argiles écailleuses,
il se produisait des phénomènes d'extrusion très
visibles du noyau d'avancement doublés de phéno-
mènes importants de préconvergence qui se répercu-
taient immédiatement en aval sur la demi-section avec
des convergences radiales importantes, jusqu'à des
valeurs de I'ordre de 1 m, qui compromettaient com-
plètement l'épaisseur utile pour le revêtement en béton,
obligeant l'arrêt les travaux d'excavation.
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ffiLigmeferroviaireCaserta-Foggia:phasedereconnaissanceautunneldeSanVita]e.
Caserta-Foggia railway line: survey phase at San Vitaie tunnet.

A la suite de cela, eh 1989, un nouveau projet fut éla-
boré, spécialement pour le segment dans le argiles
écailleuses . L'avancement était prévu encore par demi-
section, avec emploi de tubes métalliques perforés, de

tirants radiaux prétendus au niveau des reins et de tubes
en résine armée de fibres de verre sur le front de taille.

L'exécution d'un radier provisoire complétait l'inter-
vention de la première phase (Fig. 9).

Creusem€nt type 1 (tgBS)

Creusement type Z (f g9O)

Creusement type 5 (tg9O)

æI.,igneferroviaireCaserta-Foggia-TunneldeSanVitale(phasedethérapie).
Caserta-Foggia railway line - San Vitate tunnel (therapy phase).
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L'introduction du renforcement du noyau, effectuée
par ailleurs selon des procédures et des critères non
corrects, n'avait aucun effet efficace. Les résultats
étaient désastreux tant du point de vue de Ia produc-
tion (80 m seulement d'avancement en un an) que du
point de vue statique. Le court segment exc avé était
effectivement assujetti à des chutes de matériau
constantes, à des convergences élevées, à des ruptures
du revêtement de la première phase, etc.

Au cours de toute l'année 1,991, aucun avancement
ne fut fait. Le Groupe d'entreprises COFERI, en accord
avec le client (les Chemins de fer italiens) décidait de
confier le projet à Rocksoil S.p.A. de Milan qui, compte
tenu des indications fournies par le programme de
recherche appliqué jusqu'alors, abandonnait totale-
ment tous les projets précédents, adoptant pour les
1 800 m de tunnel restants un nouveau critère d'avan-
cement dont les principes reposent sur le contrôle des
phénomènes de déformation au moyen du raidisse-
ment du noyau au front de taille, produisant donc des
actions de préconfinement de la cavité.

Phase de reconnaissance pour le tunn el de San Vitale

Avant de commencer le nouveau projet, nous avons
pensé qu'il était utile de procéder à une caractérisation
géotechnique plus approfondie des matériaux impli-
qués par les excavations. En plus des essais habituels
de laboratoire qui nous ont permis de construire les
courbes intrinsèques du matériau et qui ont révélé Ia
grande capacité qu'avaient ces terrains d'absorber
rapidement l'humidité et donc de réduire considéra-
blement la résistance au cisaillement (Fig. 10), nous

ESSAIS DE RfSISTANCE
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avons procédé à différents essais d'extrusion à vitesse
de charge constante, en cellule triaxiale et aussi en cen-
trifugeuse.

Les deux derniers, conçus et mis au point par Rock-
soil S.p.A. de Milan, pour être utilisées spécialement
au cours de la phase de diagnostic, permettent d'étu-
dier la future réponse en déformation du système front
de taille-noyau d'avancement, simulant en laboratoire
sur des bases vraisemblables l'avancement de l'exca-
vation d'un tunnel dans quelque état de contrainte que
ce soit.

Tout particulièrement dans les essais en cellule
triaxiale, l'échantillon de terrain est introduit dans la
cellule en reconstituant l'état de contrainte initial du
massif. Grâce à la pression d'un fluide, cet état de
contrainte est exercé également à l'intérieur d'un
volume cylindrique particulier (qui simule le tunnel
dans Ia zone du front de taille) préparé avant l'essai à
f intérieur de l'échantillon et coaxial par rapport à lui.

En conservantl'état de contrainte sur Ie contour de
l'échantillon et en réduisant progressivement la pres-
sion du fluide à l'intérieur du volume cylindrique, nous
simulons la modification de contrainte au front provo-
quée par l'excavation et nous obtenons une évaluation
de l'importance du phénomène d'extrusion au front de
taille en fonction du temps.

Il est particulièrement utile de se servir des essais
d'extrusion en centrifugeuse lorsqu'il est nécessaire de
prendre en considération l'effet de la gravité. Ces essais
permettent, d'une part,, de considérer l'effet des pres-
sions géostatiques agissant sur le contour de l'excava-
tion même dans le cas de couvertures moyennes ou
hautes et, d'autre part, ils nous permettent de suivre
méticuleusement, grâce à des transducteurs de pres-
sion et de déplacement correctement introduits à l'inté-
rieur du modèle, le comportement du phénomène
d'extrusion dans le temps.

Le lecteur intéressé peut trouver une illustration
plus ample des essais d'extrusion en centrifugeuse
effectués pour la réalisation du tunnel de San Vitale
dans le mémoire l10l cité dans la bibliographie.

Les essais d'extrusion, intégrés dans des modèles
mathématiques simples aux éléments finis, sont extrê-
mement utiles même pour l'étalonnage des paramètres
géomécaniques (c, A, E) à utiliser dans les phases sui-
vantes de diagnostic et de thérapie.

Pour compléter cette phase de reconnaissance nous
avons effectu é in situ des essais d'extraction des tubes
en résine armée des fibres de verre du front pour
déterminer la résistance limite d'adhérence entre le
mortier de cimentation et le terrain, à la profondeur du
projet.

Les résultats de ces essais, onéreux et difficiles à
exécuter, ont été confrontés et intégrés à ceux précé-
demment obtenus dans des terrains analogues.

Phase de diagnostic pour le tunn el de San Vitale

Dans la phase de diagnostic, l'étude des résultats
des essais d'extrusion et des lignes caractéristiques du
tunnel penchait, en l'absence d'interventions de stabili-
sation et de contrôle des phénomènes de déformation,
en faveur d'un comportement à front résolument
instable (Fig . 11 et 12). La situation apparaissait encore
plus compromise car, comme cela a été montré par les
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i,ilï+litilËfu_-- Ligne ferroviaire Caserta-Foggia - Tunnel
de San Vitale: €ssais géotechniques
(phase de reconnaissance).
Caserta-Foggia railway line - San Vitale tunnel :

geotechnical tests (survey phase).
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Les essais d'extrusion étaient également modélisés
numériquement avec des programmes aux éléments
finis pour étalonner d'une part les paramètres de résis-
tance et de déformabilité en fonction des états de
contrainte initiaux et de l'autre, pour évaluer qualitati-
vement Ie type probable de cinématique attendu au
front de taille, le volume de terrain impliqué par le phé-
nomène d'extrusion et l'importance des charges mobi-
lisées.

TxiïÈuff+'iiul+1

Phase de thërôpie pour le tunn el de San Vitale

Dans la phase de thérapie, compte tenu des résul-
tats de la phase de diagnostic, des caractéristiques des
terrains à creuser et des expériences acquises dans des
cas analogues, nous avons choisi d'intervenir en amont
du front de taille en empêchant d'une part la diminu-
tion de la contrainte principale mineure sur le noyau et
de l'autre, en essayant d'amorcer artificiellement l'effet
de voûte que le terrain n'aurait pas réussi à mobiliser à
lui tout seul.

Nous avons donc projeté une intervention de
conservation de type mixte qui répondrait à cette
double fonction (Fig. 13) et qui comprendrait:
- un renforcement du noyau d'avancement par des
tubes en résine armée de fibres de verre à adhérence
améliorée;
- un prérenforcement du contour de la cavité par un
écran de matériau cimenté réalisé selon la technique du
prédécoupage mécanique ;

- des drainages;
- un radier en béton armé coulé derrière le front de
taille.

L'intervention de la première phase était compl étée
par un revêtement de cintres et de béton projeté ren-
forcé de fibres d'acier alors que le revêtement en béton
de la seconde phase était coulé aussitôt après.

Dans le cadre du projet, nous avons prévu égale-
ment une solution alternative à celle du prédécoupage,

ement contrôlèe
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iritillÈi.Ëiiiffi Li gne ferroviaire C as erta- Fo g gia - Tunnel
de San Vitale: essais d'extrusion (phase de
diagnostic).
Caserta-Foggia railway iine - San Vitale tunnel :

extrusion test (diagnostic phase).

essais d'extrusion en laboratoire, à la suite du relâche-
ment du terrain du fait de l'excavation, il se produisait
sur le contour de la cavité une variation rapide de la
teneur en eau de l'argile suivie d'une réduction du fac-
teur de stabilité à l'extrusion.
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ffiLigneferroviaireCaserta-Foggia-TunneldeSanVitale:étudeparlesligmescaractéristiques(phasede
diagnostic).
Caserta-Foggia - San Vitale tunnel: caracteristic lines study (diagnostic phase).

58
REVUE FRANçAISE DE GEOTECHNIQUE
N'84
3e tnmestre 1998

-l



SOLUTION BASE
(PRÉDÉcouPAGE MÉcANreuE + VTR)

riËXiil Ligne ferroviaire Caserta-Foggia - Tunnel
de San Vitale : phase de thérapie.
Caserta-Foggia - San Vitale tunnel : therapy
Phase.

prévoyant le remplacement des tuiles de béton projeté
renforcé de fibres par une anneau de terrain renforcé
par des tubes en résine armée de fibres de verre, équi-
pés pour l'exécution d'injections de recompression et
injectés à haute pression (Fig. 14).

Le dimensionnement des interventions de clouage
au front, en termes d'intensité, de profondeur et de géo-
métrie, a éT,é effectué, dans une première approxima-
tion, par deux méthodes différèntes. TJne méthode

HËiiï1ffi Tunnel de San Vitale: avancement par la
solution alternative.
San Vitale tunnel : wofk with the alternate soiu-
tion.

expérimentale, basée sur f interprétation des essais
d'extrusion et une méthode théorique, basée sur la
théorie des lignes caractéristiques (Fig. 15).

Dans le premier cas, sur les diagrammes obtenus
par les essais d'extrusion,, nous avons défini la pression
de préconfinement nécessaire à la stabilisation du
front. L'intensité de f intervention (nombre de tubes en
fibre de verre à mettre en æuvre pour garantir cette
pression) a été donc évaluée sur la base des résultats
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des essais d'extraction. Lorsqu'ils n'étaient pas dispo-
nibles, des hypothèses fiables ont été avancées sur la
base d'essais faits dans des terrains analogues.

Des évaluations analogues ont été faites avec la
méthode des lignes caractéristiques en tenant compte,
d'une manière simplifiée, de l'effet du clouage du front de
taille dans le calcul de la lign e caractéristique du noyau.
Les deux approches ont fourni des résultats comparables
entre eux et confirmé l'analogie conceptuelle existante.

La profondeur de l'intervention (longueur des tubes)
a été enfin définie en fonction des mécanismes cinéma-
tiques révélés par la simulation numérique des essais
d'extrusion.

Pour éliminer les simplifications que nous sommes
obligés d'adopter lorsque nous évaluons l'effet de pré-
confinement exercé par les tubes en résine armée de
fibres de verre au front de taille, nous mettons au point
un type d'essai d'extrusion en centrifugeuse qui four-
nira une évaluation directe de f intensité de f interven-
tion de clouage nécessaire.

Enfin, la vérification des solutions adoptées et la
mise au point de Ia géométrie de l'intervention ont été
effectuées à l'aide d'un modèle numérique tridimen-
sionnel aux éléments finis en domaine non linéaire.

Le modèle a largement confirmé I'importance du
contrôle exercé par le noyau d'avancement sur la sta-
tique de la cavité. II a souligné que les cinématiques
activées dans la phase d'excavation peuvent être
contrôlées en agissant sur l'intensité des interventions
de renforcement du noyau.

En définitive, l'étude de thérapie soulignait, pour la
solution de base, le besoin de renforcer le noyau
d'avancement au moyen de 50 tubes en résine armée
de fibres de verre A 40/10 de 18 m de longueur. Pour la
solution alternative, l'étude confirmait la possibilité de
remplacer les tuiles du prédécoupage par une cou-
ronne de terrain renforcé par 49 tubes en résine armée
de fibres de verre A 60/40, équipés de vannes pour
l'exécution d'injections de recompression.

*rt-Ï1$ul.,1,

Phase opérationnelle pour le tunnel de San Vitale

Rassurés par le résultat des vérifications effectuées
grâce au calcul numérique, nous avons procédé à
I'application pratique des interventions choisies dans
la phase conceptuelle, dans le cadre des sections type
prévues (Fig. 13).

Les 300 premiers mètres de tunnel ont été excavés
avec de bons résultats, en adoptant la solution de base.
Par la suite, l'interception le long du tracé d'intercalations
calcaires importantes souvent doublées d'amples replis
d'origine tectonique, rendait difficile Ie fraisage de l'arc
de prédécoupage, créant des problèmes inacceptables
de géométrie et de statique de Ia voûte. Ne pouvant plus
compter sur Ia collaboration de l'anneau de protection
sur le contour de la cawté, constitué par le prédécoupage
mécanique car sa continuité aurait fait défaut, nous
avons décidé de passer à la solution alternative qui don-
nait des garanties de continuité par l'emploi du préren-
forcement à l'aide de tubes en résine armée de fibres de
verre, même sur le contour de la cavité.

L'adoption de la nouvelle section type nous a per-
mis d'augmenter, par des mesures opérationnelles
appropriées, les productions déjà bonnes que nous
obtenions avec le prédécoupage mécanique (Fig. 16).

l$t**È$-----*ï* Ligne ferroviaire Caserta-Foggia - Tunnel
de San Vitale: productions par typologie
d'avancement.
Caserta-Foggia railway line - San Vitale tunnel:
production with different methods.

Nous avons constaté que dans des situations particu-
lièrement critiques, le renforcement du noyau seul peut
ne pas suffire à s'opposer efficacement aux phénomènes
de déformation, même en intensifiant le traitement.

Nous avons bien vu que ces situations peuvent être
surmontées:
- en travaillant sur la forme du noyau afin de créer dans
l'avancement une bande de teruain renforcé sur le
contour du no)zâu;
- en opérant éventuellement par des interventions
radiales de renforcement sur le contour de la cavité,
dimensionnées pour absorber les convergences rési-
duelles que le noyau n'est pas capable d'empêcher à lui
tout seul.

A l'heure actuelle, l'excavation du tunnel de San
Vitale se fait avec Ia section type alternative, sans ren-
contrer de difficultés.

il,,

Phase de v,ërification en cours de cha ntier
du tunnel de San Vitale

Le système d'avancement adopté dont l'objectif est
de créer l'effet de voûte en anticipation sur I'excavation,
exige, pour vérifier son comportement, le contrôle
continu des phénomènes de déformation. Cela permet
au système lui-même d'être mis au point en temps utile,
en fonction de son évaluation face aux interventions de
stabilisation opérées. Le contrôle prévoit l'exécution
de:
- mesures tassométriques de la surf ace, dans les seg-
ments à couverture réduite,, opérées de manière à pou-
voir connaître le comportement des préconvergences
et des convergences en amont et en aval du front de
taille du tunnel à la hauteur de la station de mesure ;

- mesures d'extrusion du noyau au front de taille;
- mesures de convergence de la cavité par bande
d'acier Invar;
- mesures de pression au contact entre les structures
de revêtement et le massif environnant;
- mesures au moyen de vérins plats à l'intrados du
revêtement définitif en béton pour les relevés de l'état
de contrainte.
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Naturellement, à ces contrôles de base sont associés
d'autres contrôles lorsque les particularités de la situa-
tion l'exigent.

Dans le tunnel de San Vitale, nous avons notam-
ment fait, pour la toute première fois dans l'histoire de
Ia construction des tunnels, des mesures systématiques
et simultanées d'extrusion et de convergence.

Les mesures d'extrusion du front de taille, effec-
tuées par ISMES S.p.A. de Bergame au moyen de
I'introduction d'un sliding micrometer dans Ie noyau
d'avancement, ont montré des valeurs moyennes de
près de 2 cm contre les 20 cmmesurés en 1990 (Fig. 17).
Les mesures de convergence à leur tour ont montré des
valeurs moyennes de 7 cm seulement contre les 100 cm
et davantage observés en 1990. La réduction significa-
tive des valeurs mesurées démontre l'efficacité de la
nouvelle approche conceptuelle.

Ce qui est particulièrement intéressant, c'est le
comportement des extrusions et des convergences à
I'intérieur d'un cycle complet de travaux comportant
le renforcement du noyau avec des tubes en résine sur
une profondeur de 18 m et l'excavation d'avancement
sur une profondeur minimale de 6, et maximale de
9 m. Notons à cet égard que les profondeurs d'avan-
cement sont définies au fur et à mesure,, en fonction
du comportement et de l'importance des conver-
gences de la cavité qui ne doivent pas dépasser le
seuil établi par le concepteur afin de maintenir la
réponse en déformation le plus possible dans le
domaine élastique. La lecture des diagrammes extru-
sion-convergence de la figure 18 (qui se réfèrent à un
segment de tunnel excavé dans un terrain particuliè-

SITUATION OCTOBRE I99O

PROFIL LONGITUDINAL

SITUATION SEPTEMBRE I993
SLIDING

PROFIL LONGITUDINAL

rement médiocre) montre que l'avancement du front,
au fur et à mesure de la réduction à 10,5 m de Ia pro-
fondeur du noyau initialement renforcé à 18 m et par
conséquent de la réduction de sa rigidité moyenne, est
suivi d'un comportement en déformation du noyau
même (extrusion) et de la cavité en aval du front de
taille (convergence) qui passe progressivement du
domaine élastique vers l'élastoplastique. Les courbes
de convergence passent notamment d'un comporte-
ment initial typique d'une situation qui évolue rapide-
ment vers la stabilité à des comportements qui révè-
lent une difficulté croissante des phénomènes de
déformation à se stabiliser.

La convergence de la cavité apparaît ainsi comme
un signal très important pour Ie projeteur pour choisir
le moment où il sera nécessaire d'arrêter l'avancement
pour effectuer un nouveau renforcement et rétablir la
profondeur minimale du noyau renforcé pour mainte-
nir le massif dans le domaine élastique.

re
Résultats de la troisième phase
de la recherche

L'étude et les expériences faites dans le tunnel de
San Vitale ont montré, d'une part, l'existence d'un lien
étroit entre les phénomènes de déformation qui se pro-
duisent à I'intérieur du noyau d'avancement du tunnel
(extrusions) et, de l'autre, ceux qui se produisent plus
tard sur le contour de la cavité, en aval du front de taille
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(convergences). Elles ont également réve\é que les phé-
nomènes de déformation de la cavité peuvent être
contrôlés et sensiblement réduit en réglant artificielle-
ment Ia déformabilité du noyau d'avancement et donc
sa rigidité (confinement des extrusions). Ceci est pos-
sible grâce à l'exécution d'interventions appropriées de
stabilisation dimensionnées et distribuées entre le
noyau au front et la cavité, en fonction de la résistance
et de la déformabilité du milieu ainsi que de la situation
de contrainte existante.

Compte tenu de cela, dans le cas d'un milieu
contraint en domaine élastoplastique :

- si l'état de contrainte en fonction des caractéristiques
du milieu n'est pas trop élevé, il se peut qu'il suffise
d'agir exclusivement sur la cavité par des interventions
radiales, évitant toute intervention longitudinale sur le
noyau d'avancernerlt;
- si l'état de contrainte est élevé, il faudra en revanche
agir surtout sur le noyau en le consolidant par des
interventions longitudinales, évitant totalement Ies
interventions radiales en aval du front de taille.

Au cas où le milieu serait contraint dans le domaine
de rupture, il devient impératif de durcir le noyau
d'avancement par des actions de préconfinement de la
cavité qui pourront être intégrées à des actions de
confinement appropriées en aval du front de taille. A
cet égard, les expériences faites (et celles décrites pré-
cédemment sont particulièrement significatives) nous
recommandent de travailler à l'avancement sur Ia
forme et sur le volume du noyau au moyen de la réali-
sation d'une couronne de protection de terrain ren-

forcé sur le contour du noyau. Au cours de la réalisa-
tion du tunnel de San Vitale, nous avons vu que pour
surmonter les problèmes dans des sections particuliè-
rement difficiles, il a éte extrêmement utile d'opérer
ainsi.

Si cela devait s'avérer insuffisant, il faudrait procé-
der à des interventions radiales supplémentaires de
renforcement sur le contour de la cavité, dimension-
nées pour absorber les convergences résiduelles que le
noyau, bien que durci, n'est pas en mesure d'empêcher
à lui seul.

E
Le noyau d'avancement entant
qu'instrument de stabilisation

Les résultats consécutifs à la recherche peuvent se
résumer comme suit:
- dans la première phase de la recherche, nous avons
défini trois typologies fondamentales de déformation
(extrusion du front de taille, préconvergence et conver-
gence de la cavité) et les manifestations d'instabilité qui
en découlent (chutes de blocs sous l'effet du poids
propre, écaillages, effondrement du front et écrase-
ment de la cavité);
- dans la deuxième phase de la recherche, nous avons
obtenu la confirmation expérimentale que tous les
phénomènes de déformation (extrusion du front de
taille, préconvergence et convergence de la cavité)
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ainsi que les manifestations d'instabilité visibles de
l'intérieur de la cavité qui en découlent (chutes de
blocs sous l'effet du poids propre, écaillages, effondre-
ment du front et écrasement de la cavité) dépendent
directement ou indirectement de Ia rigidité du noyau
d'avancement;
- dans la troisième phase de la recherche, nous avons
expérimenté qu'il était possible d'utiliser le noyau au
front comme un instrument de stabilisation, en agissant
artificieilement sur la rigidité du noyau pour contrôler
les phénomènes de déformation de la cavité.
Par ailleurs, les résultats de Ia recherche:
- confirment notre opinion que la réponse en déforma-
tion du milieu au cours de l'excavation doit servir de
point de référence principal au projeteur de tunnels, à
plus forte raison parce qu'elle est l'indice de Ia forma-
tion et de Ia position de l'effet de voûte par rapport au
profil d'excavation, autfement dit de la condition de
stabilité atteinte par Ie tunnel;
- soulignent l'importance de tenir sous contrôle la
réponse en déformation du système front de taille-
noyau d'avancement au lieu de se limiter au seul
contrôle de la cavité, dans la mesure où, comme nous
l'avons vu, I'importance des charges agissant à long
terme sur le revêtement dépend également de la rigi-
dité du noyau;
- montrent que la réponse en déformation s'amorce en
amont du front de taille, à Ia hauteur du noyau d'avan-
cement et qu'elle évolue en aval, le long de Ia cavité;
- indiquent clairement l'existence d'un lien direct entre
Ia réponse en déformation du système front de taille-
noyau d'avancement et celle de la cavité, dans le sens
que cette dernière est la conséquence directe de la pre-
mière;
- prouvent qu'en agissant sur la rigidité du noyau
d'avancement par des interventions de protection et de
renforcement, il est possible de contrôler sa déforma-
bilité (extrusion, préconvergence) et par voie de consé-
quence, de contrôler également la réponse en défor-
mation de la cavité (convergence).

En définitive, les résultats de la recherche permet-
tent de considérer le noyau d'avancement comme un
nouvel instrument de stabilisation à court et à long
terme de la cavité. Un instrument dont Ia résistance et
la déformabilité jouent un rôle déterminant dans Ia
mesure où elles peuvent conditionner l'aspect qui doit
préoccuper le plus Ie projeteur de tunnels, c'est-à-dire
le comportement de la cavité à l'arrivée du front de
taille.

C'est pourquoi, il est permis d'affirmer que le proje-
teur de tunnels doit, pour être à même de mettre en
place un projet capable de garantir la stabilité à court et
à long terme de l'ouwage, concentrer toute son atten-
tion sur les phénomènes de contrainte et de déforma-
tion du système front de taille-noyau d'avancement,
c'est-à-dire sur ses conditions de stabilité.

Il s'ensuit que le comportement du système front
de taille-noyau d'avancement peut être adopté
comme point de référence pour une standardisation
des tunnels, avec en plus, l'avantage de constituer un
paramètre conservant sa propre valeur quel que soit
le type de terrain et quelle que soit la situation sta-
tique.

Dans cette optique, Ies trois situations fondamen-
tales de contrainte et de déformation du système front
de taille-noyau d'avancement définissent également les
trois types possibles de comportement de la cavité
(Fig.19):

FRONT STABLE

FRCINT STABLË

A counr rËRMË

cONVERGËNcË DË LA cRvlrÉ

,'nt,
1 !v,.r

FRONT INSTABLE

: : :3iffii:i,?i;: if ;l"i#''-
ÈiËiiiffi Définition des catégories de

comportement en se référant au noyau
du front de taille considéré comme
un instrument de stabilisation.
Definition of the behaviour categories, the
nuclear of the tunnel face beinq considered as a
stabiiisation tool.

- comportement à front stable (catégorie de comporte-
ment A);
- comportement à front stable à court terme (catégorie
de comportement B);

- comportement à front instable (catégorie de compor-
tement C).

Dans la situation à front stable,Ia stabilité globale
du tunnel est pratiquement assurée, même en l'absence
d'interventions de stabilisation. Dans les situations B et
C, les résultats de la recherche indiquent que pour évi-
ter les phénomènes d'instabilité du front et donc de la
cavité, et pour essayer de revenir à une condition à
front stable (A), il faut opérer par des interventions cor-
rectement équilibrées entre le front et la cavité et avec
une intensité appropriée à la situation de contrainte
réelle en fonction des caractérlstiques de résistance et
de déformabilité du milieu.

Si le système front de taille-noyau d'avancement
constitue d'une part le ( voyant lumineux l du com-
portement futur de la cavité et de I'autre, uD instru-
ment de stabilisation dans les mains du projeteur, il
est nécessaire de pousser aux conséquences extrêmes
les connaissances extraordinaires acquises et de
développer, au niveau du projet et au niveau de la
constructior, une approche collant davantage à la
réalité par rapport à celles qui ont été utilisées
jusqu'ici.

L'approche selon l'analyse des déformations contrô-
Iées dans les roches et dans les sols, dont les concepts
et les informations seront illustrés dans une troisième
étude, représente en ce sens la réponse logique et sans
équivoque aux résultats de la recherche.
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Comportement
II'O

hydromecanique
des fractures naturelles
en milieu granitique

Cette communication présente les résultats des essais
hydromécaniques réalisés sur des fractures naturelles
d'un granite. Un dispositif spécifique est présenté,
permettant d'effectuer dans une cellule triaxiale des
essais de cisaillement et de compression sur une fracture
colmatée ou non. Sur plusieurs fractures naturelles, les
essais mécaniques avec différents chargements sont
effectués. Ils sont accompagnés des tests hydrauliques au
gaz ou à l'eau. Ainsi, on obtient les propriétés
mécaniques et hydrauliques des fractures de même que
les paramètres de couplages. Le comportement
mécanique des fractures colmatées du granite est plutôt
linéaire tant que les foactures sont fermées. La
perméabilité hydraulique initiale des fractures colmatées
est du même ordre de grandeur que celle du granite sans
fracture (10-zo m'). Les propriétés hydrauliques changent
significativement lorsque la résistance au cisaillement est
atteinte. L'ouverture hydraulique à l'eau est de l'ordre de
1o prm une fois la fracture rompue par le cisaillement. on
constate que la perméabilité à l'eau des fractures est cinq
fois moins élevée que celle au gaz.

Hydrome chanic al b ehaviour
of natural fractures
in a granite formation

This paper is devoted to the exprimental study of
hydromechanical coupled behaviour of natural fractures. A new
experimental set up is presented allowing to perform shear and
compression test on closed or open discontinuities. The are
submitted to different mechanical loadings accompanied
hydraulic tests using gaz or water at different stress levels. Both
mechanical and hydraulic properties of discontinuities as well as
coupled parameters are obtained. It is found that closed
fractures of granite have a linear mechanical behavior before
their failure. The initial hydraulic permeability of these fractures
is of the same order as that of granite without fracture (10-ro mr).
Significant change in permeability beyond shear strenght is
observed. Hydraulic aperture to water calculated using a cubic
law is about 10 pm after failure of natural fractures. Furthemore
permeability to water is five times less then that to gaz.



E
Introduction

Les formations cristallines figurent parmi les
milieux géologiques étudiés dans nombreux pays pour
le stockage de déchets radioactifs. Comme c'est sou-
vent le cas des massifs cristallins, cette formation géo-
logique est caractérisée par des discontinuités essen-
tiellement colmatées à différentes échelles.

Il convient de noter que dans Ia suite le terme cr frac-
ture r est utilisé pour les discontinuités marquées,
visibles, avec ou sans remplissage. Ces discontinuités
sont étudiées du fait de leur incidence sur l'étanchéité
du milieu géologique, car la matrice granitique a une
résistance élevée et une très faible perméabilité. Ces pro-
priétés sont-elles susceptibles d'être altérées par suite de
sollicitations mécaniques et thermomécaniques ? Cette
question constitue l'objet de I'étude présentée.

Revue bilbiographique: La rugosité des épontes
est une caractéristique importante des fractures. De
nombreux auteurs (Gentier et aI., 1990; Belem et aI.,
1993 ; Hakami et Barton, 1990; Schimittebuhl et al.,
19BB) ont étudié la morphologie des épontes des frac-
tures. Diverses techniques de caractérisation de la
rugosité ont été employées, parmi lesquelles le vario-
gramme et la densité spectrale de puissance consti-
tuent les techniques les plus utilisées. lJne différence
entre les valeurs de la dimension fractale, calculées à
partir de ces deux méthodes, a été remarquée par
Huang et al. (1991), Belem ef aL. (1,993).La simulation de
l'écoulement à partir d'images numériques a été étu-
diée par plusieurs auteurs (Mourzenko et al., 1,995;
Amadei et al., 1994; Brown et al., 1987). Mourzenko a
réalisé des calculs en 3D afin de modéliser l'écoulement
dans une fracture grâce à l'équation de Stokes. L'auteur
précise que la différence de débit entre le résultat d'un
modèle en 2D et celui en 3D est très grande. Par
ailleurs, Didry et Su (1997) ont modélisé les interactions
thermo-hydromécaniques d'une fracture isolée dans un
milieu continu régi par un comportement thermo-élas-
tique. Cetfe étude a permis de hiérarchiser f importance
des différents couplages intervenants.

L'étude expérimentale des fractures a également fait
l'objet de nombreux travaux scientifiques initiés par
Boussinesq (1868). Lomize (1951) (cité par Gale, 1990),
Louis (1969) sont parmi les premiers investigateurs qui
ont proposé des équations concrètes pour l'écoulement
dans une fracture, à partir des données expérimentales.
Des termes de frottement, liés à la rugosité des frac-
tures, sont proposés et introduits dans les expressions
de la perméabilité. Une revue bibliographie approfon-
die sur le comportement hydraulique des fractures a

été présentée par Gale (1990). L'influence de la
contrainte normale au plan de fracture obtenue par
plusieurs auteurs a été analys ée. L'auteur constate une
déviation de la loi cubique sous forte contrainte nor-
male. D'autre part, l'expérience faite par Witherspoon
et al. en 1980 a permis de conclure que la linéarité entre
le débit et la charge hydraulique reste valable lorsque
l'ouverture est supérieure à 4pm. Sibai et al. (1997) ont
dévéloppé un dispositif permettant de mesurer la pres-
sion interstitielle à l'intérieur d'une fracture soumise à

des charges hydraulique et mécanique. La distribution
non linéaire de la pression des pores dans la fracture a

été mise en évidence . La morphologie des fractures
joue un rôle essentiel dans Ia répartition de la pression
des pores.

Il est à noter que les études présentées dans les réfé-
rences sont en général réalisées sur des fractures rom-
pues ou préalablement créées par des essais de trac-
tion (essai Brésilien, par exemple).

Objet de I'étude: Nos études portent sur le com-
portement des discontinuités naturelles colmatées à
l'état initial. Ces fractures ont été prélevées à partir de
sondages dans le granite. Elles présentent une très
faible porosité. Un dispositif spécifique a été développé
et permet d'effectuer des essais de cisaillement et de
compression sur des fractures naturelles. Après une
présentation succincte du dispositif, les résultats expé-
rimentaux sont présentés et analysés. Les couplages
hydromécaniques et Ia différence entre la perméabilité
au gaz et à l'eau mise en évidence permettent de carac-
tériser le comportement hydromécanique des fractures.

-

Dispositif exp ërimenta I

L'étude expérimentale du comportement mé ca-
nique de la fracture se fait, en gén éra\, à partir d'une
machine de cisaillement. Ce type d'essais peut être réa-
lisé sur des discontinuités orientées dans la direction
de l'application du cisaillement. Or, dans notre cas, les
discontinuités sont verticales ou sub-verticales et on
dispose des échantillons cylindriques issus des son-
dages dont le diamètre n'excède pas 90 mm. C'est pour-
quoi, nous avons été amenés à concevoir un autre type
d'essai de cisaillement compatible avec les échantillons
disponibles et l'orientation des fractures. Cet essai
devait en plus permettre d'imposer des sollicitations
thermo-hydromécaniques , ca qui n'est pas en principe
le cas des essais de cisaillement traditionnels. Nous
avons développé une nouvelle méthode pour procéder
à l'essai de cisaillement dans une cellule triaxiale équi-
pée de circuits hydrauliques et de température, en y
apportant certaines modifications. La figure 1 illustre le
principe du dispositif mis au point.

L'éprouvette se présente sous une forme cylin-
drique. Une fracture naturelle (ou créée préalablement
à l'essai) traverse l'axe de l'éprouvette. On ôte 5 mm à
l'une des deux extrémités de chaque moitié de l'éprou-
vette (Fig. 1). De cette façon, on peut admettre un mou-
vement relatif entre les deux épontes des fractures.
L'éprouvette est gainée et ensuite pla cée dans une cel-
lule triaxiale (Fig .2). Le rapprochement des talons,
supérieur et inférieur, crée une contrainte de cisaille-

bague en

demi-cercle

iaquenN

tige

vide

circuits
lique

Ë+i+tt$rii*ti+ri Dispositif de cisaillement à l'intérieur
d'une cellule triaxiale.
Shear test device placed inside a triaxial cell.

extensomètre
circonférentie
I

jauge
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ment sur le plan de la fracture. Comme la force est
décentrée, un mouvement de basculement a tendance à
se produire, rendant l'éprouvette instable. Pour garan-
tir la stabilité de l'éprouvette, quatre tiges en acier sont
fixées sur une des deux moitiés de l'éprouvette, dans
des trous de B mm de diamètre. Ces tiges sont vissées
sur les talons. En conséquence, le mouvement horizon-
tal de la demi-éprouvette hébergeant les tiges est blo-
qué, mais l'autre moitié est libre de son mouvement
horizontal. Sur les deux extrémités, deux bagues en
demi-cercle spéciales ont également été utilisées afin
d'empêcher la pénétration du ftuide de confinement
dans les extrémités de l'éprouvette.

La méthode de cisaillement adoptée permet d'utili-
ser les possibilités offertes par la cellule triaxiale à
haute pression, à savoir: circuits hydrauliques, disposi-
tifs de mise en température (chauffage de la cellule),
pression de confinement (c'est-à-dire la contrainte nor-
male à la fracture), etc.

La cellule (Fig. 2) a été conue et mise au point par
G.3S, et installée sur une presse MTS de 1 500 kN de
grande rigidité (10e N/m). lJn système d'asservissement
hydraulique précis de la pression de confinement a eté
conçu également par G.3S pour cette cellule. Il permet
d'atteindre une pression de 100 MPa.

circuit de

refroidissement

chauffage

éprouvette

copteur
force

cfficults
hydrauliques

iiH..Ëjffi Schéma simplifié de la cellule triaxiale.
Triaxiai cell scheme.

La force axiale peut être complètement indépen-
dante de la pression de confinement. Ainsi, on peut
exercer une contrainte normale au plan de fracture
sans influer sur Ia contrainte de cisaillement.

Les mesures des déformations sont réalisées par
des extensomètres MTS placés volontairement sur
l'éprouvette à l'intérieur de la cellule. L'extensomètre
axial est fixé sur un support permettant de mesurer le
déplacement relatif des épontes, tandis que l'extenso-
mètre circonférentiel entoure le périmètre de l'éprou-
vette par une chaînette, et mesure la variation circonfé-
rentielle de l'éprouvette. Les extensomètres ont une
résolution meilleure que 10-6 en déformation et fonc-
tionnent, sans dérive sous pression élevée (140MPa) et
sous température (200'C).

Par ailleurs, une jauge de déformation a été collée
sur la partie saine de l'éprouvette, permettant ainsi de
mesurer la déformation de la matrice du granite. On en
déduit la déformation circonférentielle, et on obtient
donc la déformation de la fracture.

Il convient de rappeler que les extensomètres doi-
vent être installés sur la gaine, isolant l'échantillon de
l'huile de confinement . La mesure des déformations
locales est perturbée lorsque Ia pression de confine-
ment varie. Par ailleurs, une jaquette très fine se perce
souvent au cours d'un essai qui demande une longue
préparation.

Ainsi, nous sommes contraints d'utiliser une
jaquette relativement épaisse de 1,6 mm (en Viton).
Pour corriger l'effet de la compressibilité de la jaquette,,
nous avons effectué sur une éprouvette en acier des
essais de compression isotrope. Avec l'hypothèse [us-
tifiée) du comportement isotrope de l'éprouvette, nous
pouvons déduire la déformation de la jaquette en se
référant à la déformation axiale. De cette manière, une
correction a été apportée à la déformation circonféren-
tielle . La formule adoptée de correction pour la défor-
mation latérale est un pol5rnôme d'ordr e 2 :

tru, = t"u, * 2,2977.10-5 P - 4,9266.10-B P2

où P étant la pression de confinement en MPa, r',u, étant
la déformation circonférentielle mesurée par I'exïenso-
mètre, sans tenir compte de l'effet de la pression.

La figue 3 illustre les déformations axiale et latérale
(mesurées et corrigées) de l'éprouvette en acier, en
fonction de la pression de confinement pendant un
essai de compression isotrope. La déformation latérale
corrigée pendant la charge a la même pente que celle
de la déformation axiale.
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-

Procéduredes essais
Le montage de l'essai, nous I'avons déjà dit, est rela-

tivement complexe et demande un temps de prépara-
tion relativement long. Pour les fractures naturelles,
I'échantillon se fait rare. II est donc nécessaire d'adop-
ter une méthodologie adaptée permettant de tirer un
maximum d'informations d'un nombre limité d'essais.

Nous avons mis au point une méthodologie consti-
tuée par les étapes de chargement suivantes:

a) Étude de sollicitations normales au plan de frac-
ture et de la perméabilité initiale

Cette étape consiste à soumettre l'éprouvette à diffé-
rentes contraintes normales, en maintenant constante la
contrainte de cisaillement nulle. On effectue la mesure
de la perméabilité à différents niveaux de la contrainte
normale. Dans le cas où Ia perméabilité est très faible, la
seule méthode opérationnelle permetfant de mesurer la
perméabilité de l'éprouvetfe dans un temps relativement
court est une méthode en régime transitoire.

La courbe a contrainte normale-variation de l'ouver-
ture > de la fracture renseigne sur le comportement
mécanique dans le sens normal à la fracture. On peut
déterminer ainsi la raideur normale. A priori, nous ne
pouvons pas exercer une contrainte normale au-delà de
20 MPa, car les deux demi-cercles des bagues anti-
extrusion ont une résistance mécanique limitée et sont
soumis à une traction. L'épaisseur de la bague est aussi
limitée, pour des raisons liées au montage de la jaquetfe.

D Étude du comportement au cisailtement d'une
fracture et de la variation de la perméabilité au gaz

Après un cycle de charge-décharge de la contrainte
normale, une valeur de contrainte normale est imposée
à l'éprouvette. Ensuite, nous imposons aux épontes de
la fracture une vitesse de déplacement relatif. A plu-
sieurs niveaux de contrainte de cisaillement, nous
mesurons la perméabilité. Une décharge est program-
mée avant d'atteindre Ia limite de rupture au cisaille-
ment. IJne fois la résistance au cisaillement atteinte, on
arrête l'application du cisaillement. Dans ce cas, le
débit est suffisant et sa mesure s'avère possible. Alors,
on impose deux pressions différentes aux deux extré-
mités de l'éprouvetfe et on mesure le débit du gaz par
l'intermédiaire d'un débitmètre. Ainsi, oo mesure la
perméabilité au gaz de la fracture. Cette perméabilité
est comparée aux perméabilités à l'eau mesurée dans
la suite de l'essai.

Le comportement au cisaillement de fracture peut
aussi être déterminé par ce trajet de charge.

c) Mesure de la perméabilité à l'eau

Une fois Ia fracture ouverte par cisaillement, oD
mesure la perméabilité à l'eau sous différentes pressions
d'injection ou de pressions de confinement. On s'inté-
resse, à ce stade, aux propriétés hydrauliques d'une frac-
ture naturelle ouverte par chargement mécanique.

-

Analyse des résultats
Trois éprouvettes avec des fractures naturelles plus

ou moins parallèles à l'axe de l'échantillon ont été pré-
parées. Rappelons qu'il est difficile de trouver des frac-
tures naturelles parfaitement parallèles à l'axe de

ffi Caractéristiques géométriques des
fractures naturelles étudiées.
Geometric data of the studied natural fractures.

l'éprouvette. Des corrections sont donc nécessaires
pour étudier Ie comportement de Ia fracture perpendi-
culaire à ce plan. Le tableau I présente les caractéris-
tiques géométriques des fractures étudiées.

m
Com portement hyd ro- méca niq ue
à la compression normale

La figure 4 illustre la courbe de pression de confine-
ment-déformation latérale corrigée de l'éprouvette B
(matrice rocheuse + fracture). La déformation est mesu-
rêe, comme nous l'avons déjà précisé, à l'aide d'un
extensomètre circonférentiel MTS . La pente de la
courbe correspond au rapport E/(l-v), E et v étant le
module d'Young et le coefficient de Poisson respecti-
vement. Pour cette éprouvette, on obtient une valeur de
38 GPa pour la pente.
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0
0,0001 0 -0,0001 -0,0002 -0,0003 -0,0004

Déformation latérale

Déformation latérale de l'éprouvette
(roche + fracture).
Lateral strain of the sample.

Sur la figure 5, est reportée la déformation de la
matice rocheuse en fonction de la pression de confine-
ment. Elle est mesurée par une jauge de déformation.
La pente de la courbe contrainte-déformation est de
100 GPa.

La différence entre les valeurs des modules mesu-
rés s'explique par la présence de Ia fracture qui a un
faible module de compressibilité. Cette différence per-
met de déduire la variation de l'ouverture de la fracture
en fonction de Ia pression de confinement. Celle-ci est
tracée sur la figure 6.

On constate que la fracture naturelle a un compor-
tement linéaire dans le sens perpendiculaire à son plan
jusqu'à20MPa de contrainte normale. La non-linéarité
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observée au début du chargement est liée à l'effet de la
jaquette, et non à la propri été mécanique de la discon-
tinuité . La raideur normale (K") de cette fracture natu-
relle est de 633 GPa/m.

Il s'agit d'une valeur relativement élevée,, qui cor-
respond bien à une fracture colmatée. Comme Ie com-
portement est lin éaire, en Connaissant l'épaisseur de la
fracture, on peut exprimer simplement le module
d'élasticité de cette fracture par la relation ci-dessous :

E-Knxe (1)

avec : e - épaisseur de Ia fracture, [e - 3 mm pour cette
fracture).

On obtient ainsi : E = 1,9 GPa. Le module de rem-
plissage est environ 50 fois moins élevé que celui de la
matrice rocheuse.

Les autres éprouvettes testées manifestent un com-
portement similaire et les modules de remplissage sont
tous de l'ordre de 2 GPa.

Dans la littérature,, oD trouve souvent une expres-
sion non linéaire du comportement normal des frac-
tures ou des joints (Goodman, 1976; Zhao, 1'992). tan-
dis que nous avons trouvé un comportement linéaire.

25 1,5

r,25

I

0,7 5

0,5

0,005 0 -0,005 -0,01 -0,015 -0,02 -0,02

Variation d'ouverture de fracture (mm,

r+ili$$$tt$t$' Variation de l'ouverture de fracture en
fonction de la contrainte normale.
Variation of fracture opening as a function of
normal stress.

La différence peut être due au fait que, dans notre cas,

à la différence des autres, il s'agit de fractures natu-
relles bien colmatées. Le matériau de remplissage
manifeste un comportement élastique linéaire en com-
pression. Par conséquent, le comportement de la frac-
ture est linéaire dans Ia direction normale à son plan.

La perméabilité initiale de la fracture étant faible, la
mesure du débit à ce stade s'avère impossible. Ainsi,
nous avons été amenés à utiliser la méthode dite du
Pulse test.Il s'agit de soumettre I'une des extrémités de
l'éprouvette à une pression de gaz contenu dans un
réservoir à volume constant. Au fur et à mesure de la
pénétration du gaz dans l'éprouvette , la pression du
réservoir diminue. La courbe de décroissance de la
pression dans le réservoir permet de déterminer la per-
méabilité. Le détail de cette méthode a été présenté par
Su en 1,997.

Les figures 7 et B illustrent l'évolution de la pression
du réservoir en fonction du temps. Comme le montre la
figure 7, Ies essais sont effectués à différents niveaux de
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f Pression du réservoir en fonction du
temps pour différentes contraintes
normales (pas de contrainte de
cisaillement).
Pressure in the reservoir as a function of time
for different values of normal stress (without
shear stressJ.

Pression du réservoir en fonction du
temps pour une contrainte normale au
plan de fracture de 20 MPa (pas de
contrainte de cisaillement).
Pressure in the reservoir as a function of time
for a normal stress of 20 MPa (without shear
stress).

69
REVUE FRANÇAISE DE GEOTECHNIQUE

N" 84
3e trimestre 1998

i$ê*.,ï,.qÈ.--



contrainte normale. La pression du réservoir (connecté
au talon inférieur) reste pratiquement constante une
fois que le gaz est injecté.

La légère décroissance de la pression en fonction du
temps (Fig. B) signifie que l'éprouvette (fracture +
matrice rocheuse) n'est pas strictement imperméable.
La perméabilité globale est de l'ordre de 10-20m2 si l'on
compare la courbe avec les abaques numériques éta-
blis par Su en 1997. Cette valeur est proche de celle de
la perméabilité du granite sans fracture. On peut ainsi
conclure que la fracture naturelle colmatée a une per-
méabilité aussi faible que la matrice sans discontinuité.

ffi
Comportement mécanique
des fractures naturelles au cisaillement

Les essais de cisaillement sont effectués avec diffé-
rentes valeurs de contrainte normale maintenue
constante au cours d'un essai. On impose une vitesse
de déplacement relatif des épontes de fracture à l'aide
d'un extensomètre axial. L'ouverture de la fracture est
mesurée avec l'extensomètre circonférentiel. Comme la
pression de confinement est constante pendant l'essai
de cisaillement, la mesure circonférentielle n'est pas
affectée par la pression.

La figure 9 présente la courbe a contrainte de
cisaillement-déplacement relatif des épontes de frac-
ture > pendant un essai de cisaillement sur l'éprou-
vette A, la pression de confinement étant de 5 MPa. On
constate que la discontinuité colmatée a un comporte-
ment linéaire avant sa rupture (pic au cisaillement). La
raideur de cisaillement de cette fracture est de K,
=347 GPa/m.

0,05 0,1 0,15 0,2 0,25
déplocement (mm)

Contrainte de cisaillement en fonction du
déplacement relatif des épontes de la
fracture.
Shear stress versus reiative displacement of
fracture walls.

Sur la figure 10, est reportée l'évolution de l'ouver-
ture de la fracture pendant un essai de cisaillement.
Comme la pression de confinement est constante, toute
variation de déplacement circonférentiel est attribuée
à la variation d'ouverture de la fracture. La dilatance est
très significative. On définit la pente de la courbe de
dilatance qui donne l'angle de dilatance d; nous avons
pour cette fracture : d = 37 o 

.

+i+iit++ïl$lÈ!ti Variation d'ouverture de la fracture
pendant un essai au cisaillement.
Variation of the fracture aperture during a
shear test.

Avant la rupture, la dilatance est relativement faible.
La figure 11 montre qu'il y a eu seulement 7 pm de dila-
tance dans la phase ( élastique ) du cisaillement, soit un
angle de B'.

La transition entre cette faible dilatance (B') de la
phase < élastique r et la dilatance associée au compor-
tement post-rupture se fait au moment de la rupture
(Fig. 11).Il est évident que l'angle de dilatance dewait
tendre vers une valeur nulle quand le déplacement
relatif des épontes devient grand. Il faut signaler que le
déplacement relatif des épontes de fracture obtenu
pendant nos essais de cisaillement est inférieur à 1mm,
valeur probablement trop faible pour permettre
d'atteindre la phase de stabilisation de la dilatance de la
fracture. La rugosité de la fracture a aussi un rôle
important dans la dilatance.

L'angle de dilatance est un paramètre important
intervenant dans le couplage hydromécanique. Il
exprime l'ouverture mécanique de fracture due au
cisaillement.

Le tableau II résume les résultats des essais de
cisaillement sur les trois fractures naturelles étudiées, la
raideur de cisaillement n'apparaît pas très sensible à
l'épaisseur de la fracture.

0,05

0,04

0,03

0,02

0,010 0,02 0,04 0,06 0,09
déplacement relatif des épontes de fracture (mm)

[ïuÈÏÈËï!tÈ$iti+ Dilatance de la fracture pendant la phase
élastique au cisaillement.
Dilatance of the fracture in the elastic phase
during a shear test.
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#t1Ër-!$1*-Ê'-Ê"t[ Résultats des essais de cisaillement.
Results of shear tests.

Comportement hydraulique au gazet à I'eau
des fractu res naturelles soumises
au cisaillement

Au cours de l'essai de cisaillement, des mesures de
perméabilité par la méthode du Pulse test sont effec-
tuées à différents niveaux de cisaillement jusqu'à la
rupture. Nous ne constatons aucune variation signifi-
cative de la conductivité hydraulique de Ia fracture
avant la rupture. Pourtant nous avons observé, grâce à
la mesure à l'extensomètre circonférentiel, qu'il existe
bien des dilatances de la fracture. Ceci s'explique par
Ie fait que cette dilatance (quelques microns) n'est pas
suffisante pour provoquer une percolation significative.

lJne fois Ia fracture rompue, la mesure de la per-
méabilité au gaz montre que tout à fait naturellement
le fluide passe bien à travers la fracture. Sur l'éprou-
vette B, nous avons réalisé des mesures de la perméa-
bilité arr gaz suivies par des mesures à l'eau. Le gaz uti-
lisé était de I'azote. Nous avons mesuré Ie débit du gaz
en contrôlant Ia différence des pressions entre les
talons supérieur et inférieur.

En connaissant le débit et le gradient, il est intéres-
sant de calculer l'ouverture hydraulique de la fracture
qui est un paramètre clé caractérisant les propriétés
hydrauliques des fractures. Pour déterminer cette
ouverture au gaz de fracture, deux hypothèses simplifi-
catrices sont faites, à savoir :

H, t La géométrie de fracture est assimilée à deux
plaques parallèles avec une ouverture uniforlne ;

Hrt Localement, la vitesse moyenne du gaz est régie
par la loi de Poiseuille :

\/- e2 dP
v-

12 tt dx

où : P Ia pression (Pa);

e l'ouverture hydraulique (m);

p Ia viscosité dynamique (Pa s).

Alors, l'équation de la conservation de
régime stationnaire, conduit à la relation

masse en
suivante :

d (pV)-s
dx

e2 dP

12 pr dx

p est la masse volumique de I'azote ; elle est déter-
minée par l'équation d'état :

Pop- _P
Po

po et Po sont respectivement
pression de référence, pour
Po = 0,1 MPa.

Pour une fracture de longueur L avec deux pres-
sions distinctes P, (x = 0) et P, (x = L) imposées respec-
tivement sur les deux extrémiiés, la solution de la pres-
sion s'écrit :

p2 p2

":" x+P?
L

Le flux volumique (m3/s) traversant la fracture est
égal à :

(Pi -Pî)
LD

Le tableau III présente les résultats des mesures de
perméabilité au gaz dans Ia phase post-rupture du com-
portement au cisaillement. On constate que I'ouverture
hydraulique au gaz est de l'ordre de 20 pm quand la
contrainte normale est de 2MPa. Par ailleurs, la varia-
tion du gradient de pression et de la pression d'injection
ne modifie pas significativement l'ouverture hydrau-
lique. Cela signifie que la relation (7) s'applique, et que
les hypothèses prises sont justifiées. L'ouverture méca-
nique à ce stade est de 300 pm. Le rapport entre l'ouver-
ture hydraulique et l'ouverture mécanique est de 0,07.

L'étape suivante consiste à mesurer Ia perméabilité
à I'eau au lieu du gaz . La contrainte normale est main-
tenue à 2 MPa. Le débit est contrôlé par la mesure de
la masse d'eau évacuée par minute. On admet à nou-
veau Ia loi cubique et l'incompressibilité du fluide. Dans
ce cas l'ouverture hydraulique à l'eau peut être déduite
de la relation suivante :

ffi

e3a-
24ytP 

o

avec: D largeur de la fracture.
Donc en connaissant le débit, on peut

l'ouverture hydraulique e :

la masse volumique et la
I'azote Po = 1,1639 kg/m3 et

calculer

t / Z4pPrLa
^- r_-_"-1/ eî-P1'z)D

(2)

(3)

#{' )=o
t1
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i-ïffiTËÈ€*"ÈË Résultats des mesures de la perméabilité av gaz.
Results of permeability measurements to gas.

où : Q est le débit volumique , m3/s, p est la viscosité
dlmamique de I'eau Pa s.

Le tableau IV résume les résultats des mesures de la
perméabilité à l'eau. On constate que l'ouverture hydrau-
lique à I'eau est cinq fois moins importante que celle au
gaz, cetfe dernière est seulement de l'ordre de 4 !rm. Cette
différence est probablement liée aux effets suivants :

- par cisaillement, Ie remplissage de la fracture est
broyé et devient un matériau poreux. Ce matériau, ini-
tialement sec, devient saturé ou partiellement saturé à
l'eau sous l'effet d'injection de l'eau. Les particules de
remplissage peuvent être transportées par l'eau et bou-
cher plus loin les canaux de circulation;
- la taille des pores créés dans la fracture est extrême-
ment petite. Par Ie fait que la taille moléculaire de gaz est
inférieure à celle de l'eau, alors certains canaux sont pro-
bablement inaccessibles à I'eau, mais accessibles av Çaz;
- il est possible qu'il existe des réactions chimiques entre
l'eau et certains minéraux de remplissage. On constate,
après l'essai, que le matériau de remplissage se trans-
forme en une sorte de pâte. Ainsi la circulation de l'eau
peut être bloquée, ce qur a été observé sur une éprouvette.

une analyse diffractométrique aux rayons X sur le
matériau de remplissage broyé par le cisaillement a été
effectuée. Le résultat montre que le remplissage de la
fracture est constitué presque, exclusivement de trois
phases cristallines, le quartz, Ia calcite et un minéral
phylliteux, sans doute Ie chlorite. Des études supplé-
mentaires sont nécessaires pour apprécier l'ampleur
des effets chimiques éventuels.

Èiiu.-È$$i,1-È,1 Résulats des mesures de la perméabilité à
l'eau sur l'éprouvette B.
Results of permeability measurement to gas
obtained on the sample B.

La variation de la pression interstitielle n'a pas
d'influence significative sur l'ouverture hydraulique.
Quand Ia pression d'injection passe de O, gMPa à
1,6 MPa,, le débit augmente proportionnellement, mais
l'ouverture hydraulique déduite reste pratiquement la
même.

Sur l'éprouvette A, l'ouverture hydraulique à l'eau
est de l'ordre 9 pm. Au début de l'essai hydraulique, la
perméabilité de Ia fracture est nulle. La circulation est
bloquée. Il a fallu que l'on modifie la contrainte nor-
male et la pression d'injection pour établir une circula-
tion. On constate que la relation linéaire entre le débit
et la pression d'injection est maintenue, pourvu que la
contrainte normale soit égale à 2 MPa (Fig. 1z).L'aug-
mentation de la pression d'injection n'a pas entraîné
une ouverture hydraulique de Ia fracture. Pourtant
l'extensomètre circonférentiel enregistre une variation
d'ouverture de l'ordre de 20 pm pour une variation de
la pression d'injection de 1MPa. Cela signifie que cette
ouverture mécanique ne s'est pas répercutée sur
I'ouverture hydraulique.

Quand la contrainte normale augmente à 3 MP a, Ia
relation linéaire < débit-pression d'injection > n'est plus
linéaire (Fig. 12).L'augmentation de Ia pression d'injec-
tion entraîne une variation de l'ouverture hydraulique.

Ces différents types du comportement hydraulique
observés sur une même fracture montrent combien le
couplage hydromécanique dans les fractures naturelles
initialement colmatées peut être complexe.

Sn = 3MPa

(.''!

t-l
\aôoL

0
0,4 0,6 0,9 I 1,2 1,4 1,6

Pression d'injection (MPa)

rr-tëffit&--S..è*B$, Relation entre le débit massique et la
pression d'injection (éprouvette A).
Plot of flow rate versus pressure of injection
(sample A).
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Conclusion
Les essais hydromécaniques réalisés sur les discon-

tinuités colmatées du granite ont apporté des résultats
nouveaux et originaux sur le comportement hydrau-
lique et le couplage hydro-mécanique de ce type de
discontinuités.

Le comportement mécanique de ces discontinui-
tés colmatées est linéaire avant la rupture au cisaille-
ment. Le module d'élasticité du matériau de rem-
plissage de ces discontinuités est de l'ordre de
2GPa. La raideur normale des fractures colmatées
varie linéairement avec I'épaisseur de ces disconti-
nuités. La raideur tangentielle des discontinuités
colmatées n'est pas sensible à l'épaisseur et reste
voisine de 400 GPa/m. La rupture des discontinuités
colmatées intervient lorsque le déplacement relatif
des épontes de la fracture atteint 70 à 130 Lrm.
L'angle de dilatance après la rupture est de l'ordre
de 37". Dans la phase avant la rupture, cet angle est
de l'ordre de B'.

,.,,qEfii$.8e!ffi

Cette recherche a

r a di o a ctifs IAI'IDRAI .

La perméabilité initiale des fractures naturelles étu-
diées est très faible. Elle est du même ordre de gran-
deur que celle de Ia matrice rocheuse. Avant la rupture
au cisaillement aucune augmentation significative de la
perméabilité n'est constatée.

La rupture des discontinuités entraîne une augmen-
tation significative de l'ouverture hydraulique. Cette
ouverture est de l'ordre de 10 pm. Le rapport de l'ouver-
ture hydraulique sur l'ouverture mécanique est de
l'ordre de 7 oÂ . La circulation de l'eau dans une fracture
naturelle après rupture est sensiblement liée à la nature
du matériau de remplissage et à l'écrasement de ce
matériau par le cisaillement. La circulation du fluide
peut être bloquée par la présence de petites particules
créées par la rupture. L'ouverture hydraulique à l'eau
des fractures est cinq fois moins élevée que celle au gaz.

L'analyse de la rugosité des fractures naturelles et
de son influence sur le comportement hydraulique des
fractures est en cours et sera compl étée ultérieurement.
lJne autre perspective intéressante est f interprétation
poussée des résultats disponibles à partir d'une modé-
lisation hydro-mécanique couplée, si possible à trois
dimensions.

été entreprise avec le soutien et la collaboration de I'Agence nationale pour Ia gestion des déchets
Qu'elle soil assurée de notre gratitude.
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Yield design applied
to geomaterial cutting
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This paper sets out to determine the maximal loading of a
geomaterial subjected to the action of a cutting tool. The analysis
is conducted within the framework of the yield design theory,
where plane strain conditions are adopted. The Coulomb
criterion is chosen to describe the failure of the material and the
interface is assumed to be governed by the dry friction criterion.
The tool is modeiled as an oriented rigid wedge and its action
can be reduced to a loading defined with three parameters. The
use of yreld design aliows to enclose the boundary of the
extreme loading. We characterize preciseiy this boundary,
giving the complete solution for a certain range of loading
parameters and therefore show, that this boundary is identical
to the one for which the criterion is truncated in tension.
Outside this range of parameters, we only define an enclosing
region in the loading space.

Key words: yield design, geomaterial cutting, three parameters
loading, Coulomb criterion, Coulomb interface, complete
solution.
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Calcul à la rupture appliqué
à la coupe de géomatériaux

Cet article a pour objet l'étude du chargement maximal
d'un géomatériau sollicité par un outil de coupe.
L'analyse est menée en utilisant le formalisme du calcut à
la rupture dans le cadre des déformations planes. Le
critère de Coulomb est choisi comme critère de rupture
du matériau et l'interface est supposée régie par le
critère de frottement sec. L'action du poinçon orienté
rigide idéalisant l'outil peut être réduite à trois
paramètres de chargement. L'utilisation du calcul à la
rupture permet d'encadrer la frontière des chargements
extrêmes dans l'espace des chargements. Nous
caractérisons exactement cette frontière en donnant la
solution complète dans une certaine plage de paramètres
et montrons alors que cette frontière est identique à celle
pour laquelle le critère est tronqué en traction. En
dehors, nous définissons seulement une région
l'encadrant.

Mots clés: calcul à la rupture, coupe de géomatériaux,
chargement à trois paramètres, critère de Coulomb,
interface de Coulomb, solution complète.



E
Introduction

Cette présentation porte sur l'étude de stabilité ou
d'instabilité d'une saignée creusée parallèlement à (Oz),
de hauteur h, chargée par un poinçon incliné frottant.
L'objet de cette présentation est de définir des condi-
tions de rupture du matériau chargé comme tel. Les
applications d'une telle étude concernent la coupe dans
son contexte le plus large, que ce soit Ia taille des
roches (application au forage ou à l'abattage méca-
nique en général) ou le formage des métaux. Nous
orienterons toutefois le travail vers les géomatériaux
afin de cibler plus précisément la terminologie. En
forage pétrolier par exemple,, cette étude permet de
quantifier la sollicitation subie par chaque élément de
coupe d'un outil de type PDC (Polycristalline Diamond
Compact) pour une cinématique donnée. L'intégration
de ces actions élémentaires évalue ainsi Ia résultante au
niveau de l'outil, chargement déterminant pour la
réponse de la structure foreuse.

tt$rltiiÈ*+i*+ Définition du problème.
Statement of the problem.

Le matériau constitutif est homogène et isotrope. La
largeur de la saignée selon (Oz) est supposée grande
devant h afin de se restreindre à un calcul en déforma-
tions planes . L'analyse est menée dans un cadre quasi
statistique pour une configuration géométrique inva-
riante ou suffisamment faible pour ne pas changer la
nature du chargement. Le poids propre étant négligé,
le chargement du système est constitué uniquement
par l'interaction taillant-roche (Fig . 1). Le système est
donc régi par des conditions cinématiques au niveau
du front de coupe,, modélisées par un poinçon orienté,
d'angle de coupe o., supposé infiniment rigide. Le
poinçon se déplace en translation parallèle à (Oy) à la
vitesse V0. La résultante de l'action du taillant est
réduite de manière unique au centre de la saignée
aboutissant ainsi à un chargement à trois paramètres
(N, T, M), éléments de réduction du torseur des efforts
appliqués par le poinçon sur le massif.

En application directe de la théorie du calcul à la
rupture, I'analyse de stabilité de la saignée consiste à
déterminer en fonction des paramètres du système, le
domaine K de chargement potentiellement supportable

par la structure rocheuse dans l'espace (N, T, M) à par-
tir des critères de rupture du matériau.

E
Formalisme du calcul à la rupture

Le critère linéaire de Coulomb est choisi comme cri-
tère de rupture, décrivant assez fidèlement la rupture
de certains géomatériaux. Ce critère utilise deux para-
mètres : Ia cohésion C et l'angle de frottement interne Q.
Fonction des seules contraintes principales pour un
matériau isotrope, il s'écrit dans ce formalisme en tout
point :

f(q) = 01(1 + sinQ) - 03 (t - sinQ) -ZCcos0 < 0 
(1)

avec os S oz ( or

où o < 0 correspond ici à une compression. Le nombre
de traits sous chaque variable s5rmbolise l'ordre du ten-
seur de la grandeur consid érée. Nous supposerons, eD
outre, que la contrainte principale intermédiaire est la
contrainte orthogonale au plan de déformation, ne
l'introduisant pas ainsi explicitement dans le critère de
rupture.

L'interface entre le taillant et la roche est régie par le
critère de frottement sec de Coulomb d'angle V. On
désigne par o la contrainte normale et r, Ia contrainte
de cisaillement sur la facette de contact taillant-roche.
Le critère d'interface s'écrit :

g(r,o)=lrl *otany<0 Q)

En reprenant l'étude tribologique de Wojtanowicz
(1995) appliquée à l'interface entre un taillant de forage
et la roche, V, peu sensible aux roches testées est en
général borné supérieurement par 10" et est donc bien
inférieur aux angles de frottement interne de maintes
roches. Ce coefficient tend de plus à s'abaisser avec la
vitesse et avec la lubrification (engendrée pour Ie
forage par Ia boue). Le critère d'interface est alors uni-
quement conditionné par la loi de frottement sec de
Coulomb.

Explicitons le principe fondamental du calcul à la
rupture en définissant tout d'abord la terminologie. Le
champ de contrainte g est dit compatible avec les cri-
tères de rupture s'il vérifie (1) en tout point du volume
et (2) à l'interface. Un champ est dit Statistiquement
Admissible (SA) s'il vérifie les conditions aux limites sur
les contraintes et les équations de I'équilibre.

Tous les raisonnements que nous trouverons par la
suite sont issus de la proposition logique :

= g SA équilibrant Ie chargement (N, T, M) et com-
patible avec les critères de rupture €+ (N, T, M) € K.

Deux types d'approches sont envisageables pour
encadrer la frontière de K, surface des chargements
extrêmes. L'approche de cette frontière qui définit la
limite de stabilité potentielle du système dans la géo-
métrie fixée peut se construire par l'intérieur ou par
l'extérieur, qui encadre respectivement le domaine par
défaut et par excès. Les deux méthodes sont donc
nécessairement complémentaires, et l'utilisation exclu-
sive d'une des approches est difficilement exploitable.

Historiquement, les premiers résultats concernant
l'encadrement de Ia frontière de K pour ce mode de
chargement sont obtenus dans les années 40 par Mer-
chant (1,944), en application à la coupe des métaux. Ces
travaux en liaison avec l'effort industriel conséquent
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des États-Unis durant la Deuxième Guerre mondiale,
s'inspirent de la méthode du prisme de Coulomb, écrite
à la fin du xvilIe siècle, équivalente à une approche ciné-
matique par bloc rigide. Merchant définit ainsi une pre-
mière borne extérieure (la frontière surfacique de K
dans (N, T, M) est réduite à un point pour M - 0 et en
supposant une hypothèse de glissement à l'interface
taillant roche). L'encadrement de la frontière générale
pour M - 0 (comprenant en particulier celui du point
obtenu par Merchant) est toutefois amélioré dans les
années 70 par Nguyen Minh (1975), utilisant alors la
méthode cinématique des caractéristiques, en s'inspi-
rant du problème du poinçonnement (voir par exemple
Sokolovsky, 1965 ou Pariseau and Fairhurst, 1967). Les
travaux de Lebrun (1978), puis de Sellami s'attachèrent
à élargir Ia méthode du prisme de Coulomb à une
configuration tridimensionnelle. Bien que l'hypothèse
des déformations planes puisse être discutée dans cer-
taines configurations de coupe, l'encadrement de la
frontière de K en déformations planes est un problème
encore largement ouvert jusqu'alors. C'est donc ce
cadre de réflexion que nous choisissons dans cette
étude. Nous montrons que nous pouvons compléter la
frontière cinématique par les caractéristiques par une
approche statique, dans certains cas et donnons une
formulation générale de la surface de chargement
potentiellement supportable ou d'un pavé I'encadrant.

Nous définirons d'abord le domaine de chargement
potentiellement supportable pour M - 0 et I'étendrons
au cas M * 0 par la méthode de la largeur de poinçon
réduite (voir par exemple Salençon et Pecker, 1995).
Nous nous intéressons dans un premier temps à l'enca-
drement par défaut de la frontière de chargement
potentiellement supportable, appelée aussi approche
statique.

-

manière simple, constants par morceaux, ou continus
(par la méthode des caractéristiques).

re
Solution champ constant par morceaux

Les champs de contraintes sont illustrés ici par leurs
axes principaux. Le volume total est partitionné en trois
sous-domaines dont deux en contact avec les surfaces
libres pour lesquels le champ de contrainte est identi-
quement nul (Fig. 2). Le dernier domaine est caracté-
risé par une bande de champ uniforme. Ce champ
atteint le critère de rupture et sa contrainte principale

maieure est nulle. o., égal à ffiË, désigne ici la

résistance à la compression simple. Par construction,
ce champ pourra répondre aux conditions limites sur
la facette de contact OA par détermination de l'orienta-
tion de cette bande. lJn tel champ est solution du pro-
blème si T - o)c- ô > 0. Pour ô > 0, cetfe construction n'est
valable que pour une certaine plage de valeurs de
l'angle de coupe . La recherche d'une frontière pour
ôe [-V,V] avec ce champ impose o.- V > 0. Autrement
dit, si cette dernière condition n'est pas remplie, la
construction ne sera valable que sur une portion du
domaine que nous cherchons à couwir. Le champ de
contrainte construit dans tout le volume, constant par
morceaux, est ainsi statistiquement admissible et com-
patible avec les critères de rupture.

i{(ô) - h 2Ccoso cosô 
cosô

1- sinQ cosoc

T(ô) _ h 2Ccoso cosô sinô 
(3)

1- sinQ coso)c

M=0
Approche statique

ZVt--;
I

XY -----=--

v-tffi-*
I

0
0

.l

o*ffi*-
I

i solution champ constant par morceaux.
Static solution with a discontinuous stress field.

L'objet est d'exhiber un champ de contrainte qui
équilibre le chargement du poinçon, champ qui soit SA
et qui soit compatible avec les critères de rupture . La
méthode générale consiste à diviser le volume de la
structure continue en sous-domaines élémentaires sur
lesquels on définit le champ de contrainte désiré. Ces
champs vont être construits analytiquement de

Le domaine défini par la frontière décrite par les
équations ci-dessous, est alors intérieur à K. Cet enca-
drement de la frontière réelle peut être nettement amé-
lioré pour ô > 0 en utilisant Ia méthode des caractéris-
tiques qui permet de faire varier continûment la
direction des contraintes principales pour un champ
qui atteint le critère en tout point.

æ
Méthode des caractéristiques

On partitionne de même Ie domaine total en sous-
domaines élémentaires (Fig.3). Pour un de ces
domaines (cône de base OE), le champ de contraintes
est partiellement construit à I'aide de la méthode des
caractéristiques. En écrivant les équations de I'équilibre
et le critère de rupture atteint en tout point de la zone
considérée, nous aboutissons à la résolution d'un sys-
tème hyperbolique quasi linéaire aux dérivées par-
tielles. Le long de lignes caractéristiques appelées clas-
siquement o( et P, le système se réduit à une
différentielle ordinaire. La démonstration dans notre
configuration s'inspire largement du problème de la
butée d'une paroi lisse sur un massif plastique pour le
critère de Tresca (Salençon, 1,972), puis étendu au cri-
tère de Coulomb (Salençon, 1973). Des techniques de
prolongement du champ sont décrites par Bishop
(1953) ou Shield (1954) pour le critère de Tresca.

0

'j/

oc

77
REVUE FRANçAISE DE GEOTECHNIQUE

N. g4

3e trimestre 1998



La construction dans tout le domaine s'effectue en
deux temps (Fig. 3). D'abord, le champ de Prandtl de
base OE et d'ouverture Q est prolongé à I'aide de la
méthode de Shield, dont la démonstration est donnée
pour le matériau de Coulomb par Salençon (1973) pour
un domaine de variation d'angle de frottement interne
qui englobe largement le domaine concerné par la plu-
part des roches (0 < 76). Ceci nous définit donc un sec-
teur angulaire d'ouverture 2Ç2 (et fi < o.) à la frontière
duquel le champ de contrainte est identiquement nul.
Le champ de contrainte dans le triangle OAE, d'angle
au sommet o.-Q, est uniforme et continu à Ia frontière
OE. I] est alors possible de compléter ce champ à partir
de la frontière AE, par une bande de champ constant
uniforme, discontinu à la frontière AE, de contrainte
principale majeure nulle. lJn tel champ est compatible
avec le critère de Coulomb si o, ) o., soit 1a condition :

a2otanq.1+sinQ
1- sinô 6)

Cette condition est en général remplie et est
d'autant moins pénalisante que l'angle de frottement
interne est faible. En effet, pour Q = 60o, l'inégalité se
traduit par ç) < 43". Les angles de coupe o. étant rare-
ment supérieurs à 30" (pour le forage par exemple) et
C) < rD., cette dernière condition est donc bien remplie
dans la majorité des cas. N'eût-ce point été le cas, il eût
toujours été possible d'employer de même un champ
de Prandtl prolongé par la méthode de Shield par
exemple pour le cône de base AE. La condition limite
sur la facette OA, donnée par l'angle ô, amène à une
équation transcendante en Ç), qui détermine alors de
manière unique le champ de Prandtl :

sinQ sin (2crl , - 2çù) s2atanQ -
tanô[e2otanQ('] + sinQcos (2crl ,- 2çr))-(1 - sinQ)l = 0 (5)

On en déduit ainsi les paramètres (N(ô), T(ô)) poten-
tiellement supportables par la structure rocheuse et un
nouvel encadrement par défaut de K pour M = 0.

Le cas limite ô = 0 correspondant à la solution clas-
sique du poinçon lisse est donné par : N(0) -

h ttotO 
, , t(1 + sinQ)e2rr,çtanQ _ i, +sinql (T)

cosCIc sin0(1 - sinQ) 
-' 

'

Après avoir élaboré des champs de contrainte SA et
compatibles avec les critères de rupture pour encadrer
par l'intérieur la frontière de rupture dans l'espace (N,
T), nous nous penchons sur son encadrement par
l'extérieur ou approche cinématique.

E
Approche cinématique

re
Présentation générale

La méthode s'appuie sur l'écriture du principe des
puissances virtuelles pour un champ virtuel cinémati-
quement admissible . La présentation générale de la
méthode est donnée par Halphen et Salençon (1987).
Nous la particularisons à notre configuratioo, afin de
mieux cibler la démarche. Pour que l'instabilité du mas-
sif soit certaine, il faut qu'on ait incompatibilité entre
l'équilibre statique sous le chargement (N, T, M) (ou F
et ô pour M - 0) et les capacités de résistance du maté-
riau. La frontière du domaine K est alors approchée par
l'extérieur en écrivant cette incompatibilité.

Le champ virtuel de vitesse V cinématiquement
admissible est choisi identiquement nul pour la zone
complémentaire à Qo (Fig. 4). Pour ce dernier volume, il
est défini par un champ de vitesse de déformation au
sein même de l'élément et par un champ de disconti-
nuité de vitesse V., à f interface taillant roche et le long
de la coupure fictiïe In.

vu

Méthode cinématique.
Kinematic method.

Le principe des travaux virtuels s'écrit pour un
champ de contrainte statistiquement admissible et pour
Ie champ virtuel cinématiquement admissible \{, dans
le repère fixe (Oxyz) :

+%)

N(ô) = h Ccoso 
.2Çrtan@ 

sin(2crl. - 2Q)

cos(ùc 1- sinQ tanô

T(a)- h 
,tt:t9.2crtan@sin(Zcrr,-ztù) (6)

cosoc 1- sinQ

M=0

V
J

--- -.-,r-------->

La recherche d'une frontière pour ôe [-Y, Y] avec ce
champ impose de même (D"-Y > 0.

nl4 + QIA
n14 - ô12

*$u-iïnr ,i*-Ë Approche statique par les
caractéristiques.
Static approach using the characteristics
method.

-\-&

o *d[-,
1

0

t q(x) Q(x) dÇ)o + t [tvtxlt] gtx) t(x) ds
J*o:- :- u Jto'-

*[^ ftvrxlt] gtx) t(x) ds = E (%
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où :n(xl vecteur normal à la surface consid érée,

q (x) champ de vitesse de déformations,

ttV(xlll discontinuité du champ de vitesse à la tra-
versée de OA ou Io.

Introduisons maintenant le concept de puissance
résistante maximale,, à partir des critères de rupture du
géomatériau et de f interface, respectivement f et g.

f(q) < o)

e(o'!) < 0)

Posons maintenant

P(V) - æn (n,ttvll)dS

Nous pouvons ainsi ecrire : cornpatibilité entre
l'équilibre quasi statique sous F et les capacités de
résistance du matériau + F (% + %) < p(V).

La contraposée de cette proposition logique nous
amèneà:E (V"+V")

rocheux est certaine.

Le premier terme correspond à Ia puissance exté-
rieure ; le second terme à la borne supérieure de la
puissance dissipée pour le champ cinématique admis-
sible choisi. C'est ce deuxième terme que nous allons
identifier maintenant, pour différents champs cinéma-
tiques virtuels.

L'expression explicite des puissances maximales
pour f et g, en fonction des paramètres des critères,
peut être trouvée dans Halphen et Salençon (1987) et
est appelée ci-dessous. Vn et V, désignent les compo-
santes respectivement normales et tangentielles de tffill
par rapport à ]a facette définissant l'interface.

læ,(d) = Sup(o:d; f(o) < O)

1",tl,rtvll) -;;rrrirr o n;
I

læo (n,ttvll) = Supfltv]l 'o'o;
lu:

Les notations données dans I'approche statique pour o(

et B sont reprises.
Posons (Vo, Vu), les valeurs algébriques des projec-

tions orthogonalês des vitesses sur les axes tangents à
uetB.

Ce champ vérifie les équations différentielles (appe-
lées équation de Geiringer pour le matériau de Tresca):

| ( \/\
lov" -l v"tanO*4 | oe - o te tong de o
| \ coso/

I r v \
lOV" +l -+*VBtanQ I Oe - 0 le long de F
I - \cosQ )

où 0 est défini par g = (Ox, eo), eo et eu étant les vecteurs
unitaires tangents aux lignes cr et F en un point d'inter-
section des lignes. On a en outre (eo,.B) = n/2 + Q.

Les lignes B étant rectilignes dans la zone OABCD
(qui correspond au domaine Qo), Vu est constante le
long de chacune de ces lignes (et continue à la frontière
OBCD rigide) et est donc nulle dans toute la zone plas-
tique.

Vo est constante le long d'une ligne cr, rectiligne et
est supposée constante sur OA; ainsi dans tout le tri-
angle OAB, Vo est égale à Voo. Les valeurs de Vo dans le
reste de la zone déformée s'obtiennent en exprimant la
continuité de Vo en AB et AC et en respectant les rela-
tions pour les vitesses issues de la relation différentielle.
Dans l'éventail de Prandtl, d'ouverture ç), V_ est
constante le long d'un rayon vecteur et égale à V*,bptanQ
où p angle de rayon vecteur pe [0, ei]. Pour le ôhamp
OCD, Vo est égale à Voo sQtan@.

Un tel champ est cinématiquement admissilcle et annule
f inégalité (B) dans tout le volume. Le calcul de la puissance
PM, lorsqu'elle est finie, amène à Ia même frontière que
dans l'approche statique par les caractéristiques pow ô > 0
mais cetfe fois approchée par l'extérieur. Le raisonnement
est toutefois valable quel gue soit le signe de ô et donne une
frontère cinématique sur tout I'espace recherché.

|. æ,(d)dQ + l r,(n,,[tV]l)ds + |JQ JI JOA

lni (d) - *oo si trd . (d, 
| 
+ lo,l)t-

Iru1(d) - C.cotan@ trQ sinon

In, (r,ttvll) - *oo si t[V]l .n < lttvlllsino
lr-r

lrc, 
(n,tlvll) - C.cotan0 ttvll .n sinon

læo (n,ttvll) - *oo si V'' < V.tanryt'
lrc^(n,ttvll)-0 sinon
Iu

(B)

(e)

(10)

ffi
Méthode cinématique
par les caractéristiques

Nous reprenons le raisonnement présenté par
Nguyen Minh en 1975, exposant la méthode cinéma-
tique par les caractéristiques. Toutefois, nous n'intro-
duisons par la rhéologie en tant que telle dans le rai-
sonnement, et restons ainsi dans le formalisme strict
du calcul à la rupture. L'objet est d'exhiber un mode de
déformation dans tout le volume satisfaisant les condi-
tions aux limites sur les vitesses et permettant de bor-
ner les fonctions n. Le champ de vitesse de déforma-
tions dans Ç)o va maintenant être construit (Fig. 5). Nous
renvoyons le lecteur à Nguyen Minh (197 4) pour I'éla-
boration plus détaillée d'une telle construction et mon-
trons simplement qu'il répond aux exigences requises.

vu

u * c^1. où u >rf

n /4+Q /2-O Vo

Vo : discontinuité de vitesse le long de AB

ixÈ-..-Tih.-È'È--. Champ cinématique par les
caractéristiques.
Construction of the kinematic field usinq the
characteristics method.

vp
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rc
Systàme avec critère tronq ué en traction

La solution est dite complète pour ô > 0 (les deux enca-
drements sont confondus) et nous avons ainsi identifié
exactement une portion de la frontière de K. Le raisonne-
ment effectué précédemment nous permet de surcroît
d'obtenir une information sur la charge de ruine du même
système mais avec un critère de rupture tronqué en trac-
tion. En effef pour un tel système I'approche par l'inté-
rieur est identique car seule l'information en compression
a été utilisée pour la construction du champ de contrainte
désiré. Or le domaine K du système tronqué en traction
est inclus dans celui du système non tronqué que nous
avons traité précédemment (par inclusion du critère de
rupture tronqué dans le critère non tronqué).Lafrontière
de K avec critère de Coulomb tronqué en traction est
donc la même pour ô > 0 que celle identifiée pour le critère
sans troncature. La caractérisation du matériau à Ia trac-
tion, en général peu aisée, n'est donc pas un enjeu majeur
(le problème est bien conditionné) pour cetfe gamme de
paramètres de chargement. Ainsi pour les roches, dont
on sait que la courbe intrinsèque a tendance à s'incurver
dans le domaine de Ia traction, la frontière définie reste
valable dans cetfe configuration de chargement.

rc
Méthode cinématiqu e par bloc rigide

Bien que moins intéressante pour l'encadrement de
K, il nous a paru important de rappeler I'expression de
la frontière obtenue par la méthode cinématique par
bloc rigide, ne serait-ce que pour la situer par rapport à
celle par les caractéristiques. Nous reprenons le rai-
sonnement fondamental explicité en 4.1. en choisissant
un champ cinématique par bloc rigide et une frontière
de glissement rectiligne. En optimisant le paramètre
définissant l'orientation de cette ligne, Ia méthode,
simple d'usage, donne les paramètres de chargement

non potentiellement supportables pour ô-ô+(ù. .n"2

2CcosQ

L'approche statique par champ constant par morceaux
sert donc uniquement de construction à la frontière sta-
tique rectiligne pour ô < 0. L'approche cinématique par
bloc rigide est d'autant moins intéressante par rapport
à l'approche cinématique par les caractéristiques que ô
est petit. Notons que pour o" = yt,I'écart entre les deux
bornes cinématiques s'annuie.

Dans Ia représentation, on a supposé une différence
faible entre crl. et Y, amenant à un écart à peine percep-
tible entre les deux bornes cinématiques pour ô = Y. De
même, or suppose implicitement o. 2 Y (Fig. 6). Pour
o. ( Y, les frontières statique et cinématique par les
caractéristiques sont tronquées pour ôe [crl., Y] et une
autre frontière peut être obtenue par l'appi'oche ciné-
matique par bloc rigide.

N/Ch

.rtilisation de la propiété
de convexité

approche statique
par les

caractéristiques

approche statique par
champ constant

T/Ch

- 
frontière statique - frontière cinématique

Comparaison des différentes approches.
Comparison of the different approaches.

La figure 7 est extraite de la figure 6 plus générale,
le résultat est s5rnthétisé pour M = 0,

II pourrait sans doute être judicieux, afin de dimi-
nuer les incertitudes sur les frontières, notamment
pour ô < 0, de construire des champs de contrainte
désirés de manière numérique, par exemple par la
méthode des éléments finis (Pastor,1978).

frontière statique 
- 

frontière cinématique

$ Encadrement de la frontière des
chargements extrêmes pour M = Q.
Surrounding of the extreme loading boundary
forM=0.

N(ô) = h

T(ô): h

M=0

cosô

sinô

1-sin(Q-ô+r.*1.)

2CcosQ

1-sin(Q-ô+or.)
(11)

E
Repr ésentation graph iq ue

m
CasM=0

Nous représentons graphiquement les frontières
définies dans les chapitres précédents. L'utilisation de
la propriété de convexité du domaine de chargement
potentiellement supportable qui découle elle-même de
Ia propriété de convexité du critère de rupture, permet
de réduire l'incertitude sur la frontière de ce domaine
pour ô < 0, à partir des deux frontières statiques par les,À ^^

O n caractéristiques et par champ constant par morceaux.xll
f ll tI tl tvv
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re
CasM*0

En raison des conditions cinématiques imposées
par la physique du problème, l'approche cinématique
par les caractéristiques reste invariante quel que soit le
moment M. Le poinçon n'ayant qu'un mouvement de
translation, sa rotation virtuelle est nulle dans l'écriture
du principe des puissances virtuelles (présentation
générale de Ia méthode cinématique du 4.1). La puis-
sance extérieure développée par le moment est donc
identiquement nulle, S€ ramenant au calcul pour M - 0.

Méthode statique de la largeur de poinçon réduite

Posons M - Ne où l. | <l/zavec r -h/coso)" et e est
l'excentri crté, grandeur orientée. En utilisant la
méthode de la largeur de poinçon réduite qui consiste à
utiliser les mêmes champs de contrainte précédem-
ment définis sur une portion de la surface de contact
entre le taillant et le géomatériau, la frontière statique à
moment constant se déduit de celle à moment nul par
homothétie de rapport I - 2 | . l/l et de centre o (la
représentation graphique suppose de même o. > y).

frontière statique frontière cinématique

[ï$liÈ.1rg$lu!ffi Encadrement de la frontière de K pour
M ;e 0 - méthode de la largeur de poinçon
réduite.
Surrounding of the K boundary for M + 0 -
reduced width foundation method.

L'écart entre les deux frontières statique et cinématique
est ainsi d'autant plus important que e est grand
(Fig. B).

Méthode statique par champ mixte

Cette méthode améliore la frontière statique
construite par Ia méthode de la largeur de poinçon
réduite pour M < 0 et ô < 0 (de manière moins marquée
pour M > 0 et ô > 0) . La méthode est décrite pour cette

première plage de paramètres et le raisonnement est
similaire dans la deuxième plage. lJne telle famille de
champs est_ définie 'p-ar trois paramètres : ç), y et ho
(Fig.9). C), le paramètre d'ouverture du champ dè
Prandtl, est borné par crl.. La zone 0 est caractéristique
du champ de Prandtl déjà introduit, pour lequel la
contrainte tangentielle le long de la face d'attaque est
nulle. Nous retrouvons le champ défini dans I'approche
statique par champ constant pour la zone 1.

Les valeurs de contraintes normales et tangentielles
le long de la face d'attaque s'écrivent alors :

o0 = -ccosO (O*sinQ)e2QtanQ -1+sinq)- sinQ(l - sinQ) \ t

,î _ _zccosQ 1+ cos?y
\-r4 

-' 1- sinQ 2

.r _ _zccosq sin2y
' 1.- sin0 2

(12)

$*\Ëï-l i*-Ë.-T Approche statiquemixte-M <0-ô<0.
Mixed static approach - M < 0 - ô < 0.

Les deux conditions limites en ô (définissant l'orien-
tation du chargement) et en e (définissant le moment),
fonction des contraintes paramétrées des zones 0 et 1

sur la face d'attaque, se traduisent pâr :

ortanô * xtho,
h

e

h

ortanô *rt-o'otanô

!q!a (o, - o.,) 1

h h 
d o^!q * o. L) cos(ùc

\\Jh 'h)

Pour chaque valeur de ô, la formulation (13) donnant
e, aboutit à une équation transcendante en (y, Q) réso-
lue numériquement. Pour de faibles valeurs de e,le
champ optimal qui vérifie les conditions aux limites est
atteint pour T = Ç), se ramenant à un problème unique-
ment conditionné. Au-delà, la valeur maximale Q = o.
est optimale et l'équation (13) se résout alors en y dans
l'intervalle [0)., n/2]. La figure 10 représente l'analogue
de la figure B mais avec l'amélioration ci-dessus défi-
nie. Quel que soit e négatif, cette frontière est toujours
plus intéressante que celle obtenue par l'approche de la
largeur de poinçon réduite, d'autant plus d'ailleurs que
ô est petit. Le cas M > 0 et ô > 0 s'obtient à partir du cas
précédent en inversant les zones 0 et 1, et en reprenant
Ia méthodologie pour les faibles valeurs de e (T borné
par 0.).

(13)
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Visualisation dans le plan (N, M)

Les figures 11 et L2 représentent l'encadrement de
K dans Ie plan (N, M) à ô constant. Pour ô négatif arbi-
trairement choisi à -Y, nous retrouvons l'accroisse-
ment du domaine pour M < 0, permettant notamment
de nous prononcer de manière plus précise sur le para-
mètre N potentiellement supportable. L'utilisation de la
propriété de convexité de (N, T, M), conservée lorsque

- 
frontière statique frontière cinématique

lg*iitiiiii.rË*i Amélioration de l'encadrement de la
frontièredeKpourM<0.
Improvement of the surrounding of the K
boundaryforM<0.

l'on coupe le domaine K par les plans M = Ne ou
N - Ttanô, permet de surcroît d'améliorer la frontière
recherchée pour M - 0, de manière peu significative il
est wai.

Du fait que la contrainte le long de la face d'attaque
est nécessairement une compression, l'excentricité est
bornée par l'intervalle l-V.z, +U21. Cette condition se tra-
duit pai f inégalité ' IvI < N.l/z. Ainsi, une frontière
cinématique est décrite dans Ie plan de variables adi-
mensionnelles (N/Ch, M/Chz) par les deux droites pas-
sant par I'origine et de coefficient {,/(2 coco.).

- 
f;6ntière statique frontière cinématique

$i$lËirilïiiÈ Encadrement de la frontière de K pour
ô <0.
Surrounding of the K boundary for ô ( 0.

Une autre frontière cinématique (Fig. 12), qui passe
par le point extrême donné par la solution complète,
est parallèle à I'axe des ordonnées. En effet, à ô
constant, la frontière cinématique par les caractéris-
tiques est invariante avec M.

ô:*û

- 
flenlière statique 

- 
frontière cinématique

Encadrement de la frontière de K pour
ô >0.
Surroundinq of the K boundarv for ô ) 0.

ffi
Interprétation dans le cadre
de l'analyse limite

Jusque-là, et c'est la puissance de I'approche, nous
avons établi }a frontière de ruine (connue exactement
ou encadrée), uniquement à partir de considérations
portant sur un critère de rupture en contrainte sans
faire d'hypothèse sur la loi de comportement de la
roche. Autrement dit, sans s'occuper de la rhéologie, la
frontière précédemment définie donnera un majorant
de la frontière de ruine effective de la structure.
L'objectif en coupe étant de détruire la matière, la majo-
ration obtenue va dans le même sens que le dessein
recherché.

Le critère de rupture peut aussi être assimilable
à un critère d'écoulement plastique (bien que le cri-
tère de Coulomb soit rarement associé à ce type de
comportement sauf pour les matériaux pulvérulents
comme le sable) et l'interprétation du précédent cal-
cul en supposant un comportement du géomatériau
éIastoplastique parfait appartient au domaine de
l'analyse limite. On montre que si le matériau étu-
dié admet une loi d'écoulement de type standard (le
potentiel plastique est confondu avec la fonction
s euil de plasticité), oh a unicité du chargement
limite (Mandel, 1966). Deux conséquences impor-
tantes de ce théorème concernent l'indépendance
du chargement limite (chargement de ruine du sys-
tème élastoplastique associé) aux caractéristiques
élastiques du matériau d'une part, et f indépen-
dance de ce chargement limite aux contraintes ini-
tiales. De plus ,Ia solution complète apporte I'infor-
mation supplémentaire suivante: le théorème
d'unicité du champ de contrainte, qui découle du
théorème d'association, dans le plan de déforma-
tion, est applicable dans la zone déformée, moyen-
nant certaines conditions sur la contrainte intermé-
diaire (Mandel, 1965 pour le matériau de Tresca et
le raisonnement est identique pour celui de Cou-
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Conclusion

lomb). Ceci n'entraîne évidemment pas que la solu-
tion complète est unique dans tout le volume car il
est possible de compléter le champ en général de
plusieurs manières.

En réarité,les roches ou sols modélisés par une
surface de charge de type Coulomb ont rarement une
loi d'écoulement standard (Maier, lgTg; Radenkovic,
1961) ainsi que leurs interfaces. Le théorème d'unicité
n'est alors plus valable. La frontière de rupture déter-
minée précédemment donne ainsi une màjoration de
la frontière réelle de ruine élastoplastique, qui
dépend alors du trajet de chargement (Radènkovic,
1961). De plus, les roches à de faibles niveaux de
confinement présentent souvent une fragilité qui
impose la prudence quant à l'interprétation de cette
frontière. Le comportement plus ductile de ces der-
nières sous hautes pressions de confinement justifie
toutefois l'utilisation du formalisme du calcul à 1a rup-
ture.

E
Le calcul à la rupture nous a permis de définir des

frontières des chargements potentiellement admis-

Bishop J.F.W. - < On the complete soiution
to problems of deformation of a plastic-
rigid material >>. Journal of the Mecha-
nics and Physics of Solids, vol . Z, 1953,
p.43-53.

Halphen 8., Saiençon J. - ÉIastoplasticité,
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Lebrun M. - < Étude théorique et expéri-
mentale de l'abattage mécanique ; appli-
cation à 1a conception de machines
d'abattage et de creusement >. Thèse de
docteur-ingénieur, ENSMP, 1gTB.

Maier G., Hueckel T. - < Non associated
and coupled flow rules of elastoplasti-
city for rock-Like materials >. Inf. J.
Rock. Min. Sci. & Geomech.. abstr.,
vol. 16, 1979, p. 77 -92.

Mandel J. - < Sur l'unicité du champ des
contraintes lors de l'équilibre limite
dans un milieu rigide plastique ).
C.R.Ac.Sc., Paris, 261, 1965, p. 35-37.

Mandel J. - Mécanique des milieux conti-
nus, Paris, Gauthier-Villars. 1966.

sibles d'un matériau de Coulomb sollicité par un
poinçon orienté frottant. cette frontière est exacte-
ment connue dans une certaine plage de ces para-
mètres, ayant alors pu confondre la frontière stalique
et cinématique. En dehors de cette configuratiôn,,
l'encadrement se traduit par un domaine dans
l'espace tridimensionnel (N, M, T). La visualisation de
ce domaine est donnée graphiquement par projection
de la région recherchée sur les plans d'excentricité
constante ou d'orientation de chargement constant,
définissant des aires d'incertitude en général d'autant
plus réduites que le moment est faible. Toutefois,
pour T < 0 et M < 0, nous avons pu resserrer l'enca-
drement, en construisant un champ de contrainte par
une méthode mixte (par les caractéristiques et par
une bande uniforme). Les frontières cinématiques
sont importantes lorsque l'on cherche à détruire le
géomatériau, comme c'est le cas dans la coupe , car
elle donne un majorant de la sollicitation réelle allant
dans le même sens que l'objectif désiré. De plus et
bien que ne bénéficiant d'aucune justification mathé-
matique, le champ virtuel ayant permis de construire
la borne cinématique est souvent associé avec le
mécanisme réel observé, permettant au besoin ,ce
faire évoluer cette borne et de décrire le processus
effectif de coupe.
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