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Résum

L’objectif de cette étude est la modélisation du
comportement du sol sous un chargement statique ou
dynamique. Ce travail vise & montrer qu’il est possible de
modéliser le comportement du sol avec un jeu unique de
parametres dans une large gamme de déformation (de
10® & quelques pour-cent) avec une loi élastoplastique.
La modélisation du comportement du sol est faite grace a
une loi élastoplastique, multimécanisme, basée sur le
concept de I'état critique (Hujeux, 1984) [1]. Un
écrouissage cinématicue nous permet de modéliser le
comportement cyclique du matériau,

Apres une présentation de la formulation mathématique
de la loi ainsi que I'écriture des parameétres d’écrouissage
pour les différents mécanismes, nous procéderons a sa
validation sur des résultats d’essais de référence
(Mohkam, 1983) [7].

On montre le réle fondamental des déformations
intermédiaires (10-° & 10-®) dans le comportement des sols
sous un chargement monotone ou cyclique. Cet effet est
justifié par 'augmentation de la pression interstitielle.

Mots clés : loi élastoplastique, chargement cyclique,
écrouissage cinématique, liquéfaction.

Influence of the medium
strains (10 to 10%)
on the liquefaction
phenomenon behaviour

Abstract

The aim of this study is to characterise and to mode! the soil
behavior in static and dynamic conditions. The work included
numerical aspects, in order to demonstrate that is possible to
model the soil behavior in a large range of strains (for 10 to few
percents) with an elastoplastic model using a unique set of
parameters.

The modelling of the soil behavior is performed using an
elastoplastic, multimechanism model, based on the critical state
concept (Hujeux, 1984), [1]. Kinemetic hardening allowed us to
model the material cyclic behavior, We presented a
mathematical formulation of the behavior law and the kinematic
parameters of the different mechanisms.

The study, using in particular the (E/E__, €,) decay curves, was to
propose an approach to determine these parameters, using the
simulation of monotonic test results at small and large strains.
Doing so, we showed the fundamental role of the medium strains
(10" to 10 along monotonic and cyclic loading. We were able to
predict the main phenomena like a pore pressure increase in that
range of strains observed during cyclic loading.

We showed that the model was able to simulate the liquefaction
test performed by Mohkam (1983) [7].

Key words : elastoplatic law, cyclic loading, kinematic
hardening, liquefaction. 3

REVUE FRAMCAISE DE GMMSE

4 mmesire 1908



gy : déformation volumique plastique.

er : vecteur de déformation déviatoire plas-
tique.

Y, : distorsion,

P : pression critique.

P, : est la pression critique initiale.

B : est le module de compressibilité plastique.

e : composantes du tenseur
de déformation.

: composantes du tenseur de contrainte.

K : module élastique volurmnique.

G : module élastique de cisaillement.

Kref : module élastique volumique de référence.

Gref  : module élastique de cisaillement de réfé-
rence.

n : exposant élastique.

Pref  : pression de référence (1 MPa).

Modélisation du domaine plastique
sous une charge monotone

La loi « Hujeux » [1] est une loi multimécanisme avec
un écrouissage cinématique. Trois mécanismes dévia-
toires portés chacun par un plan de 'espace et un
mécanisme isotrope purement volumique. On suppose
que les contraintes s'exercant sur une facette tournant
autour de 'axe K ne produisent que des taux de défor-
mations plasticques planes dans le plan (i, j), perpendi-
culaire & l'axe k.

o
f6.1  Ftat de contrainte dans le plan (i, j)
du mécanisme déviatoire k.
Stress state in the plane (i, j) of the deviatoric
4 mechanism.
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L’état de contrainte et de déformation du méca-
nisme k porté par le plan (i, j) est défini par le centre du
cercle Mohr P, et le vecteur S, dont la norme repré-
sente le rayon.

172

By= T T < ||§*U

S,, et S,, sont les composantes du vecteur S,

O

S = (——)%(U')L Sie ={04),

{E‘ }A = [Elf]L + [-E}_.‘]i. Tk = [{Eﬁ = E_u]a -+ “’l'E.I-J-z]‘l’;E

L'état de déformation dans le mécanisme k est
defini par la déformation volumique plastique ¢ et le
vecteur de déformation déviatoire plastique e ” de com-
posantes e?, ete”,:

s P —p R _gpP P = i
e, =gf-¢ et eF, 2&:{.}.

Le centre du cercle de Mohr [, est porté par I'axe
des allongements relatifs & la distance 1/2 (e P,). Le dia-
meétre y, = || e, || est la distorsion composée d’une rota-
tion d’ensemble et d'une distorsion pure correspondant
a la déformation locale du matériau.

A
R}
m|*m,_l/

Allongement
relatif

fic.2  Etat de déformation dans le plan (i, j)
du mécanisme déviatoire élémentaire K.
Strain state in the plane (i, j) of the elementary
deviatoric mechanism.

Modélisation des mécanismes déviatoires
(K=1,23)

L’évolution de la surface de charge dans l'espace
des contraintes principales est obtenue a partir d'une
transformation de la surface de charge de Cam-Clay
(Roscoe) [8] modulée par le parameétre scalaire « b »,



Pour prendre en compte |'aptitude des sols 4 répondre
a la compression plus qu‘a la traction, ces surfaces res-
tent inscrites dans le polygone représentant le critére
de Mohr-Coulomb.

fiG.3 Surface de charge Fpk associée au critére
de Mohr-Coulomb.
Yield surface Fpk associated with a
Mohr-Coulomb criterion.

Fo =sing.P, [1—blog% J , facteur de frottement

critique, est pris comme un facteur de normalisation, ¢
étant I'angle de frottement a la plasticité parfaite.
La pression critique P_ est donnée par I'expression :

P =P_expBer
dans laquelle B est le module de compressibilité plas-

tique défini dans le plan (e, LogP) et P_, est la pression
critique initiale,

La déformation volumique totale est la somme des
déformations produites par chaque mécanisme :

=3 (e2),

k=1

Dans le plan déviatoire les fonctions-seuils sont des
cercles de rayons r,™ qui évoluent pendant le charge-
ment.

f, = H?k “ ~r fonction-seuil normalisée
Sy=5,fFy
avec un rayon d'écrouissage :

+ T
(a+y"H)™

La loi d’évolution du rayon d’écrouissage est don-
née par:

f;) -]
T'k -—}"k

dr,=A.llor,)
de telle sorte que le module d’écrouissage Hr, ne
dépende que de r,.

2
o, _(t-n)
a, a
)’)est le multiplicateur plastique du mécanisme k et
l(o,r,) est une loi constitutive.

Hy =

La loi d’écoulement de chaque mécanisme s’écrit
par la donnée du vecteur taux de déformation dévia-
toire plastique et du taux de déformation volumique
plastique :

= d
ae::_lk Vi

def =, (v d d
9€, =AWy,

{ (0:ez), =0

pourietj=k

pouri=j=Kk
1(3, &) =hy v

L’hypothése de loi associée dans le plan déviateur
normalisé permet de définir

iod

) Vi
LU
Vi
S
? d "I‘Ju "'I‘[ﬂ V
de! ‘9;1 =% ‘4’31 =l T 2 =M, $ qi
ek! ‘sz W k2
U qk
Sy
dEfk=lkw;;zkk.a.(simp—u]_g(rk]

k

Cette expression est une généralisation de l'expres-
sion de "équation de Roscoe [8].

'V, : fonction caractérisant |'écoulement plastique
volumique.

P, : vecteur définissant la direction de déformation
plastique,

o.: facteur de dilatance permettant de moduler la loi
de Roscoe.

afr,) : fraction du frottement mobilisé.
A, : multiplicateur plastique.

o
[de\p}k =k [‘I’i ]‘M{——w” ;w "}:M sin @ (S*;L] o.alry)

=Xy [sin Q-—-sin{g,.; ), ],a,a(r,_ |

avec (S,, ¥9) le produit scalaire des vecteurs S, et ¥¢,
La plasticité parfaite est bien définie par :

r,=let P=P.
q,=sing.P,
(rpmub Jk = (P
Modélisation du mécanisme isotrope (K = 4)

Le mécanisme de plastification est purement volu-
mique, il est aussi appelé mécanisme de consolidation.
Sa mobilisation est progressive, elle est décrite par
'accroissement de la variable d’écrouissage A 5
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La fonction-seuil s’écrit :

f, =|ﬂ—ﬁ; avec P = %‘Pr

A Chargement
r o
1 seuil isotrope
¢ £ primaire
- A A |
U
e
r=r? 2 ~
T el e <
\ A -
\__: '/"l )P
r=1
P cl.F'G

fiG.4 Evolution de la surface de charge isotrope
sur 'axe isotrope de pression normalisée.
Isotropic vield surface evolution on the
normalized pressure axis.

Les surfaces-seuils de consolidation successives
sont des plans perpendiculaires a 'axe des pressions
normalisées p distants de l'origine de r,™. L'accroisse-
ment de ces rayons d’écrouissage r,™ suit une forme
linéaire en fonction de 'accroissement de la pression
isotrope rapportée a la pression critique.

Le potentiel plastique est associé et le taux de défor-
mation volumique plastique s’écrit comme suit :
ag’, =4, ",
A, est le multiplicateur plastique pour le méca-
nisme4,

(Bie2) =hy-0qf/3=%2, /3

ail

-

3
(a,ef)é SRR D Dy =2,
L F=1

Le module d’écrouissage intrinseque H," est pris de
telle sorte que le module plastique isotrope initial ne
dépende pas de la pression critique P_.

Soit

ol Pa représente la pression atmosphérique.

Le rayon d’écrouissage suit une forme hyperbolique
faisant intervenir un parameétre « ¢ » qui régule la
vitesse de plastification du mécanisme.

ep
o pe gy
<A c+e?

L'évolution du rayon d'écrouissage est la suivante :

2
dr,= w P.de’,
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Modgélisation du domaine plastique
sous une charge cyclique

R
Modélisation des mécanismes déviatoires

Dans le plan déviatoire les fonctions-seuils sont des
cercles de rayon r,™ qui évoluent pendant le charge-
ment.

:
"

fi Py, Si €0, , Dy, 1) = S, (DA = ”kﬁ)

avec un facteur de normalisation : F, = p,F, sin ¢
Les cercles des fonctions-seuils sont tangents entre
eux au point D, avec une normale extérieure n . Dans le

plan déviateur des contraintes on obtient :

En chargement cyclique, les surfaces-seuils sont des
cercles qui croissent par homothétie de centre « o » tra-
duisant l'écrouissage isotrope pour le chargement pri-
maire et se translatent dans le plan déviateur des
contraintes pour traduire I'écrouissage cinématique. La
notion de mémoire du matériau est explicitée dans
I'expression de la surface de charge par la prise en
compte des parametres D, qui représente le dernier
changement de sens de la sollicitation et n, la normale
extérieure en ce point.

fi6.5 Evolution de la surface de charge
du mécanisme déviatoire pour
un chargement cyclique.
Yield surface evolution relative to a deviatoric
mechanism during a cyclic loading.

Apres le premier chargement isotrope on effectue
une décharge. Le mécanisme garde en mémoire le der-
nier point de chargement grace au point de contact D,,
et la normale extérieure au plan n,. Le point de charge
revient a l'intérieur du domaine de chargement pri-
maire, il passe par une phase élasticque avant de mobili-
ser un écrouissage cyclique r<,.

Une fois la décharge effectuée on applique de nou-
veau un déviateur de contrainte. Le mécanisme garde



en mémoire le point de contact D, ainsi que la normale
extérieure n,,. Il passe de nouveau par une phase élas-
tique avant 'de mobiliser un écrouissage cyclique. Le
point de charge reste dans le domaine cyclique tant
qu’il reste a l'intérieur du domaine primaire de charge-
ment. Si le point de charge dépasse le seuil « histo-
rique» de chargement, alors il repousse la limite du
nouveau domaine de chargement primaire.

Skaf Fpk
A

Il

/r” Dk - n,

F

fGc.6 Représentation géométrique des
différentes expressions entrant dans
I’écriture de la fonction de charge
du mécanisme déviatoire pour
un chargement cyclique.
Geometric representation of the different terms
used in yield surface expression of the
deviatoric mechanism relative to a cyclic
loading,

Le rayon d’écrouissage a la méme expression que
dans le cas du chargement monotone avec la possibilité
au parametre « a » de prendre les valeursdea__oua_.

Yy
<1
I,I
(a g i )
La loi d’évolution du rayon d’écrouissage est don-

nee par :
dre, =A, IS, . D,,n)

(1 =1y )2
[#0e +(amto0)al15]]

de telle sorte que le module d’écrouissage H", ne
dépende que de (%

A
Foas Tt aln)

Le choix d'une fonction afr,) permet de reproduire
les phénoménes phy31ques et fixe les domaines du
comportement du mécanisme :

alr)=a_+(a, —aJu(r)
Sirsr,, «(r)=0 e < 10
1
r-m
Sirh,,<r<r aln)= —N_ 105 <e <10
Fonbl — Thys
Sir., a(r)=1 e > 10

& XM=05 ! |
—@— XM=10 ‘

—o— m:zu ?
_.|.._ XM=30 : ;
o4

/
m'/ /l

oo

k]

08

n.n‘f 02 04 08 08 10

1| J—
5

fi6.7  Evolution du mécanisme déviatoire
en fonction de a(r).
Deviatoric mechanism evolution with the a(r))
function.

L'hypothese de loi associée dans le plan déviateur

normalisé permet de définir w9,
S
d Vi =W
3 P =My d g 2 =lk g 9
€2 Vo W 3 V
) gy

[ds"] 1 ] A [‘If ?ﬂ] Xy ‘;ncp—(.s"f'):lj:)

= ?\L[sin P=Sin(@,; )Ja.u(q]

oz.u(rk]

A
Modélisation du mécanisme isotrope

La fonction de charge prend la forme de :

-__'l"l:

=‘f’—(D4 —mrj) 3

Le rayon d’écrouissage prend une expression ana-
logue au cas du chargement monotone :

"

re=r +%
T Cope +€°
€y v

L'évolution du rayon d’écrouissage est hyperbo-
lique :

i 7
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On considére que le potentiel est associé ce qui faci-
lite l'expression du taux de déformation volumique :

{a,.efj)fmq‘am £/3=4%,/3

(arefL = Ayl =, iam_..r;:: A
i=1

L

Matériau utilisé

Le matériau utilise dans ce travail est le sable d'Hos-
tun, constitue de particules principalement angulaires,
dont la courbe granulométrique est présentée dans la
figure ci-dessous. La distribution étendue des grains a
été abtenue par un mélange de 50 % de sable fin et de
50 % de sable moyen. Le poids volumicue des parti-
cules solides est y, = 26,5 kN/m?, I'indice des vides maxi-
mal obtenu este_ = 0,82 et I'indice des vides minimal
este_ =0,53.

min

100
Poids enph

|
80 ]

]
o

1E+2 1E+1 1E+0 TE-1
Diametra en mm

fig.a Courbe granulométrique du sable
d'Hostun.
Grain size distribution of Hostun sand,

Résultats d’'essais monotones

Les résultats des essais drainés et non drainés réali-
sés par Mohkam (1983) [7] serviront de référence pour
la modeélisation du comportement monotone du sable
d’Hostun. On montre ci-apreés les courbes traduisant ce
comportement en condition drainée et non drainée
sous des contraintes de consolidation variables et a
méme densite initiale (e, = 0,73).

Mohkam (1983) [7] a effectué des essais cycliques
non drainés sur le méme matériau. Les résultats de ses
essais de liquéfaction nous ont servi de référence pour
effectuer des simulations avec le modéle présenté. Le
but étant de voir si le modeéle peut prédire correcte-
ment le phénomeéne de liquéfaction.

REVUE FRAMGAJSE DE GEOTECHNIQUE
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Démarche proposée
pour la simulation
des résultats d'essais

Le test de ce jeu pour reproduire le comportement
du sable sous des sollicitations cycliques s’est révelé
inadapté a simuler par exemple le phénomeéne de la
liquéfaction. Cette observation rejoint celle de Hujeux
(1985) [1] et Lassoudiere (1984) [5].

Bien que le comportement monotone est bien
reproduit il faut controéler la variation du module sécant
de déformation dans un domaine non perceptible par
les essais triaxiaux classiques.

En effet, on note une forte variation de la rigidité du
matériau entre quelque 10° et 10 de déformation. Il
est donc recommandé de vérifier le jeu de paramétres
en simulant les courbes (G/G,__y) ou (E/E__ &) qui sont
utilisées en géophysique ou en génie parasismique.

Pour notre part, nous avons a notre disposition la
courbe (E/E__ .e,) présentée par Mohkam (1983) [7]
montrant I"évolution du méme matériau sous des cycles
de chargement sous des déviateurs croissants. On peut
voir dans la figure qui suit la simulation de cette courbe
avec le jeu déja obtenu. On peut noter, qu’en plus de
|'écart important entre les deux courbes, il n'existe
aucune analogie entre leurs évolutions respectives. La
courbe simulée étant concave contrairement a la
courbe expérimentale.

WIS
1 ElEmax|| ||
0.80 Ll 1
[ | i
E | I\ |
| 1| iI
050 i
| il 1|
B i | 1
aao— LU A NI =
—o— Jeufiral | | M
T 1 LU ™ [{I |
1 A s . 5 . N L
020-— o expérience Mokam ;H-: mii lﬂ—JIT-h
T 8 2 £ E =1 A VL
‘_+_leurdaﬁféhstnuaﬁmﬁasssaﬁsm' [ |!',||
0.00 R E S R =
1E6 ES 1E4 €3 €l e

fG.? [Evolution de E/Emax en fonction de la
déformation axiale.
Evolution of the secant modules E/Emax with
strain amplitudes.

Il faut donc corriger le jeu de paramétres pour faire
approcher la courbe simulée de la courbe expérimen-
tale en évitant de trop perturber la simulation du com-
portement monotone.

[ooTR >
Simulation d'essais monotones

On peut voir dans les figures 10, 11, 12 et 13 les
réponses de la simulation numérique en comparaison



aux courbes expérimentales en utilisant le jeu de para-
meétres unicque pour le régime monotone et les courbes
(E/max.g,).

16 Q(100kPa)
14 - 8
i / 1
12 e
I
10 /i |
8/ W |
6 = |
4_
2 ]
6 el %) |
0 5 10 15 20 25 30 35

FG.10  Simulation des courbes effort-
déformation.
Simulation of stress-strain curves.
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FIG.11  Simulation des courbes déformation
volumique-déformation axiale.
Simulation of volumetric strain-axial strain.

el (%)

La figure 11 montre les courbes de variation de
volume - déformation axiale. On peut noter une pre-
miere phase de contractance suivie par une phase de
dilatance. Il y a un compactage plus important dans le
cas ou la contrainte de consolidation est plus grande.

Pour les contraintes plus fortes, c’est-a-dire égales

ou supérieures a 600 kPa, la densification du matériau
est quasiment continue.
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fi6:12  Simulation des courbes effort-
déformation.
Simulation of stress-strain curves.
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f6.13  Simulation des courbes pression
interstitielle-déformation axiale.
Simulation of pore water pressure-axial strain.

Le chemin de contraintes effectives dans le plan (P’-
Q) (figure 20) pour un essai drainé est une droite pente
1/3 et d’équation

PP=QR+P,

Pour les quatre contraintes moyennes initiales, on
peut observer dans un premier temps un déplacement
du chemin de contraintes vers la gauche traduisant le
phénomene de contractance. En régime de compres-
sion, le chemin de contraintes se déplace vers la droite
pour longer une droite de pente Q/P" = 1,24 définissant
une valeur de |'angle effectif de frottement interne ¢ =
31°. Lorsque le déviateur de contrainte est en extension,
la droite a une pente Q/P' =-0,88.

On peut noter I'existence de deux domaines : ['un
contractant inscrit entre les deux demi-droites caracteé-

)
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ristiques et 1'autre dilatant a l'extérieur de ces demi-
droites.

SIMULATION ] | - - EXPERIENCE |

8 |
Q (100 kPa)

6

| |
' |
- ES~ 1
P = 100.200.400 ot 400KPa] P'/(100kPa)

T I
0 2 4 6 8

Chemin de contraintes dans le plan
contrainte moyenne-déviateur de
contrainte,

Stress path in the hydrostatic stress-deviatoric
stress plane.

FG. 14

On peut noter dans cette figure une bonne simula-
tion des résultats expérimentaux, étant donné que cette
simulation prend en compte aussi bien le comporte-
ment drainé que non drainé, ainsi que le comporte-
ment monotone et cyclique.

Simulation d'essais cycliques

Pour vérifier si le modele avec le jeu unique de para-
métres déja obtenu est capable de reproduire le phé-
nomeéne de liguéfaction, nous avons conduit des simu-
lations avec des conditions de chargement et d’état de
contraintes initiales identiques a celles ayant prévalu
clurant I'expérience.

TEST NON DRAINE
Q=100kPa 10 cycles
—  simulation sigma3 =200 kPa
1.5
T Q(100kPd) | | |
1.0 |
0.5 ! =
9 7 |
0.0 / /
4 |
1.0 |
i 81 A0
1.5 (0/)
-10 -6 -2 2 6
FG.15 Simulation de 'essai cyclique courbe
effort-déformation.
Simulation of stress-strain curves of the cyclic
1 O test.
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fic.16  Liquéfaction du sable lache : courbe
effort-déformation : résultat expérimental.
Loose sand liquefaction : experimental results
of stress-strain curves,
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fG. 17 Simulation de I'évolution pression
interstitielle.
Simulation of pore water pressure evolution.
4 :
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fG. 18 Evolution de la pression interstitielle :

résultat expérimental.
Experimental results of pore water pressure
evolution,
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Simulation de la courbe contrainte
moyenne-déviateur de contrainte,
Simulation of hvdrostatic stress-deviatoric
SIress curve
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AG.20. Chemin de contraintes effectives dans le
plan P’-Q : résultat expérimental,
Experimental results of the effective stress path
P-Q.
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Les mouvements de versant
de la Montagne des Piniés
(Drome).

Importance du role

du contexte géologique

P. ANTOINE

‘& I Le graben de Mondorés au pied de la montagne des
P DESVARREUX £ H Pinies présente, sur une superficie trés restreinte, un
’ a ensemble spectaculaire de mouvements de terrains de
A. G]RAUD R typologie trés variée. Parmi ceux-ci, on remarque
e oz | particulierement I'affaissement d’une puissante falaise
Lirigm J calcaire (50 m en une cinquantaine d’années) et deux
BP 53 | importantes coulées boueuses, périodiquement réactivées

38041 Grenoble cedex 9

E. LEROI

dans la méme période. L'origine de ces mouvements ainsi
que les mécanismes de leur mise en place ne peuvent
s’expliquer que par la reconstitution d’une histoire
géologique particulierement complexe appuyée par une

BRGM i auscultation sommaire. L'ensemble fournit un exemple
117 av. de Luminy H remarquable du lien étroit qui existe entre les conditions
13 ille géologiques d'un site et les mécanismes de la
003 Nasse ﬂ déformation gravitaire d’un versant, a une échelle et dans

des conditions d’observation particulierement favorables.

The slope slides at Mont Piniés
(Drome-France).
Importance of the geological context

The Mondorés graben at the foot of Mount Piniés, displays, on a
limited area, a spectacular set of landslides which typology is
much varied. A huge sagging of a thick limestone cliff
(amounting to about 50 m within half a century) and two
important mud flows, periodically reactivated within the same
span of time, are specially worthy of interest. The origin of these
slope movements and their mechanisms of setting could only be
understood through the reconstitution of a particularly complex
geological history and with the help of a succinct monitoring.
The whole offers a remarkable example of the close bonds
which exist between the geological conditions of a site and the
mechanisms of the gravitational deformation of a slope at
particularly favourable scale and observation conditions.

Abstract

13
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Introduction

Les mouvements du versant de la Montagne des
Piniés, situé dans le département de la Drome a 6 km a
'est de Boulc-en-Diois, présentent un certain nombre
de particularités (Fig. 1). Tout d’abord, ils affectent a la
fois des terrains de couverture et le substratum
rocheux constitué de faciés trés divers. Ensuite, ils se
situent dans une zone remarquable sur le plan de la
tectonicue car il s’agit d'un fossé d’effondrement rema-
nié lors de la surrection alpine. Enfin, les mouvements
observés comportent un grand glissement de versant
et des coulées boueuses. Seules ces derniéres ont causé
des inquiétudes entre 1978 et 1986 car elles menacaient
des habitations isolées. Le reste des mouvements
concerne une zone inhabitée.

Un certain nombre d’études et de recherches ont
eté effectuées sur ce site entre 1986 et 1995 dont
I'essentiel a été présenté dans les articles de Malatrait et
Sabatier (1996) et Girault (1997).

A. Malatrait et F. Sabatier ont reconstitué 1’histo-
rique des mouvements, décrit ceux-ci et leur évolution.
Ils ont présenté des hypothéses sur les mécanismes.

F. Girault a décrit les principaux résultats obtenus
dans le cadre d'un contrat de plan Etat-région et d'un
contrat avec la commission des Communautés euro-
péennes (HYCOSI). 1l s’agit essentiellement de mesures
topographiques par visées optiques et mesures GPS, de
comparaison de divers modeéles numeériques de terrain
entre 1972 et 1993, de mesures de déplacements de
balises émettrices repérées par rapport a des satellites
dont les positions sont connues avec exactitude. Mais
les résultats de ces mesures n’ont pas été exploités en
les intégrant au contexte géologique.

L’objet du présent article est d’établir la synthése
des données actuellement disponibles en géologie
(nouvelles observations de terrain) et des principaux
résultats de mesures effectuées dans le cadre du projet
HYCOSL

——
Contexte géologique

m——— ¢
Apercu lithologique

La série statigraphique locale est caractérisée par
une alternance de formations marneuses (« Terres
noires » de la base du Jurassicue supérieur, marnes
«jaunissantes » du Crétacé inférieur, marnes gris-
bleuté de I’Aptien, marnes rouges silto-argileuses de
I’'Oligocéne) et calcaires (Tithonique, Barrémo-Bédou-
lien). Ces derniéres, dont l'épaisseur cumulée atteint
400 4 500 m, se trouvent noyées au sein des marnes
dont I'épaisseur totale est de 'ordre de 2 500 a 3 000 m.

(SRR
Evolution structurale

L’histoire structurale du secteur considéré, poly-
phasée, s’échelonne du Trias au Tertiaire. La superpo-
sition des déformations résultantes, appliquées a un
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FIG. 1 Plan de situation.
Location map.

matériel hétérogéne (alternance de niveaux rigides et
déformables), & produit une structure particuliérement
complexe dont dépendent largement les mouvements
gravitaires récents.

A l'échelle régionale, le régime des déformations est
essentiellement distensif entre le Trias supérieur et le
Jurassique moyen. Cela entraine la formation de bas-
sins subsidents séparées par des seuils.

Du Crétacé supérieur au Tertiaire prédomine, par
contre, un régime compressif :

—avant le Sénonien se forment des plis d’axe sensible-
ment est-ouest témoignant d’un raccourcissement
nord-sud ;

— ces structures plissées sont accentuées a la limite Cre-
tacé-Eoceéne et a I'Eocéne inférieur ;
—au Tertiaire (Oligocéne et surtout Miocene), I'orogeénie
alpine proprement dite (phase de raccourcissement
induisant un serrage sensiblemenl est-ouest) provoque
le rejeu, en chevauchement ou en décrochement,
d’accidents hérités des phases antérieures, lesquels
sont frequemment déformeés. Seuls les accidents les
plus récents (post-Miocéne ?) échappent, a ce type de
deformation.

Dans le secteur étudié (Fig. 2), I'évolution structu-
rale, ramenée a l'essentiel, se traduit par les faits sui-
vants :

a) formation au Crétacé supérieur (avant le Sénonien),
de I'anticlinal de Bonneval d’axe sensiblement est-ouest
et tendance a l'extension dans cette direction ;

b) accentuation de ce pli a la fin du Crétacé supérieur et
au début du Tertiaire. L'aggravation résultante de |'éti-
rement axial est a l'origine de 'individualisation (a
I"échelle régionale) du graben de Mondorés de direc-
tion N 20° environ ; une émersion generale de la zone
se produit alors ;

¢) a I'Oligocéne, la dépression ainsi formée permet le
dépdt de la molasse rouge continentale associant des
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niveaux conglomératiques polygéniques et silto-argi-
leux (ces derniers nettement plus abondants). On
notera que, localement, la présence de la molasse
rouge est une singularité spécifique au graben de Mon-
dorés ;

d) le serrage alpin post-Oligocéne entraine la déforma-
tion des accidents bordiers dy graben (Fig. 2 et 3). Ceux
de la limite ouest sont alors redressés quasiment a la
verticale tandis que ceux de la limite est sont déversés
vers l'ouest (chevauchements). Cette différence d’atti-
tude est bien visible sur la coupe de la figure 8. Elle
peut s’expliquer par un gradient décroissant de la solli-
citation, d'est en ouest, accompagné de bourrage et de
clivages dans les séries marneuses largement prédomi-
hantes au sein du graben ;

€] les phases ultimes de serrage alpin sont responsables
d’un coulissage longitudinal le long du graben de Mon-
dorés (décrochement dextre — Fig. 2) et de I'apparition
de failles verticales a rejet quasiment nul (fractures
sommitales de la Montagne des Piniés délimitant le tas-
sement affectant cette derniére).

N Graben de Mondorés
Molasse oligocéne

; —*= Axe anticlinal

— F1 Faille

<< F2 Faille chevauchante

54 Les Pinigs

Taravel
'--..‘_\
’ Col du T
Mondorés ""‘-\.__ o
~
0 1 km
| I |
Fi
F2
FIG. 2 Schéma structural du secteur.,

Structural sketch of the area.

Description et historique
des mouvement (Fig. 3)

Sur I'ensemble du graben de Mondoreés, 80 % de la
supertficie sont affectés de mouvements de versants.
Cette densité exceptionnelle est 2 I'évidence une consé-
quence des conditions lithologiques et structurales.
Ceci se double en outre d’une diversité typologique
résultant de mécanismes trés différents puisque l'on
observe, étroitement associés : des coulées, un tasse-
ment et des glissements auxquels se surimposent des
écoulemnents localisés et des chutes de blocs.

TN
Les coulées

Celles-ci conférent au site son aspect spectaculaire
par leur volume et leur différence de teinte. La coulée
de Taravel (la plus & I'ouest) est alimentée surtout par la
molasse rouge oligocéne. La coulée de Mondores (la
plus & I'est) est alimentée par les ensembles marneux
sombres des « Terres noires » et de I’Aptien.

k- Taey
Le tassement des Piniés

Un autre trait tout & fait caractéristique du site est
l'existence de falaises hautes d’une cinquantaine de
meétres formant un diédre largement ouvert & I'ouest,
lequel limite, dans cette direction, e sommet des Piniés.
Celui-ci s’est trouvé dégagé récemment par l'affaisse-
ment d’un volumineux coin rocheux (de 'ordre de
Smillions de m?), le tassement des Pinies, constitué de
calcaires de la base du Berriasien, des calcaires du
Tithonique et du Kimmeridgien supérieur et des
marno-calcaires et marnes du Kimmeridgien inférieur.
Les observations détaillées de terrain ne montrent pas
que des matériaux situés plus bas dans la série aient
participé & ce mouvement,

I
Les glissements

L’espace subsistant entre les deux types de mouve-
ments précédents est affecté de glissements formés au
détriment du substratum marneux. Ceux-ci sont la
conséquence des modifications morphologiques
engendrées par le départ des coulées et l"accentuation
du tassement des Piniés. On verra plus loin que ces
glissements peuvent étre rattachés  la partie inférieure
du mouvement d‘ensemble.

L34/
Apercu chronologique

Il convient de souligner que l'essentiel des mouve-
ments ci-dessus s’est développé ou plutét réactive
depuis seulement une cinquantaine d’années comme
€n attestent les photographies aériennes et les témai-
gnages locaux.

Des coulées sont signalées vers 1930 et les photos
de 1948 (les plus anciennes dont nous disposons) mon-
trent bien I'existence de coulées dans les talwegs de
Taravel et de Mondores. Par contre, le tassement deg
Piniés est au stade initial d"une simple crevasse sommi-
tale sans qu’on en connaisse la date d’apparition. Néan-
moins, 'examen attentif de ces photos montre que des
phénomeénes de glissements affectant le substratum
rocheux se sont déja produits dans le passé dans le ver-
sant ouest de la Montagne des Piniés entre la cote
1400m et la cote 1100 m, mais leurs formes sont pas-
sablement estompées.

Entre 1948 et 1977, I'observation des photographies
aériennes (1956, 1971, 1977) réveéle I'absence d'activité
des coulées, attestée par leur végétalisation progres-
sive. On note par contre une individualisation plus mar-
quée du tassement des Piniés.
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FIG. 3 Carte schématique du site.

Schematic map of the site.

L’hiver 1977-1978 est marqué par |’accélération bru-
tale de ce dernier, lequel s"abaisse de plusieurs dizaines
de métres (témoignages locaux). Cette évolution est sui-
vie trés rapidement (mars-avril 1978) d"une réactivation
spectaculaire de la coulée de Taravel laquelle se rap-
proche dangereusement de la ferme du méme nom. On
peut donc noter une certaine concomitance entre
'accentuation du tassement et la réactivation des cou-
lées. Ce processus se poursuit probablement a I'heure
actuelle comme en témoigne la désorganisation pro-
gressive du tassement des Piniés et l'occurrence de
crises en 1985, 1986 et 1991 dans l'activité des coulées.
Celles-ci se produisent généralement au printemps.

Hydrogéologie

L'eau souterraine est présente en relative abon-
dance dans le graben de Mondorés comme en témoi-
gnent le volume des coulées boueuses de Taravel et de
Mondorés ainsi que 'existence de nombreuses sources
pérennes (Fig. 3 et 4).

Cependant, le bassin versant correspondant stricte-
ment au graben est extrémement réduit (de Iordre de
0,5 km?), et son substratum est essentiellement mar-
neux, donc a priori peu permeéable.

En toute hypothése, les quantités d’eau infiltrée
directement depuis la surface du graben sont certaine-
ment peu importantes. On est donc obligé d’envisager
une alimentation plus lointaine & partir d"un bassin ver-
sant plus étendu. En dehors de la molasse rouge, dont
la perméabilité reste néanmoins faible, les seuls aqui-
feres notables sont représentés par les formations cal-
caires, notamment par le Tithonique et le Barrémo-
Bédoulien. De fait, on a observé, sur les limites latérales
du tassement et sur certains plans de fractures, qu'on
recoupe fréquemment des chenaux de type karstique.
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On peut donc admettre que les transferts hydrauliques
sont possibles entre le réservoir calcaire des Pinies et
le graben de Modores via les limites mémes du tasse-
ment.

T. Bogaard (1996) par d’autres types d'investigations
(analyses chimiques des eaux, exploitation des piézo-
metres courts) confirme cette interprétation.

En observant (Fig. 4) la position des sorties d'eau
principales on peut faire deux remarques :

— un grand nombre d’entre elles se situent sur une
ligne de direction N 120°-130° s’élevant du sud-est au
nord-ouest de 1 110 m (Mondorés) a 1 200 m (sous le
Col de Terre rouge). Cette ligne peut représenter la sor-
tie du mouvement principal ;

— la localisation de la zone de départ des deux coulées
de Taravel et Mondores se situe pratiquement sur la
ligne précédente, ce qui tend & montrer que l'eau de
formation des coulées transite par ce mouvement prin-
cipal (Fig. 4).

Enfin, les mesures de pression interstitielle effec-
tuées dans le sondage SD, par des cellules a cordes
vibrantes ont donné les résultats qui ont été résumes
dans le tableau I. On peut préciser que la coulée, au
niveau du sondage SC, voisin, a une épaisseur de 5,5m,
repérée par le cisaillement du tube inclinométrique.

La coupe de ce sondage montre qu’on rencontre les
marnes bleues, rouges et vertes tectonisées de 6,5 m a
25 m. Les trois cellules sont donc implantées dans le
substratum marneux du fossé de Mondores. Elles sont
soigneusement isolées par des bouchons d'argile
expansée. Les deux séries de mesures des 22 et
27 novembre 1994 montrent que toutes ces pressions
sont indicatives d’un seul et méme écoulement dont la
pente est de I'ordre de 13°, c’est-a-dire exactement celle
du terrain naturel. On peut constater deux points qui a
notre avis sont trés importants :

- le remplissage marneux du graben, tout au moins au
niveau du sondage SD., est tres fracturé et sature sur
au moins 25 m d’épaisseur ;

— les quelques mesures de niveau d’eau effectuées
montrent qu’a 'automne 1994 ce dernier est situé entre
2.5 et 3 m de profondeur. Des remontées plus impor-
tantes ne sont pas exclues car 'automne 1994 n'a pas
connu des précipitations exceptionnelles. Par consé-
quent, 'activité des coulées peut étre liée aussi bien aux
quantités d’eau ressortant du glissement principal (sans
influence particuliere de I'hydrogéologie des talwegs)
qu’‘a des remontées du niveau d’eau suffisamment prées
de la surface sous le fond des talwegs. Dans ce second
mécanisme, on peut aboutir a une mobilisation de tout
le fond du talweg sur 4 a 5 m d’épaisseur, sans qu'il y
ait forcément d’activité importante dans le mouvement
d’ensemble.

TaBLEAU| Valeurs de pression d’eau (en m) au-

dessus des cellules du sondage SD1.
Water pressure values above the cells placed in
borehole SD1.

Cellule n*® 10021 10022 9986

Profondeur/TN -6,7m -11,0m -236m

22/11/1994 3,61m 7.75m 19,73 m

27/11/1994 3,56 m 7.64m 19,62 m

21/02/1995 8,06 m
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Implantation de I'auscultation et des reconnaissances.

a. Faille, b. niche d’arrachement, c.- coulée, d. glissement, e. tassement, f. source, g. cible IGN et son

déplacement (28-06-93 a 10-08-95), h. point GPS et son déplacement (06-93 3 04-94), i. balise DORIS,
j- sondage.

Surveying and monitoring network.
a. Fault, b. Main scarp, ¢. Mud flow, d. slide, e. sagging, f, spring, g. IGN targ

et and its moving (28-06-93 to 10-08-95),
h. GPS point and its moving (06-93 to 04-94), . DORIS beacon, j. Borehole.
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Apport des mesures
de déplacements

Parmi les diverses mesures effectuées dans le cadre
du projet HYCOSI, nous retiendrons :

- les mesures topographiques classiques en X, Y, Z sur
7 cibles IGN entre le 20/05/1992 et le 10/08/1995
(5mesures). La cible 6 a été installée mais jamais mesu-
rée ;

— les mesures GPS en X, Y, Z sur 13 points GPS entre
juin 1993 et avril 1994 (4 mesures) ;

— les mesures IGN en X, Y, Z sur deux balises DORIS
les 20/05/1992 et le 12/08/1992.

8 s
Directions de vecteurs de déplacements

Sur la figure 4 on a reporté les directions et modules
des déplacements horizontaux. On s’est heurté a la dif-
ficulté de la non-concordance des dates de mesures sur
les cibles IGN et les points GPS. On a choisi les
périodes suivantes :

— 28/06/1993 au 10/08/1995 pour les cibles IGN,
— juin 1993 a avril 1994 pour les points GPS.

On peut constater sur la figure 5 que les vitesses
moyennes des divers témoins durant ces deux périodes
sont du méme ordre de grandeur. Comme la période
d’observation sur les cibles IGN est 2,5 fois celle des
points GPS, en utilisant une échelle double pour les
déplacements des points GPS par rapport aux cibles
IGN, on obtient des données un peu plus homogénes
qui montrent deux éléments intéressants :

- pour les points placés a I'amont de la ligne des
sources, les divers vecteurs de déplacements sont sen-
siblement paralléles entre eux et de direction N 40°,
donc pratiquement perpendiculaires a la direction de
la famille de fractures N 130-140° dont I'une d’entre
elles controle le tassement sommital. Ceci montre qu'il
s'agit d’'un mouvement profond, commandé par des
discontinuités du massif rocheux ;

- alors qu‘en amont de la ligne de sources les vecteurs
de déplacements pouvaient n'avoir aucun lien avec la
direction des lignes de plus grande pente, en aval il
n'en va pas de méme. Les témoins GPS 8 et 9 ont des
vecteurs de déplacements beaucoup plus proches des
lignes de pente, montrant que dans la bande large de
100 m environ, coincée entre la bordure occidentale du
graben de Mondoreés et l'extrémité du mouvement
principal les déplacements se font dans une direction
N 20°.

Modules des vecteurs de déplacements

Sur la figure 5 on a représenté les valeurs des
modules de divers vecteurs de déplacements

\AX? + Ay® +AZ® toutes directions confondues et on

peut faire d’autres remarques intéressantes :

—si on considére les déplacements de points situés sur
les mémes plans longitudinaux (c’est-a-dire les mémes
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plans verticaux contenant les déplacements) on
constate qu'ils sont semblables, par exemple GPS 6 et
13, GPS 12 et 7, ce qui confirme l'unicité du
mouvement;

- si on considére les déplacements de points situés sur
une méme horizontale, on constate que les vitesses
maximales dans le mouvement principal se trouvent au
centre (témoins GPS 7 et 12). Plus on va vers l'est ou
I'ouest, plus les vitesses diminuent ;

- entre juin 1993 et mars 1994 il n'y a pas eu de coulées
puisque les témoins GPS 1 et 2 n‘ont pas bougé. Or,
pendant ce temps, les mouvements ont été actifs en
partie supérieure (0,70 & 1,36 m de déplacements). Le
point GPS 8 ayant eu néanmoins une activité durant
cette période (1,4 m) on peut conclure que les coulées
s’arrétent plus ou moins haut dans le talweg en fonc-
tion des saisons ;

- les mouvements ne se font pas a vitesse constante
dans le temps mais le petit nombre de mesures ne per-
met pas de déterminer avec précision les fluctuations
de vitesse. Tout au plus, on peut constater que les
vitesses moyennes entre le 12/08/1992 et 28/06/1993
varient de 24 a 36 cm/mois alors qu’elles sont de 'ordre
de 9 cm/mois entre le 28/06/1993 et le 10/08/1995 ;

— les deux balises DORIS (voir leur implantation a la
figure 4) ont été mesurées par I'IGN entre le 20/05 et le
12/08/1992. La balise 2, située & 1 160 m d'altitude, dans
la bande de direction N 20° située sous le Col des
Terres Rouges, s'est déplacée de 1,06 m, donc plus
rapidement que les cibles IGN situées sur le mouve-
ment principal (Fig. 5). Durant la méme période, la
balise 1 s’est déplacée de prés de 47 m, ce qui montre
qu’il y a eu une activité de coulées indubitable. Les
mesures de détail DORIS fournies dans le compte-
rendu HYCOS sont difficile a interpréter. Néanmoins,
il semble que l'essentiel de I'activité des coulées se soit
concentré entre le 16 et le 28/06/1992, a un moment de
précipitations importantes (257 mm en juin 1992 & Cha-
tillon-en-Diois — Fig. 5), On a donc ici un indice objectif
de la concomitance des coulées avec les précipitations
abondantes et une certaine activité du mouvement
principal.

Inclinaison des vecteurs de déplacements

On a reporté sur la coupe géologique synthétique
de la figure 6 les vecteurs de déplacements obtenus sur
les cibles IGN ou les points GPS durant les deux
périodes déja précisées, On donne d’autre part au
tableau II les résultats des mesures planimétriques et
altimétriques obtenus sur tous les points, permettant
de mesurer 'inclinaison des vecteurs de déplacement o
avec I'horizontale.

On remarque que les inclinaisons des vecteurs de
déplacement sont fortes pour les points les plus élevés
(IGN 2, 3, 4, GPS 12) et qu’elles décroissent ensuite pour
devenir horizontale et méme légérement remontantes
(IGN 7 et 8 GPS 4, 6, 7, 8). Le passage entre ces incli-
naisons exirémes semble se faire assez rapidement
puisqu’aux points IGN 5 et GPS 13 I'inclinaison est
encore voisine de 45°.

On peut remarquer également que les inclinaisons
des déplacements de IGN 1 et GPS 11 sont voisines de
30°, ce qui n'est pas conforme au comportement des
points précédents. Enfin, on note que si les déplace-
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FIG. 5 Déplacements cumulés et pluviométrie.

Cumulated shifting and rainfall.

Tasieaull  Déplacements planimétriques et ments de GPS 9 se font sensiblement parallélement au
altimétriques. terrain naturel, il n’en va pas de méme pour le point
Planimetric and altrimetric shift. GPS 8, qui remonte, alors que la pente du terrain 4 son

riolng S voisinage est de 'ordre de 20°, Cette contradiction avec
Femains Perlode & < les autres données sur cette zone n'a pas trouvé pour
I'instant d'explication.
(IGN1) | 27.01.92/2806.93 |  (4,58) (=277 | =31° Sur la figure 6 on a tracé une hypothése de surface
IGN 2 28.06.93/10.08.95 165 _184 | _4g° de mouvement principal prenant en compte les élé-
ments ci-dessus. Le brusque changement de pente de
IGN 3 28.06.93/10.08.95 1,54 -2,00 | -52° la surface de glissement a la verticale du témoin GPS
= = 13 pourrait étre en liaison avec I'existence, en profon-
(IGN4) | 27.01.92/28.06.93 (2,32) (-3,54) | -57 deur, d’une lame de calcaires (flanc inverse du syrclinal
IGN 5 28.06.93/10.08.95 1,29 _134 | —48° Iciisr\;frsé de Mondorés constitué de Barrémo-Bedou-
IGN7 . | 28.06.93/10.08.95 237 -033 | -8 L'essentiel des matériaux participant au mouvement
IGN 8 98.06.93/10.08.95 512 006 90 d’ensemble serait constitue de Jurassique supérieur
(Terres Noires — Sequanien — Kimmeridgien et Titho-
GPS 3 06.93/04.94 0,24 ~-0,057 | —13° nique). La base des mouvements d’ensemble fournirait
— - = - en eau et en materiaux les deux zones de départ de cou-
GPS4 | 06.93/04.94 0.87 ~0024 [ -2° lées de Taravel et Mondorés. La butte de Mondorés,
GPS 5 06.93/04.94 0,56 _044 | -38° large de moins de 100 m a ce niveau, constitue une
butée relativement peu efficace, les terrains la consti-
GPS6 | 06.03/04.04 1,01 +0,017 | +1° tuant étant repoussés par le mouvement d’ensemble
(point GPS 5).
GPS7 06.93/04.94 1,50 +0,092 [ +4°
GPS8 | 06.93/04.94 1,56 +0,085 | +3° ]
GPS9 | 06.93/04.94 0.87 -0322 | -20° svnthése
GES'ID | davest 02 s =9 Les quelques remarques ci-dessus permettent alors
GPS11 | 06.93/04.94 0,97 0544 | —29° de fournir les précisions suivantes sur I'ensemble des
mouyements de la montagne des Piniés.
GPeile | UGRe0n 080 —108 | =58 La réactivation a laquelle on assiste depuis 1948 ne
GPS13 | 06.93/04.94 0,81 —0,774 | - 440 constitue pas le début d'un mouvement car les obser-

vations de terrain et sur photos aériennes montrent ’l Q
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FIG. 6. Coupe géologique interprétative.

a. cible IGN et son déplacement (28-06-93 a 10-08-95), b. point GPS et son déplacement (06-93 a4 04-94).
1. Callovo-oxfordien, 2, Séquanien, 3. Kimmeridgien inférieur. 4. Kimmeridgien supérieur, 5. Tithonique.
6. Berriasien, 7. Valanginien, 8. Hauterivien. 9. Barrémo-Bedoulien, 10. Albo-Aptien, 11. Oligocéne.

Interpreted geotechnical section,

a. IGN target and its moving (28-06-93 to 10-08-95). b. GPS point and its moving (06-93 to 04-84). 1. Callovo-Oxfordian,
2. Sequanian, 3. Lower Kimmeridgian. 4. Upper Kimmeridgian, 5. Tithonian, 6. Berrasian. 7. Valanginian,
8. Hauterivian, 9. Barremo-Bedoulian. 10. Albo-Aptian, 11. Oligocene.

clairement qu’il y avait eu avant cette date d’autres phé-
nomenes d'instabilité.

Il existe une relation entre le mouvement
d’ensemble et les coulées. Ces derniéres prennent nais-
sance précisément a la base du premier et 'eau qui
constitue les coulées provient vraisemblablement, en
grande partie, du mouvement principal. L'alimentation
de ce dernier intéresse un bassin versant plus grand
que le simple bassin topographique du vallon de Terre
Rouge, probablement par des cheminements kars-
tiques dans les formations calcaires du Jurassique
supérieur.

Cependant, les deux mécanismes ne sont pas exac-
tement concomitants puisqu’on a mesuré ces déplace-
ments non négligeables (de 'ordre de 1 4 2 m) du mou-
vement d’ensemble, sans coulées. A l'inverse, on ne
peut exclure des coulées se produisant sans mouve-
ment d’ensemble par remontée du niveau d'eau prés
de la surface. Ce niveau d’eau a été mesuré 2 a 3 fois
seulement a une profondeur de 2,5 a 3 m, et il affecte le
remplissage argileux fissuré du talweg sur 25 m
d’épaisseur.

Le mouvement d’ensemble doit intéresser une
épaisseur de 50 a 100 m de terrains. Ses limites sont
déterminées par des réseaux de discontinuités du Mas-
sif des Piniés, en particulier des plans de fractures de
directions N 10-15° et N 130°. Sa base doit étre consti-
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tuée par une écaille rocheuse résistante, probablement
des calcaires du Barrémo-Bedoulien situés au moins a
50 m de profondeur. Le réle de cette écaille (dont I'exis-
tence n'est gu'une hypothése probable) est trés impor-
tant car elle limite le mouvement d’ensemble dans son
extension en profondeur. En effet, 'essentiel du rem-
plissage du graben a cet endroit est marneux. C'est
I'abondance des marnes qui facilite le mouvement
d’ensemble, mais c’est cette lame qui le maintient dans
les limites acceptables (Fig. 6).

Conclusion

L’étude des mouvements de terrains du versant
ouest de la Montagne des Piniés illustre remarquable-
ment les rapports étroits qui existent entre le contexte
géologique du site et les conditions géotechniques de
stabilité des versants. Il apparait clairement que 1'aus-
cultation seule (Girault F., 1997) ne peut fournir qu‘un
elément de description des phénomeénes, au méme titre
que l'étude géologique de surface (Malatrait A., Saba-
tier F., 1996). 1l est absolument nécessaire de combiner
les deux approches pour espérer comprendre la nature
et l'origine de la déformation des versants. L'intérét du
site de Mondores-Les Piniés réside dans le fait qu'une



histoire des déformations géologiques particuliéerement
riche en événements conduit 4 un modéle de versant
trés complexe. L'établissement de ce dernier ne peut
résulter de la seule approche géologique classique (car-
tographle tres détaillée) car le dessin de la coupe inter-
prétative doit faire la part de trop nombreuses hypo-
théses et laisse certaines quesnons sans réponse. La
présence d’un vestige de flanc inverse du synclinal de
Mondores, rigide, car formé principalement de cal-
caires, fournit un bon exemple. L’analyse de la défor-
mation, par le biais de 'auscultation pourtant sommaire
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qui a été réalisée, conforte cependant ce qui jusque-la
n‘est qu'une hypothése géologique parmi d’autres. Il
est en effet nécessaire qu'un niveau résistant existe a
faible profondeur pour expliquer les variations de plon-
gement des vecteurs déplacement telles qu’elles ont été
mesurées. Ceci montre bien que, dans ce domaine par-
ticulier de la geotechmque (comme dans tous les
autres), il ne faut jamais perdre de vue que la bonne
compréhension de la structure et de I'histoire géolo—
gique d'un site est un prealable indispensable, ce qui
apparait trop souvent ignoré.

des coulées de Boulc-en-Diois (Dréme).
Evolution et mécanismes ». Revue Fran-
caise de Géatechnique, n® 74, 1996, p. 45-

-« Le glissement

1

REVLE FRANCAISE DE GEOTEEFN'%

4 wimesle 1998






T. MESSAS
C. COULET
J. GIELLY
R. AZZOUZ

L2M, IUT A Département
Génie Civil, Lyon 1,

43, bd du 11-Novembre 1918,
69622 Villeurbanne Cedex,
France

Ftude et réalisation
de la boite a plan
de cisaillement vertical

-

esume

R

Afin de représenter le mode réel de rupture lors d’'un
glissement d'un remblai, un essai de cisaillement original
« a plan de cisaillement vertical » a été mis au point. Pour
cela, un appareil a été concu et construit. Les
caractéristiques mécaniques du sol utilisé, obtenues 3
l'aide de cette boite, sont comparées a celles obtenues 2
la boite a plan de cisaillement horizontal. Les déchets de
matiéres plastiques peuvent constituer des nappes de
renforts discontinues pour améliorer les caractéristiques
mécaniques des sols des remblais. Des essais effectués
sur la nouvelle boite de cisaillement ont permis de
gquantifier la résistance a la traction apportée par ces
renforts. Une correspondance a été établie avec les
valeurs obtenues pour des nappes continues.

Study and realization
of a box to plan of vertical shear

Abstract

(L

The real way of rupture during embankment failure was
simulated by an original shear test : test with vertical shear plan.
An apparatus was conceived and built specially for this purpose.
The obtained characteristics of used soils by this new test were
compared with other one; carried out by the direct shear test.
Waste plastic materials can be used as discontinuous
reinforcement layers in order to improve the mechanical
features of embankment soils. Tests were performed on a shear
box machine equipped with a vertical failure plan which closely
represents the real stress fields. These tests were tightly
connected with the values resulting from the study of
continuous layers.
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Introduction

L'étude du renforcement des sols a I'aide de 'essai &
plan de cisaillement horizontal imposé ne modélise pas
fidélement la réalité d'un remblai renforcé, dans lequel
la ligne de glissement se propage du haut vers le bas de
celui-ci (Fig. 1). La direction de la ligne de glissement
est presque perpendiculaire a l'orientation des nappes.

Devant ce probléme, un essai de cisaillement origi-
nal « a plan de cisaillement vertical » a été mis au point.
Un appareil a été concu et construit. Avant d’aborder les
essais de cisaillement des sols renforcés a |'aide de cet
appareil, nous présentons le dispositif d’essais, ainsi que
son utilisation dans le cas des sols sans renforcement.
Dans ces essais, la contrainte tangentielle est maitrisée,
mais la difficulté rencontrée était de savoir comment
mesurer la contrainte normale au plan de cisaillement.
Pour pallier ce handicap, nous avons employé une tech-
nique de mesure qui consiste a utiliser un écran main-
tenu par quatre anneaux dynamomeétriques. Cet écran
est confondu avec le plan de cisaillement. Le systeme a
été testé par plusieurs essais préliminaires.

Afin de confirmer les caractéristiques mécaniques
du sel utilisé, des essais a la boite a plan de cisaillement
horizontal imposé ont été effectués. L'objectif étant de
s’assurer que dans le cas des sols non renforcés, les
deux types d’essais donnent des résultats comparables
(principe d’objectivite).

Par ailleurs, connaissant une augmentation sensible
liée a leur utilisation diversifiée et sans cesse croissante,
les déchets de matiéres plastiques (sacs d’'emballage,
bouteilles...) peuvent étre utilisés comme moyen de
renforcement. En effet, plus de 600 millions de tonnes
de déchets plastiques sont jetés chaque année en
France. Dans le monde, 'accumulation de ces déchets
atteindrait les 100 milliards de tonnes d’ici I'an 2050
[MAES, 1993]. Ces déchets posent de gros problémes:
leur recyclage nécessite des tris minutieux, leur élimi-
nation par incinération causant des dangers irréver-
sibles a 'environnement, et leur mise en décharge est
cotteuse. Le procédé Plasterre (Coulet ef al., 1987) per-
met de valoriser les déchets de plastique souple en les
réeemployant comme structure de renfort pour amélio-
rer les caractéristiques mécaniques des sols de rem-
blais. Les nappes de déchets, régulierement espacées
sur la hauteur du remblai, sont constituées d’éléments
discontinus dont il faut déterminer le comportement.
L'approche expérimentale est abordée avec des essais
comparatifs entre des nappes d’éléments discontinus
et des nappes de feuilles continues. La question qui se
pose avec ce procédé est de savoir comment détermi-
ner la résistance a la traction d'une nappe constituée
d’éléments discontinus de matiéres plastiques. Pour y
répondre, nous avons étudié ce probleme a l'aide
d’essais de cisaillement originaux (& plan de rupture
vertical). Nous examinons l'influence de plusieurs para-
metres : la quantité des morceaux de plastiques par
nappe, la taille des morceaux de plastiques ainsi que
I'influence du mode de fixation, Le but de ces essais est
de faire la liaison entre le renforcement par nappes dis-
continues (qui représente l'application du procédé in
situ), et le renforcement par nappes continues (qui
représente la partie « calcul et dimensionnement des
ouvrages »). Aprés la présentation des résultats ainsi
que de leurs analyses, une interprétation théorique du
gain en cohésion sera effectuée.
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Présentation des matériaux
et du matériel

Ee L)
Matériaux

Le sol utilisé dans notre programme d’essais est une
grave roulée provenant des carrieres de la région lyon-
naise. Pour obtenir une meilleure reproductibilité des
essais, le sol est étuvé pour assurer une teneur en eau
nulle. En effet, la teneur en eau pouvant avoir une certaine
influence sensible sur la cohésion du sol ou la densité
seche il est plus simple de considérer des échantillons secs.

[ — a3
Matieres plastiques

Le renforcement de la grave a été effectué par des
nappes de deux types de déchets :

— feuilles de polyéthyléne translucide de couleur
blanche, de masse surfacique egale a 125 g/m* et d'une
résistance de traction a la rupture de 1,8 kN/m ;

— déchets de matieres plastiques souples constitués
essentiellement de sachets d’emballage.

Description et caractéristiques
de I'appareillage

L'appareillage (Fig. 2) est constitué :
—de la cuve ;
— du systéme de cisaillement ;
- du systeme de chargement vertical du matériau.

La cuve

Les dimensions de la cuve sont: 600 mm de
longueur, 400 mm de largeur, 465 mm de profondeur.
Ses parois sont trés rigides afin que soient supprimées
toutes les vibrations. Les parois latérales sont munies de
deux fentes en leurs milieux pour permettre le passage
de l'inclusion. Afin de visualiser les déplacements a
I'intérieur, la paroi frontale est constituée d’une vitre qui
résiste a la poussée du sol. Pour rassembler les deux
zones (active et passive) du massif lors du glissement de
celui-ci, cette cuve est formée par deux boites de
dimensions identiques (300 mm x 400 mm x 465 mm);
I"'une (boite n° 2] mobile et 'autre (boite n® 1) fixe. Elles
sont supportées par des portiques de grandes rigidités.
La hauteur de ces derniers est suffisante pour installer le
verin qui permet de déplacer la boite n® 2.

Le systeme de cisaillement

Un vérin mécanique d'une capacité de 50 kN, ancré
en position verticale permel de déplacer la boite n® 2.
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fig.1  Glissement d'un remblai.
Embankment sliding.

AG.2 Schéma de principe du dispositif
expérimental de I'essai a plan de
cisaillement vertical.

Diagram of the experimental device of the
vertical plan shearing test.

Pour lI'ensemble de ces essais, la vitesse est de
1 mm/mn. Afin de mesurer l'effort de cisaillement,
nous avons incorporé un anneau dynamométrique
enire le vérin et la boite n® 2. Sur le bord supérieur de
celle-ci, nous avons placé un comparateur de course de
100 mm qui permet de suivre le déplacement vertical.

Le systeme de chargement vertical du matériau

Le systéme de chargement propre est composé de
gueuses supportées par un céable accroché a une tige
de grande rigidité. Cette tige est posée sur I'anneau. Ce
cdernier affiche l'effort normal qui existe sur le plateau
transmettant une charge au sol.

Mise en place d'une manipulation

Aprés avoir déterminé la quantité du gravier 5/12
nécessaire pour former le massif de dimensions : 600 x
400 x 220 mm”® et de densité 1,70 ; nous préparons le
plastique et procédons a la mise en place comme suit :

—remplissage de la cuve : la mise en place du matériau
sol s'effectue par couches de 55 mm que ['on com-
pacte avec une dame carrée de 80 x 80 mm? afin
d’obtenir la densité voulue. Les nappes de plastiques
sont soigneusement intercalées aux emplacements
prévus ;

~ mise en place du systéme de cisaillernent et de charge-
ment ;

— mise en place des comparateurs de mesure de dépla-
cement.

Etude de cisaillement du sol
non renforcé

Détermination de la contrainte normale
au plan de cisaillement grave-grave

Les contraintes normales au plan de cisaillement
sont déterminées comme le montre la figure 3. L'écran
AB est un panneau en duralumin, de dimensions :
465 mm (hauteur] x 396 mm (largeur) x 10 mm (épais-
seur). Son contact avec le massif, de densité p = 1,7, se
fail sur une surface de 220 mm x 396 mm. L'écran est
rendu rugueux grace au collage des grains de gravier
de méme nature. L'écran est suspendu par son som-
met A et soutient un remblai horizontal. Il peut se
déplacer, mais son déplacement ne permet pas a tout le
coin de glissement d’entrer en plasticité parfaite. Il est
maintenu par gquatre anneaux dynamometriques,
L’anneau 5 permet la mesure de la force verticale
(I'effort tangentiel sur I'écran), et donc par la suite celui
de l'inclinaison moyenne des contraintes. Cet anneau
travaille d'abord en traction lors de la mise en charge
du massif, puis en compression pendant le cisaillement.
Les anneaux 2, 3, 4, travaillent en compression et sont
solidaires de la contre-paroi. lls permettent de mesurer
les forces horizontales (efforts normaux sur I'écran). Un
léger jeu subsiste entre I'écran et les autres parois de
la cuve. L'etanchéiié a été obtenue en placant des joints
en plastique. Pendant la construction du massif, apres
la mise en ceuvre de chaque couche suivie de son com-
pactage, on fait une lecture des anneaux. Ceci permet
de suivre I'évolution des efforts transmis par le sol a
I"écran, en fonction de la hauteur du sol, au cours de la
realisation du modele. Les valeurs de ces efforts sont
faibles, étant donné la précision des anneaux et la flexi-
bilité de l"écran qui joue dans le sens de la diminution
de ces efforts. Ensuite, on procéde a la pose des sur-
charges. On constate alors que la transmission ne se
fait qu’'a partir d'un certain seuil de chargement. Ceci
est dl probablement a des effets parasites de contact
entre le gravier et le piston.

Pour mettre |'écran en poussée, on active le vérin
(Fig. 3) en donnant un déplacement de cisaillement de
la boite n® 2 jusqu’a la rupture de I'échantillon du mas-
sif. A chaque millimétre de déplacement, on fait une
lecture des anneaux dynamométriques. L'ensemble des
mesures permet d'avoir I'évolution des efforts sur
I'écran en terme d’intensité, de direction et de point
d’application en fonction des déplacements du massif.
On désigne respectivement par F,, F,, F, et F, les efforts
enregistrés par les anneaux (2, 3, 4 et 5). L'effort résul-
tant F peut étre déterminé en terme de module, de
direction et de position, par les expressions suivantes :

~module |F| =[(F,+F, + F,? + FA"; (1)
— direction par rapport a la normale & I'écran 6 = arctg
FAF,+F,+F); 2) Q 5
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F,+F,

Anneaux (2,3.4)

Anneau pour mesurer q

Comparateur

L Fente

IGueuses

FIG. 3
Diagram of the test of shear gravel-gravel.

Schéma de I'essai de cisaillement grave-grave.

— position par rapport au pied de l'ecran (B) Z, = (F, +
F)Zigy oo + Folg/(Fy + Fy + F). 3)

Pour notre modéle : Z_, =150 mm, Z,, ., =70 mm ;

— par ailleurs, a la profondeur h de I'écran la contrainte
verticale est de : 6, = q,+ P/(L.b) 4)

q,: la surcharge appliquée sur la zone active (demi-
boite n® 2), q,=29,5; 51 ; 69 ; 96) kPa

le poids propre du sol de la zone active est de: P, =
vh.Lb (5)

(v étant le poids spécifique du gravier égal a 17 kN/m?).

Les dimensions de I"échantillon sont: h = 0,22 m ;
b=04m;L=0,30m).

La contrainte normale & l'écran est égale au rapport
de la somme des efforts normaux mesurés par les
anneaux (2, 3 et 4) a la surface de cisaillement (S) :

o=(F,+F,+F)S, (6)
Pendant I'essai, nous avons imposé un déplacement

sur l'écran AB. L'effort tangentiel sur I’écran est
mesuré de deux manieres :

— soit par I'anneau vertical (n° 5) ;

Fs
i i
A
265 ¢ |-|10
X- [ I I ---- —>
; F4 B v E)
80
LR i 8
: 3 o
120 : 5 ?
: N
.V--_ == L
e....396 )
- AG.4 Mesure des efforts sur ’écran.

Measurement in the effort secure screen.
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— soit par l'anneau (n° 1) incorporé entre le vérin et la
boite mobile n® 2.

Le tableau I représente, pour différents cas de char-
gement, les valeurs des contraintes verticales, les
valeurs des contraintes horizontales, et les valeurs
experimentales des coefficients de frottement des
terres au repos, ainsi que les valeurs des coefficients
théoriques déduits de la formule :

K, =[1-2/3 (sing)I[(1 - sing)/(1 + ¢)] (7)
On remarque que les valeurs théoriques de K sont

supérieures aux valeurs expérimentales. Cette diffe-
rence est due a divers facteurs ;

— la flexibilité de |I"écran qui joue dans le sens de la
diminution de la poussée mesurée et par conséquent
du K, experimental ;

— la sensibilité des anneaux dynamométriques ;

— le frottement sur |'écran et les parois latérales, dimi-
nuant V'effort sur I'écran ;

— les incertitudes sur les mesures expérimentales,

La figure 5 représente des courbes caractéristicques
de I'évolution de la contrainte normale en fonction du
déplacement (AL), On constate que pour un déplace-
ment nul, la valeur de la contrainte normale initiale sur
I'écran n’est pas importante. Cela s’explique par la
grande rigidité de i'écran et la faible hauteur du massif.

On remarque une augmentation notable des
contraintes normales dés la mise en mouvement et ce,
pour des déplacements croissants. Ceci se traduit par le
phénomene de dilatance.

Etude du frottement grave-grave

On représente sur la figure 6, 1’évolution de la
contrainte de cisaillement en fonction du déplacement.
On peut noter |'existence de pics trés prononces de
contraintes tangentielles. Les déplacements correspon-
dant a ces pics sont compris entre 20 et 23 mm. La
contrainte de cisaillement a la rupture augmente évi-
demment quand la contrainte normale initiale s’accroit
pour ensuite décroitre jusqu’a atteindre la valeur rési-
duelle. A travers ces essais, deux remarques peuvent
étre formulées :

— la contrainte normale évolue en fonction des déplace-
ments ; cela se traduit par le phénoméne de dilatance.

Afin d'étudier le frottement apparent en isodéplace-
ment, la figure 7 représente la relation t/¢ = flAL) ;

TABLEAU | Valeurs théoriques et expérimentales
des contraintes verticales et normales, et
valeurs des coefficients de frottement
expérimentaux et théoriques des terres au
repos.

Experimental and theoretical values of the
coefficient of the earth at rest.
q (kPa) 29,5 51 69 96
o, (kPa) 8,6 12,5 16 21
o, =q+v*h(kPa) 33.3 54,4 72,7 99,5
Kgsperinenial = 9/ 026 | 023 022 | 021
Kml\corlqur = “‘ —2/3 {Simﬂ]
[(1—sing)/(1 + sing)] 0,37 0,37 0,37 0,37

ap — | —e—q=351kPa

| | —o—-q=69kPa |
——q=96 kPa
_ =t—g=295kPa

AL (mm)

0 5 10 15 20 25 30 35 40 45

fG.s  Evolution de la contrainte normale en
fonction du déplacement.
Evolution of the normal stress versus the
displacement.

W ; . . | ] ——a=25k |
2 — T —=q=69kPn |
7o) ] I __:';2*’&‘_| k“-u,lk_ —4-q=96 T
40 st "m I-“‘f‘"‘ .I'-n
a0 i et Wt“*::kw
N R o O
f'l |
v J’ T [ AL (mm)
[N | | L | |
0 5 10 15 200 25 a0 s 40 45 S0

fic.6 Courbes contraintes de cisaillement-
déplacements (essai de cisaillement grave-
grave).
Curves shear stress-displacement (test of shear
gravel-gravel).
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06 ! | i |
. | [ ——q=957kPa | | ' |
4 T w—q-®9kPa | | i
- | —mq=SlkPa | | | |
12 —*-g= —
~q=29,5 kP | I |

| | | AL (mm) |

0w } !

0 5 10 15 20 25 30 35

#6.7  Evolution du coefficient de frottement
apparent en fonction du déplacement
(influence de la surcharge).

Evolution of the apparent friction
coefficient/versus the displacement (influence
of the normal stress).

—quand la contrainte normale augmente, le coefficient
de frottement apparent diminue. Ce phénomeéne a été
observé par divers chercheurs dans le cas de plan de
cisaillement horizontal.
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Etude comparative des deux types
d'essai de cisaillement
(horizontal et vertical)

Appareillage d'essai
a plan de cisaillement horizontal

Un appareil (une boite) permettant d’effectuer des
essais bien adaptés a notre étude (Fig. 8), a été congu. Il
est composé de deux parties de largeurs et hauteurs
identiques 250 mm et 200 mm respectivement. La par-
tie inférieure, d’'une longueur de 800 mm, est encastrée
au sol. La partie supérieure, d'une longueur de 600 mm,
est longitudinalement mobile ; ceci afin de conserver la
méme surface de cisaillement (de frottement) au cours
de I'essal. Il permet de tester ainsi des sols a grosse gra-
nulométrie [(D__ < L/6 = 100 mm), Collios f1981}] ou
d'apres le crltere de Kerisel (1972) L. > 20D = cote
de la boite, et D_, = diamétre maximal E}es grains.
Cette boite est donc bien plus grande que les boites de
Casagrande classiques. De ce fait, I'influence des bords
de la boite est diminuée. On peut expérimenter le maté-
riau sol + renforcement tel qu’utilisé in situ. La demi-
boite supérieure est animée d’une vitesse constante et
égale & 1 mm/mn, et ceci pour tous les essais. La trac-
tion est exercée par un vérin mécanique d’une capacité
de 50 kN. A I'avant, est placé le comparateur (de course
100 mm) qui permet de suivre le déplacement longitu-
dinal. Un dynamometre intercalé entre le vérin et la
boite permet d’effectuer la mesure des efforts de
cisaillement. Le chargement vertical est réalisé au
moyen de gueuses de poids différents (103, 210 kg...)
posées sur un plateau muni d’un piston de section rec-
tangulaire afin de transmettre la charge verticale dont
la valeur est fonction du nombre de gueuses posées.

TABLEAU Il

! Gueuses de chargement

2 Plateau de chargement

: Demi-baire supdriesre (600 mm x 250 mm x 200 mm)
 Demi-batte inférteure (800 mm x 250 mm x 200 mm)
+ Comparareur

+ Anngau dynamamdtrique

* Vérin mécanigue

fIG.8 Schéma descriptif de I'appareil grand
modéle de cisaillement.
Diagram of the experimental device of the
horizontal plan shearing test.
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Avantages et inconvénients
des deux types d'essais de cisaillement

La boite a plan de cisaillement horizontal est égale-
ment appelée boite de cisaillernent direct du fait de sa
facilité de préparation et de fonctionnement. Cet essai
reste 'essai classique le plus simple a utiliser. Toutes
ces facilités permettent d’étudier et de contréler les dif-
férents facteurs. Cependant, la boite & plan de cisaille-
ment vertical est préféré, du fait de sa représentation
de la réalité lors d’un glissement de terrain. Le tableau I
indique les avantages et les inconvénients de chaque
type d'essai.

Dans le cas de cisaillement du sol renforcé, I'essai &
plan de cisaillement vertical est préféré, vu la facilité de
mise en ceuvre des nappes discontinues avec une cer-
taine surface de recouvrement entre les éléments voi-
sins, et l'assurance de bon ancrage des nappes conti-
nues.

Avantages et inconvénients de chaque type d’essai de cisaillement (sol seul).

Advantages and disadvantages of each type shearing test.

Type de plan de cisaillement Avantages Inconvénients
Horizontal * Procédure d’essai simple * Ne modélise pas la rupture des sols renforcés
* Surface de cisaillement constante * Concentration de contraintes aux bords
* Préparation simple * Difficulté d’étudier le cisaillement des sols ren-
forcés par nappes continues ou discontinues
* Contrainte normale (g) constante
Vertical * Modelise mieux la rupture * Systeme et procedure d'essal complexe
des sols renforcés
* Assurance du recouvrement * Préparation d’essai lourde
entre nappes discontinues
* Bon ancrage des nappes continues * Surface de cisaillemnent variable
* Controle les conditions * Concentration de contraintes aux bords
aux extrémités de la nappe
9 8 * Contrainte normale (o) variable
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Courbes contrainte
de cisaillement-déplacement

Les résultats obtenus peuvent se distinguer les uns
des autres par l'allure des courbes expérimentales
(Fig.9). La présence de pics, en terme de contrainte de
cisaillement, est & noter a AL compris entre 16 et 25 mm
dans le cas de cisaillement a plan de rupture horizontal,
et entre 20 et 23 mm dans le cas d'un essai & plan de
cisaillement vertical. Dans celui-ci, on empéche toute
variation de velume au cours du cisaillement de
I"échantillon ce qui a pour conséquence de produire
des contraintes de cisaillement trés élevées. Ceci est dii
au fait que le gravier au voisinage du plan de cisaille-
ment a tendance a se déliter mais s’en trouve empéché
par le gravier constituant les deux blocs. Par consé-
quent, la contrainte normale augmente beaucoup et
permet 'existence de trés grandes contraintes de
cisaillement. Au début, pour l’essai a4 plan de rupture
horizontal, le gonflement de I’échantillon provoque un
soulevement de la boite supérieure, puis d’un écoule-
ment de grains de faibles diameétres. La contrainte de
cisaillement a la rupture augmente quand la contrainte
normale initiale s’accroit. Il est a noter que la contrainte
de cisaillement décroit par la suite jusqu’a atteindre la
valeur résiduelle.

Analyse en isodéplacement

Afin de suivre 'évolution des caractéristiques méca-
niques tout au long de chaque déplacement, une ana-
lyse par les courbes intrinseques d'isodéplacement a

eté effectuée de la méme maniére que I'analyse en iso-
déformation selon la définition donnée par Long (1972).
Les onze valeurs suivantes du déplacement AL ont été
prises: 1, 3, 5, 8, 12, 15, 20, 24, 27, 30 et 35 mm.

Les figures 10 et 11, représentent les droites des
courbes intrinséques qui correspondent a chaque
déplacement donné pour les essais a plan de cisaille-
ment vertical et horizontal. L'axe des abscisses peut
étre considéré comme la courbe intrinséque d’isodé-
placement correspondant a un déplacement nul. Dans
le plan (o, 1), on constate que la pente des droites aug-
mente graduellement avec le déplacement AL. Dés que
le déplacement atteint environ 8 mm, la pente de ces
droites ne varie pratiquement plus. L'intersection des
droites d'isodéplacements coupe 'axe des contraintes
tangentielles en un point d’ordonnée 2,5 kPa, ce qui
montre que la cohesion naturelle de notre matériau est
négligeable. Les pentes de ces droites représentent
I'angle de frottement interne ¢. Le tableau 11l donne les
valeurs de l'angle de frottement interne correspondant
au déplacement,

La figure 12 montre 1'évolution de I'angle de frotte-
ment interne en fonction du déplacement. Ces courbes
représentent trois zones de déplacement :

—la premiére zone : pour AL allant de 0 4 10 mm, I'angle
de frottement lnterue augimente sensiblement. A 5 mm
de déplacement, il atteint environ 90 % de sa valeur
maximale ;

- la deuxiéme zone : pour AL allant de 10 4 15 mm,
I'angle de frottement interne ¢ augmente lentement :
—la troisieme zone : pour AL supérieur & 15 mm, I'angle
de frottement ¢ se stabilise avec quelquefois une dimi-
nution de celui-ci.

Cette approche en isodéplacement, permet d’obser-

—o— Cisaillement horizontal (Sigma = 21,5 kPa)
—8— Cisaillement horizontal (Sigma = 35 kPa)
—a— Cisaillement horizontal (Sigma = 48,5 kPa)
—e— isaillement horizontal (Sigma = 81,5 kPa)
—o— Cisaillement vertical (q = 29,5 kPa)

—=— Cisaillement vertical (q= 51 kPa)

—a&— Cisaillement vertical (q = 69 kPa)

—e— Cisaillement vertical (q = 96 kPa)

30 40

FiG. 9

Courbes contraintes de cisaillement-déplacements (essai de cisaillement grave-grave).

Curves shear stress-displacement (test of shear gravel-gravel).
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¢ Déplacement = 35 mm
o Déplacement = 30 mm
4 Déplacement = 27 mm
A Déplacement = 24 mm

e Déplacement = 20 mm
o déplacement = 15 mm
m Déplacement = 12 mm
Déplacement = 8 mm
x Déplacement =5 mm
x Déplacement = 3 mm

+ Déplacement = 1 mm

G (kPa)

30 40

|

50

60

| |- L . 1

70 80 9 100 110 120

~ _He 10 Droites des courbes intrinséques d’isodéplacement (essai a plan de cisaillement vertical).
Intrinsic curves of the gravel (test of the vertical plan shearing test).

-WI

1 [ et S—

0 10 20 30 40 50
o (kPa)

~ Fel11 | Droites des courbes intrinséques
d'isodéplacement (essai a plan de
cisaillement horizontal).
Intrinsic curves of the gravel (test of the
horizontal plan shearing lest).

ver une augmentation rapide de ¢ pour les déplace-
ments faibles (AL = 0 a 10 mm). Ce qui correspond a la
phase ou la grave commence a étre sollicitée mais reste
dans un état élastique.

Analyse des résultats a la rupture

On suppose que le comportement du matériau a la
rupture suit le critére de Mohr-Coulomb. Les valeurs
moyennes obtenues a partir de ces essais sont résu-
mées dans le tableau IV. A partir de la notion d'angle
de frottement (Fig. 13), on constate que la valeur de
I'angle de frottement moyen grave-grave, déterminée
par l'essai a plan de cisaillement horizontal, est du
méme ordre que la valeur de I'angle de frottement
interne déterminée dans un essai a plan de cisaillement
vertical. L'écart entre les deux valeurs ne dépasse pas
5 %. Cet écart se traduit par la différence entre le mode
de ruplure en cisaillemenl, 1'élal de conlrainte, el les
incertitudes de mesure.

| TABLEAUIN  Valeurs de I'angle de frottement interne ¢ pour différentes valeurs du déplacement AL
Values of the internal rubbing angle in function of the displacement,

Essai a plan de cisaillement vertical 182 | 269 328 | 335
3 O Essai & plan de cisaillement horizontal 13 21 25 29 31 315 | 324 33 326 | 322 | 32
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—#— Essai 4 plan de cisaillement honzomal .

—a—Essal a plan de cisaillement vertical |

AL (mm)

0 10 20 30 40

- AGAR.

Mobilisation de I'angle de frottement
interne ¢ en fonction du déplacement.
Mobilisation of the internal rubbing angle ¢ in
function of the displacement.

Caractéristiques mécaniques de la grave
5/12.
Characteristic mechanical of the gravel 5.12.

Horizontal 23 33
Vertical 2.5 30
70 T 7 | # Essai de cisaillement & plan de rupture vertical |
6L = & Essan de c:.wnllemem # plan de rupture horizontal

- — el

0 10 20 30 40 50 60 70 80 90

Courbes intrinséques.
Intrinsic curve rigths.

e T

Etude de cisaillement
du sol renforcé par nappes
en matieres plastiques

Renforcement par des nappes continues

NS

Expenmentatlon : influence du mode de fixation
des nappes plastiques

Des essais de cisaillement du sol renforcé par
nappes plastiques ancrées et libres ont été effectués
afin de montrer l'influence de fixation des nappes.

Le tableau V représente le programme de ces essais
réalisés pour étudier I'influence de ce paramétre.

Les courbes contraintes-déplacements obtenues
(Figs 14 et 15) présentent un comportement de type

| TABLEAUY Différents types d’essais réalisés.
(influence du mode de fixation des nappes
plastiques).
The different types of tests made.

1 Grave seule

2 Grave renforcée par une nappe de deux
feuilles plastiques (60 x 40 cm?) libres

3 Grave renforcée par une nappe de deux
feuilles (60 x 40 cm?) ancrées

4 Grave renforcée par une nappe de quatre
feuilles (60 x 40 cm?] libres

5 Grave renforcée par une nappe de quatre
feuilles (60 x 40 cm?) ancrées

pic-palier d’effort. Ces courbes prennent la méme
allure au début et divergent aprés un certain déplace-
ment. Elles peuvent présenter trois phases de déplace-
ment :

® La phase d’élasticité : c’est la phase de mise en
place des grains de gravier. Au départ, pour les faibles
déplacements, les courbes présentent une partie quasi
linéaire. On constate que la résistance de cisaillement
est la méme avec ou sans nappes plastiques.

* La phase d'écrouissage : elle précéde la phase de
rupture. Dans cette phase, l'influence de la nappe plas-
tique est remarquable. La résistance de cisaillement
maximale du sol renforcé par la nappe ancrée est supe~
rieure & celle obtenue par la nappe libre et qui et supé-
rieure a la résistance du sol sans renforcement. Cette
résistance varie selon le nombre de feuilles qui forment
chaque nappe. Les pics des contraintes de cisaillement
sont atteints pour des déplacements (Al) compris entre
20 mm et 27 mm. Le tableau VI indique les valeurs des
contraintes de cisaillement maximales et les déplace-
ments correspondants.

* La phase de plasticité : dans cette phase, la chute
des contraintes dans le cas de cisaillement du gravier
renforcé par nappes ancrées. Ceci peut s’expliquer par
le fait que les feuilles plastiques ont été déchirées ; c’est
la rupture et I'on se rapproche du sol non renforcé.
Lorsque le pic est bien marqué, le radoucissement peut
étre tres rapide et I'effort résiduel est alors obtenu pour
des déplacements n'excédant pas 30 mm. Dans d’autres
cas, le radoucissement est tres progressif et I'effort rési-
duel est alors atteint pour des déplacements supérieurs
a 40 mm. La comparaison de ces courbes montre que
’écart entre l'effort au pic et 'effort résiduel est
d’autant plus fort que 'effort au pic est important.

Au cours de ces essais, on peut constater que les
déformations des nappes ancrées sont plus impor-
tantes que celles des nappes libres. En effet, dans le
premier cas, les feuilles plastiques sont nettement solli-
citées par les efforts de traction provoquant les défor-
mations. Par contre, dans le deuxiéme cas, la résistance
de cisaillement a ces efforts est évidemment moins
grande, d’ou des déformations faibles et un risque de
glissement des feuilles. L'influence de la surcharge se
traduit par une augmentation des déplacements au pic
(Al ) : Al . varie entre 20 et 23 mm pour q = 51 kPa,
entre 22 et 25 mm pour g = 69 kPa, et entre 23 et 27 mm
pour g = 96 kPa.

3
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| =
60 + 2
e
50 =
40
30 +
20 + —e— Grave sans plastiques (non renforcee) )
—e— Grave renforcee par | nappe de 2 feuilles plastiques libres
10 — —A— Grave renforcee par | nappe de 2 feuilles plstiques ancrées
—o— Grave renforcée par | nappe de 4 feuilles plastiques libres AL(mm)
0 —4— Grave renforcée par | nappe de 2 feuilles plstiques ancrées ,
0 5 10 15 20 25 30 35 40 45 50
fG.14 Courbes contraintes de cisaillement-déplacement pour g = 51 kPa (influence du mode de fixation).
Curves shear-displacement for g = 51 kPa (influence of the anchoring mode).
90 e
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i |
|
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60 +
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—— Grave sans plastiques (non renforcée)
—a— Grave renforcée parl nappe de 2 feuilles non ancées
—a— Grave renforcée parl nappe de 2 feuilles ancrées
—0— Grave renforcée par 1 nappe de 4 feuilles non ancrées | AL (mm)
0 | —a— Grave renforcée parl nappe de 4 feuilles non ancrées .
0 5 10 15 20 25 30 35 40 45 50

f6.15 Courbes contraintes de cisaillement-déplacement pour ¢ = 69 kPa (influence du mode de fixation).
Curves shear stress-displacement for g = 69 kPa (influence of the anchoring mode).

Tasteauy)  Valeurs des contraintes de cisaillement, des coefficients de frottement apparent (i) et des déplacements a
la rupture (influence du mode de fixation).

Values of shear stress, apparent coefficient friction and displacement (influence of the anchoring mode).
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Type d'essal q = 51 (kPa) q =69 (kPa) q =96 (kPa)

j Lok Til Al Al I Ut | Al T 1 Al Al/l
(k) (mm) (%) (kPa) (mm) (%) (KPa) (mm} (%)

1 - 0,80 20 9 54 074 22 10 59 071 23 10,4
2 48,7 0,85 22 10 57.8 0,81 24 10,9 63 077 28 12,7
3 53 0,97 21 9.5 69,5 093 23 10,4 73.9 090 26 11,8
4 59,9 1.1 23 10,4 72,5 0,99 25 11.3 79.6 0,97 27 12,2
5 68,7 1.26 21 9,5 86,5 1,18 24 10,9 90,5 1,10 25 11,3
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Les courbes intrinséques sont tracées dans la figure
16 a partir de la détermination des contraintes maxi-
males de cisaillement a la rupture. On remarque que la
présence des matiéres plastiques améliore nettement la
résistance de cisaillement du sol. Les essais effectués
avec des nappes plastiques non ancrées offrent une
résistance moins grande que ceux effectués avec des
nappes plastiques ancrées, surtout pour un déplace-
ment important. Cette différence est la conséquence
d’une efficacité considérable de la résistance & la trac-
tion des feuilles plastiques lorsque celles-ci sont
ancrées.

A partir de la présentation des courbes intrinséques
et & 'aide de l'utilisation de la régression linéaire pour
ces courbes, une relation entre la contrainte de cisaille-
ment (1) et la contrainte normale (o) est obtenue sous
la forme suivante :

T=a0+b (8)

a etant la pente de la droite qui représente la courbe
intrinseque avec I'axe o, et b étant I'ordonnée de l'inter-
section de cette droite avec l'axe t.

On suppose que le comportement du matériau suit
la loi de Coulomb : 1= 06.tg.¢, + C (9)

En identifiant la relation (8) et (9), nous obtenons les
valeurs de la cohésion C_ (tableau VII).

+ Grave sans plastiques (non renforcée)
120~ _ ® Cirve renforede par nappe de 2 feuilles plastiques non ancrées |
! 5 a Grave renforcée par nappe de 2 feuilles plastiques ancrées
E— » Grave renforcés par nappe de 4 feuilles plastiques non sncrées
90 + *  aGrave renforcde par nappe de 4 feuilles plastiques ancrées P
= .
| " =3 2 :
6l ¢ o e : - —
30 - — 1 .
e o (kPa)
0+ i SR S S S R S e 3
o 10 20 30 40 50 &0 70 B0 50
fiG.16  Fuseau des courbes intrinséques au pic

(influence du mode de fixation).
Intrinsic curves (influence of the anchoring
model.

TABLEAUVIL  Valeurs de la cohésion (influence du mode
de fixation).
Experimental values of the cohesion gain due
to continuous layers.

Types d’essai 1 2 3 -+ 5

La cohésion apparente
expérimentale C__ (kPa)

25 8 1|17 |25

Le frottement apparent p* en fonction de la contrainte
normale a la rupture est représenté dans la figure 17. On
constate globalement que le frottement apparent dimi-
nue quand la contrainte normale maximale (o, ) aug-
mente. Ce constat est en accord avec de nombreuses
observations qui ont pu étre faites dans le cadre des
etudes sur le renforcement des sols. D'autre part, ce coef-

ficient évolue peu avec les conditions d’essais.

Calcul du gain de cohésion

Le déplacement de la demi-boite n® 2 développe
deux zones d'action dans le massif: 'une est active (le
sol de la demi-boite n” 2) et I'autre est passive (le sol de
la demi-boite n® 1) (Fig. 18a). Nous supposons cue le sol
est en équilibre plastique le long du plan de rupture
AD. Les différentes forces s’exergant sur le prisme
ABCD (la demi-boite n® 2) (Fig. 18b) sont :

q,: lasurcharge appliquée sur la demi-boite n® 2 (la

zone active),
.+ le poids propre du sol de la zone active,

R: la réaction du sol sur le plan de rupture AD.
Dapres I'hypotheése d’état de rupture du sol,
cette réaction est inclinée d'un angle ¢ par rap-
port & la normale a plan de rupture,

T, : I'effort de cisaillement donné par le vérin,

T, : I'effort de frottement du systeme a vide,

T: Veffort de cisaillement effectif,

T,: laforce maximale mobilisée dans la nappe plas-
tique,

»
1 DN

0,8 N il -t _,__!_
0,6 = i = 1
. —— Grave sans plastiques (non renforcée)

04 - —&— Grave renforcee par | nappe de 2 feuilles plastiques non ancrées |
—&— (rave rentorcee par 1 nappe de 2 feuilles plastiques ancrées |

02 +~  —O—Grave renforcée par 1 nappe de 4 feuilles plastiques non ancrées |
—A— Grave renforcée par | nappe de 4 feuilles plastiques ancrées Omax (KPa)

9 - :
40 45 50 55 60 65 70 75 80 85

FiG.17

Variation du coefficient de frottement apparent en fonction de la contrainte

normale maximale (influence du mode de fixation).
Variations of the apparent friction coefficient according to the normal tensile strength

(influence of the anchoring mode).
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Comparaison des résultats analytiques et expérimentaux

Le tableau VIII indique les valeurs de la pseudo-
cohésion (AC) théoriques et expérimentales apportées
par la présence des matiéres plastiques.

Pour les essais n® 2 et n° 4, les valeurs théoriques du
gain en cohésion ne concordent pas avec les valeurs
expérimentales (les premiéres sont plus grandes que
les secondes). Cette différence provient du phénoméne
suivant : I'analyse théorique est fondée sur I'état des
nappes a la rupture alors que dans ces essais, la rup-
ture des nappes n’a jamais été atteinte. Donc au lieu de
fG.18a Bilan des forces extérieures agissant sur prendre dans %a fqrmule n° 14 la résistance des ngs-

le sol contenu dans la demi-boite mobile. tiques en traction a la rupture (T_), on prend la résis-
tance réelle T a la traction au moment de la rupture de
I’échantillon. Par contre, les deux cohésions pour les
essais n° 3 et n° 5 concordent puisque la rupture des
nappes a été atteinte.

En inversant le probléme, on peut déterminer la
résistance réelle ala traction T, des nappes de plastique
en service en fonction de leur apport en gain de cohé-
sion au moment de la rupture de l'échantillon. Le

— tableau IX donne les valeurs de résistance a la traction
? R en service des nappes plastiques en feuilles,
6 Renforcement par des nappes discontinues

¢
N+ Ty

A6 186 Diagramme d’équilibre des forces.

Expérimentation

L’étude des nappes discontinues est conduite com-
parativement avec celle des nappes continues, en fai-

N : leffort normal di aux charges verticales (sur- sant varier deux parametres : la dimension des élé-
charges, poids du sol).
L'équilibre de ces forces a la rupture représenté par TABLEAUVII . Valeurs du Ei ain en cohésion thgm‘ique et
le diagramme de la figure 18b permet d’écrire : expérimentale apporte par la présence des
: nappes continues.
T=(N+TJtge {10 Experimental and theoretical values of the
La surface de cisaillement S_varie en fonction du cohesion gain due to continuous layers,
déplacement : . Types d’essais 1 2 3 4 | 5
T/S =(N/S_+ T/SHgd - t=0tgd + (T/S)tge (11)
St St P. 2 AC,_ (kPa) 0 5 | 915 |22
En identifiant la relation (11) avec la loi de Coulomb axp
T=0tg¢ +C (12) ¢, =fig) (kPa) 0o [13 [1a]|2 |2
Nous pouvons deduire I'expression de la cohésion :
C=(T/S)tge (13)

Si la nappe est constituée de n feuilles de matiéres

p}aSt}ques de largeur b ayant une I‘e.SlSJFance a la trac- TABlEAUIX  Valeurs de résistance a la traction en
tion a la rupture T_, alors on pourra écrire :

prt service des nappes plastiques en feuilles.
AC = H'an b. tg(p/f‘,( (14) Values of the tensile strength for plastic layers in

. . heets.
n: le nombre de feuilles plastiques, SIS _
T, : larésistance de la traction de feuille plastique a o e = e S/DAG0.
la rupture, = &PE e e kN/m) -
L: lalargeur des feuilles plastiques, i 3 8
S, : lasurface de cisaillement,
¢ : l'angle de frottement interne du sol. 2 5 1,6
La cohésion anisotrope du matériau composite (sol 3 9 28
et plastique) dépend a la fois des caractéristiques & la
rupture des nappes plastiques (par exemple la résistance 4 15 47
a la traction T'j ) et de la surface de cisaillement ainsi que 5 29 6.9

3 4 de I'angle de frottement interne ¢ de la grave utilisée.
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TaBlEAUX  Valeurs de résistances a la traction en service des nappes plastiques en morceaux.
Values of the tensile strength for plastic layers in pieces.

Masse () 60 120 210 270|300 |540 | BBO 1200
Masse surfacique M_(kg/m?¢) 0,25 0,5 0,87 1,1 1.2 22 27 5
De morceaux plastiques . (kPa) 5.1 14,8 20
(60 cm x 40 cm) 'I' aC“D S /Ltgo 1,6 5,2 6,3
(kN
Grave renforcée par nappe (kPa) 7 8 133 | 156 | 187
de morceaux plastiques T Xcm S/L.tgo 22 2,5 42 4,9 59
(30 cm x 40 em) [klNl )
Grave renforcée par nappe AC,, (kPa) 5 6 114 | 136 | 162
de morceaux plastigues T = AC“p S/L.1gé 16 | 19| 36| 43 51
(20 cm %40 cm) (KN/m
Grave renforcée par nappe AC, e (KPE) 2.8 3 5,7 6,6 7.6
de morceaux plastiques T, =4aC, .S/Lige 0.9 1 1.8 2.1 24
(10 cm x 40 cm) {kN/m)
Grave renforcée par nappes (kPa) 5,7 6,6 | 127 | 146 |17.1
en déchets plastiques TI_ “AC,.S/L1go 18| 21| 4 46 | 54
(kN/m)

ments et leur répartition en masse. L'objectif de ces
essais est de trouver une relation entre l'apport en
cohésion des nappes discontinues et 'apport des
nappes continues afin de pouvoir caractériser les
nappes discontinues par une certaine résistance a la
traction T qui est calculée & partir de la formule 13 :

T = AC,.S/Lig (14)

Exp

Contrairement a l'approche par nappe continue,
cette résistance a la traction T_ne correspond pas a la
rupture d’un élément mais a la rupture de la nappe par
glissement des éléments les uns par rapport aux autres.
Le tableau X donne |'ensemble des résultats ot 1'on
constate évidemment la croissance de T_en fonction de
'augmentation de la taille des éléments.

L'évolution du rapport de la contrainte de cisaille-
ment maximale (R.C.M. = 1/1) en fonction de la forme
géomeétrique des morceaux plastiques est représentée
sur la figure 19 (t et 1, sont des contraintes de cisaille-
ment du gravier renforcé et non renforcé). Pour une
taille donnée, T_ croit avec I'augmentation de la masse
jusqu’a une valeur palier (Fig. 20). Les essais de graves
renforcées par nappes discontinues de longueur de

—— Girmve non renforcée (sans plastiques)

05 + —&— Grave renforcde par nappe en morceaux plastiques

Forme géométrigue (em’)

0 - — =

0 10 x 40 20 x 40 30 x 40 60 x 40 70 x 40

fic:49  Evolution du rapport de la contrainte de
cisaillement maximale (RCM) en fonction
de la forme géométrique des morceaux
plastigues (o = 54,5 kPa et M_ = 1 kg/m?).
Evolution of the maximum shear tensile
strength ratio accordmg to the geometrical
form of plastic pieces (o = 54,5 kPa and M, =
1kg/m?).

recouvrement de moins de 10 cm ont été exclus car
nous estimons que "apport du renforcement dans ce
cas est négligeable. Pour mieux approcher la réalité des
renforts par déchets, des essais ont été également
effectués avec des nappes formées de sacs d’emballage
souples.

Exploitation

La courbe 20 permet de faire la correspondance
entre la résistance 4 la traction des nappes discontinues
et celle équivalente des nappes continues. Le rapport
d'équivalence R varie fortement avec d’une part la
taille des éléments de renfort et d’autre part la résis-
tance a la traction recherchée (tableau XI).

On peut noter que pour obtenir une continuité équi-
valente satisfaisante, la taille des éléments doit étre au
minimum de 30 cm. Lorsqu’elle atteint 60 c¢m, la valeur
de R, est égale a 6 pour des résistances a la traction T
de 8 kN/m. Dans ce cas, on obtient des résultats tout a
fait comparables avec certains géotextiles.

E %l
Conclusion

L’étude comparative des deux boites (a plan de
cisaillement horizontal et vertical] a abouti aux
remarques suivantes :

— le pic de la contrainte tangentielle est trés pro-
noncé dans le cas de la boite 4 plan de cisaillement ver-
tical, ceci est di au phénomeéne de dilatance qui est
important dans cette boite ;

— la valeur de I'angle de frottement moyen grave-
grave déterminée par l'essai a plan de cisaillement
horizontal est du méme ordre que la valeur de I'angle
de frottement interne déterminée dans un essai a plan
de cisaillement vertical ;

—on note une certaine analogie qualitative de la varia-
tion du coefficient de frottement apparent en fonction
de la contrainte normale pour les deux types d’essai ; 35
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30

== —e— Grave renforcée par nappe ancrée

‘ E —a&— Grave renforcée par nappe de morceaux plastiques (60 cm x 40 cm
= —2— Grave renforcée par nappe de morceaux plastiques (30 cm x 40 cm

‘ 2 —e— Grave renforcée par nappe de morceaux plastiques (20 cm x 40 cm
= —&- Grave renforcée par nappe de morceaux plastiques (10 em x 40 cm

i 6 - —e— Grave renforcée par nappe en déchets plastiques

|

| 4 -+

‘ 2 |

|

| Masse (g)

|0 e — | | —

|0 200 400 800 1000

1200

fG.20 Résistance a la traction en service de la nappe en matiéres plastiques.
The tensile sirength of the layer of plastic materials.

TABLEAUXI  Valeurs des rapports équivalents des quantités de matiéres plastiques pour une résistance en service

donnée.

Values of the tensile strength for plastic layers in pieces.

S

pﬁﬂm&mﬂ | dé
16

2 2 6,8 8.1 7.8
3 1.6 6.6 7.9 6.9
4 1.7 | 7.8 7.5
5 1.8 7,6 97 7.8

R_" = (Masse des morceaux des nappes discontinues)/{Masse des feuilles des nappes continues).

— I'essal a plan de cisaillement vertical est préféré pour
I'étude du comportement de cisaillement du sol, vu sa
représentativité de la réalité lors d'un glissement de ter-
rain,

Les essais effectués avec des nappes plastiques non
ancrées mettent en évidence une résistance moins
grande que dans le cas des nappes plastiques ancrées,
surtout pour un déplacement important, Cette ditfé-
rence est la conséquence d'une efficacité considérahle
de résistance a la traction de la part des feuilles plas-
tiques lorsque celles-ci sont ancrées.

Le plastique augmente nettement la résistance au
cisaillement lorsqu’il est mis en tension sous des
grands déplacements.

L'adjonction aux sols de nappes d'éléments de
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matiéres plastiques discontinus entraine une ameliora-
tion notable des caractéristiques meécaniques des sols.
Cetle amélioration a été quantifiée avec le calcul d’'une
pseudo-cohesion.

Il apparait que |'effet maximal sur la résistance de
cisaillement est obtenu avec les nappes continues. Mais
plus la masse et la taille des matiéres plastiques augmen-
tent, plus le chevauchement et le recouvrement entre les
morceaux sont importants. Le comportement du renfort
discontinu tend vers celui de la nappe continue.

Lutilisation de déchets plastiques souples est donc
possible pour renforcer des sols de remblais. Cette
technique, reprise par le procédé Plasterre, permet de
valoriser ces déchets et de résoudre le probléeme posé
par leur élimination.
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Etude expérimentale

en station d’essais

du comportement

d’un mur de souténement

Pour évaluer les actions exercées par un massif de sol sur
un souténement (écrans de palplanches, parois moulées,
murs gravitaires ou Cantilever), le projeteur dispose dans
la pratique de méthodes de calcul (équilibres limites,
modules de réaction) suffisamment réalistes pour
conférer au dimensionnement final une sécurité
raisonnable, méme s'il subsiste des incertitudes quant au
choix de certains paramétres. Par contre, dans le cas de
sollicitations particuliéres comme le compactage ou
encore I"application de surcharges de formes diverses, le
choix d'une méthode (milieu élastique ou milieu rigide
plastique) reste encore délicat.

Le Laboratoire Central des Ponts et Chaussées, centre de
Nantes, a alors élaboré au début des années 1980 une
station d’essais destinéc i I'étude en vraie grandeur d'un
mur de type Cantilever de trois métres de hauteur
soutenant un remblai de sable de Loire. La conception de
la station d’essais a été centrée sur la représentativité du
modeéle et la mesure directe des efforts internes a la
structure. Un long programme d’essais et d’études a
ensuite été mené dans le but d’améliorer les régles
usuelles de dimensionnement pour ces sollicitations
particuliéres rencontrées en souténement. Les effets
d'une translation globale du mur vers 'avant et d’un choc
en téte ont aussi été étudiés. Tous les résultats d’essais
sont rassemblés et analysés dans le présent article.

st
=]

Abstra

Behavioural study of a retaining wall
In a field test area

To estimate the internal forces inside an earth retaining
structure (sheet pile wall, diaphragm wall, retaining or
Cantilever wall), the designer can use several practical methads
for calculation (limit equilibrium, subgrade reaction modulus).
These methods are realistic enough and bring about reasonable
safety for the construction, in spite of some doubts about the soil
parameters values. On the other hand, in case ol specific
solicitations like compacting or the application of a surface
loading with different shapes, the choice of a method (elastic
medium or rigid plastic medium) still remains difficult.

The « Laboratoire Central des Ponts et Chaussées », centre of
Nantes, has built, at the beginning of the 80’, a field test area to
study a Cantilever wall which is three meters high and retaining
a sandy soil mass (sand of the Loire river). The design of the wall
was specially studied to give a reliable model and to make it
possible to get the direct measurement of the internal structure
efforts. An intensive program of tests and studies was
performed in order to improve usual design rules for these
specific solicitations in earth retaining structures. The effect of a
global upstream wall translation has been also examined as well
as the effect of a dynamic force action at the head. The whole
test results are presented and analysed in this present report.
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Introduction

Les méthodes actuelles pour 1'étude des ouvrages
de souténement sont encore susceptibles d’améliora-
tions visant & permettre, sous divers aspects, [‘optimi-
sation de leur dimensionnement. Il peut s’agir des
écrans de palplanches ou des parois moulées, comme
des murs gravitaires ou cantilever. S'il y a lieu de diffeé-
rencier les mécanismes de fonctionnement de ces deux
catégories d'ouvrages, leur dimensionnement se heurte
au méme type de difficultés quand on cherche a appré-
cier dans la pratique les effets sur la structure de solli-
citations particuliéres (par exemple des questions rela-
tives a |'effet des surcharges, du compactage, etc.).

Pour évaluer les actions exercées par un massif de
sol sur un souténement, le projeteur dispose de
diverses méthodes de calcul (equilibres limites,
modules de réaction). Moyennant un choix adapté du
schéma de fonctionnement de l'ouvrage et des para-
meétres de calcul, 'expérience montre que ces diverses
méthodes sont en général suffisamment réalistes pour
conférer au dimensionnement final des ouvrages une
sécurité raisonnable. Il en va tout autrement pour l'éva-
luation des effets de surcharges de formes diverses
(localisées, bande, etc.), appliquées a la surface du rem-
blai. Les schémas de calcul disponibles reposent sur
des hypothéses sensiblement divergentes : par
exemple, celles de I'élasticité pour le modéle de Boussi-
nesq, ou celles du milieu idéalement rigide-plastique
pour le modéle de Krey. Si le mécanisme réel de diffu-
sion des contraintes dans le massif se situe probable-
ment entre ces deux schémas extrémes et idéalisés, il
reste en fait fort mal connu.

De longue date, un certain nombre d‘actions expeé-
rimentales concourent & améliorer la connaissance du
comportement réel des ouvrages de soutenement vis-
3-vis de ces types de sollicitations particulieres. Ces
actions multiples se rattachent a trois familles dis-
tinctes: les expérimentations sur modeles réduits, sur
ouvrages reels, et enfin en stations d’essais en vraie
grandeur. Kérisel (1972) a montré que ces trois types
d’actions sont en fait largement complémentaires.

Le Laboratoire Central des Ponts et Chaussées a
pour sa part entrepris, au début des années 1980, I'éla-
boration d’une station d’essais destinée & I’étude en
vraie grandeur d'un mur de type cantilever de hauteur
trois metres. Cette station fut implantée sur le Centre
du LCPC a Nantes. Un effort particulier a été placé dans
la détermination des efforts internes développés dans
le mur d’essais.

On présente dans cet article la station d’essais, puis
'analyse des résultats en ce qui concerne |'étude des
effets :

—de la poussée du remblai ;

— de son compactage ;

— de surcharges de type bande, disposées a la surface
du remblai ;

— d’un mouvement imposé de translation globale du
mur vers l'avant ;

— enfin d'un effort de renversement rapide, ou choc,
appliqué en partie supérieure du voile.
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Présentation générale de la station

La station d'essais

Conception

La conception de la station a été centrée sur les
objectifs suivants :
— la représentativité du modeéle : les murs équipant la
station sont la reproduction fidéle de murs courants. Le
module sensible de mesures est métallique, mais il res-
pecte la géométrie et la raideur des murs adjacents en
béton armé ;
—la mesure directe des efforts internes a la structure :
on réalise par extensométrie, en différents points du
voile et de la semelle, la mesure directe des trois com-
posantes du torseur d’efforts internes : N (effort nor-
mal), T (effort tranchant) et M (moment fléchissant).

Présentation d’ensemble

Le mur de souténement expérimental est presenté
sur la figure 1. 11 est constitué d’éléments cantilever
préfabriqués, en béton armé, de largeur un metre.

La partie centrale, métallique, large de deux métres,
constituant la partie sensible du mur, est équipée de
capteurs d’efforts totaux permettant la mesure des
efforts internes & la structure (Fig. 2 et 3). Les différents
profilés métalliques utilisés assurent une bonne conti-
nuité. Les sections données aux profilés conferent au
module central une raideur tout a fait comparable a
celle des éléments adjacents en béton armé. Un essai
préalable a permis de déterminer les dimensions hori-
zontales & donner a I'ouvrage (longueur du mur princi-
pal, largeur du remblai en créte), afin que le systéme
de sollicitations et le fonctionnement du module princi-
pal de mesures reproduisent effectivement ceux d'un
mur filant, & comportement bidimensionnel, retenant
un massif de remblai semi-infini.
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fG.1 Présentation générale du mur d’essais.
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I 77|
Les sols

Sol de fondation

Les murs d’essais reposent sur un bi-couche consti-
tue de sable de Loire compacté (50 cm), recouvrant une
couche de base en sable grossier et matériaux de car-
riere concasses 0-100 mm (40 cm),

Le sol en place est constitué de limons argileux et
de passées sableuses sur une épaisseur d’environ un
meétre, recouvrant une épaisse formation de schistes
altérés (Fig. 4).

Remblai derriere le mur

Le matériau utilisé comme remblai pendant les
essais est du sable de Loire (Fig. 5a et b). Le remblai est
mis en place derriére le mur par couches successives
d’épaisseur 50 cm (Fig. 6), compactées a des intensités
variables d’un essai a l'autre, et suivi par des mesures
systéematiques de densité et de teneur en eau (tableau | ;
mesures au gamma-densimetre a plaque et au pénétro-
gamma-densimetre LPC). Dans ce tableau, les niveaux
de compactage lache, moyen et intense correspondent
aux trois séries d’'essais successivement réalisées sur la

station.
.00 - - E Pl 1105 Pay
T 0, Sable de Leire compacti
A S w
3 0 ..+ i5able grosser [tout venard 0/100mm)
- "'7777—/7’7'5'77777777777 .o T
Schlste aiférd
o . 20 ns
= 1300 13
| w estimé; 1003 200, & 1151
- 1250 >3

fic.4  Sols de fondation : coupe et caractéristiques
pressiométriques.
TaBLEAUI  Sable de Loire utilisé en remblai:
caractéristiques mécaniques.
Niveau de compactage
Trés faible Intense Mayen
N d'essai n*2 n°3 n°4
yh (KN/m") 152+ 3% 186+15% [17.9+£17%
yd (kN/m?) 145+3% 17,7 +2% 170+ 3%
% op. Proctor 80 % 98 % 94 %
w (%) 42451 37a48 4,045,5
o (%) 34° 38° 37°

Nota: la série d’essais n®1 finalise les travaux de mise au point du
module de mesure et ne sera pas analysée dans cet article.
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Les surcharges

La station d’essais est équipée de blocs en béton
destinés a appliquer des surcharges de formes et
d’intensités variées & la surface du rembilai. Seuls les
chargements de type bande, seront analysés dans cet
article (une surcharge de 41,9 kN/ml s’exercant a une
distance de 1 m du parement).
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Le chargement du massif par cette surcharge bande
est réalisé en sept paliers successifs, 'effet de cycles de
chargement-déchargement étant également suivi.

T T
Autres effets étudiés

s Effet d'une translation du mur. Chaque série
d’essais comporte la réalisation d’une translation hori-
zontale du mur par glissement forcé sur sa fondation,
dans le sens de la poussée. L'objectif de cet essai est
double. D'une part, on cherche a évaluer I'effet de cette
avancée du mur, sur les efforts internes et sur la pous-
sée globale, et notamment son influence sur les sur-
pressions résiduelles aprés enlévement des surcharges
précédentes. D'autre part, cet essai conduit a 'évalua-
tion de I'effort limite de poussée et de l'effort tangentiel
limite sous la semelle, permettant la détermination
expérimentale du coefficient de sécurite au glissement.

e Effet d'un effort rapide, ou choc, appliqué en par-
tie haute du voile. La durée de montée en intensite de
cette force varie entre 1,5 et 2 secondes. L'effort est par
la suite maintenu constant pendant une dizaine de
secondes. Pour chaque série d’essais, on réalise une
dizaine d’applications de ce type de sollicitation rapide,
d’intensité maximale variant entre 60 et 1 030 daN.

N
Programmes des essais

Chaque série d'essais se compose en pratique d’'une
succession de phases de construction ou de montage,
d’essais a proprement parler et de mesures, enfin
d’attente avec suivi de I'évolution des mesures dans le
temps. Le tableaull renseigne sur 'enchainement et la
chronologie de ces différentes phases, pour les trois
séries d’essais.

Les essais de surcharges localisées mentionnés dans
le tableau Il ne seront pas analysés dans cet article.

|
Instrumentation

Nature des mesures

Le tableau III dresse la liste de ces différents appa-
reils, leur nombre ou le nombre de points de mesure,
enfin la nature de la mesure correspondante.

La figure 7 reproduit l'implantation sur le mur
d’essai des appareils de mesures.

C==
Conception des capteurs

Capteurs d'efforts internes

Les efforts internes N, T et M dans le mur sont
mesurés dans la section centrale du module métallique,



TABLEAUN  Enchainement des essais.

Remblaiement 07-08 au 02-02 au 18-09 au
a+270m 12-08-85 12-02-87 29-00-87
Attente 12-08 au 13-02 au 30-09 au
et suivi 17-09-85 10-03-87 12-10-87
Essais surcharges 27-10 au 11-03 au 13-10 au
bandes 06-11-85 25-03-87 25-11-87
Attente et suivi 07-11 au 26-03 au 26-11 au
sous charge 05-12-85 02-04-87 03-11-87
Essais surcharges 17-09 au 03-04 au 04-11 au
localisées 24-09-85 08-04-87 06-11-87
Attente et suivi 25-09 au 09-04 au 06-11 au
sous charge 26-10-85 13-04-87 09-11-87
Essai de 08-01 au 14-04 au 15-12 au
translation 12-01-586 25-04-87 15-12-87
Attente 12-01 au 25-04 au 21-11 au
et suivi 19-01-86 11-05-87 14-12-87
Déblaiement 06-12 au 12-05 au 10-11 au
4+220m 0B 1285 12-05.87 10-11-87
Aftente 09-12 au 12-05 au 11-11 au
et suivi 02-01-86 13-05-87 15-11-87
Essais 03-01 au 14-05 au 16-11 au
de chocs 07-01-86 30-06-87 20-11-87
Déchargement 20-01 au 01-07 au 15-12 au
final du mur 21-06-86 02-07-87 31-12-87
Durée totale

de l'essai 168 jours 149 jours 104 jours

TaBLEAUII  Nature cdes mesures.

Peson d’effort interne (6)

Moment flechissant,
effort tranchant voile et semelle

Jauge a fil résistant
collée sur HEB (6)

Moment fléchissant dans le voile

Plague verticale

Effort tangentiel vertical

d'effort tangentiel (4)

sur le voile

Plaque horizontale
d'effort tangentiel (4)

Effort tangentiel horizontal
sur la semelle

Inclinometre et tube
inclinométrique (2)

Rotation voile et semelle
déplacement par intégration

Nivelle de précision
a bulle (2)

Rotation sommet voile et
extrémité patin semelle

Cathétométre optique
de précision (5)

Déplacement horizontal et
vertical du patin avant

Sondes de température (7)

Températures du module
de mesures et du remblai

tube Incline nrtl_::l\‘ /@ninlh

o
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#G6.7 Récapitulation et implantation des
appareils de mesures.
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a 'aide des six pesons (Fig. 3 et 7). Ces pesons sont
intégrés par boulonnage 4 la poutrelle principale. Ils
assurent en fait la continuité mécanique entre les 6 élé-
ments qui la constituent. Chaque peson est un assem-
blage mécano-soudé, raidi sur ses deux faces extrémes
par des semelles de forte inertie,

Dans un premier temps, la mise au point de ces cap-
teurs d’efforts internes a fait 1'objet d’essais de faisabi-
lite. Puis, il fut décidé d’analyser finement sur le plan
mécanique les conditions de comportement réel des
capteurs projetés, d'une part sur le plan théorique, par
des calculs en fridimensionnel réalisés selon la
méthode des éléments finis et, d’autre part, sur le plan
physique, par 'étude en photoélasticité du peson pro-
totype.

L’étude mécanique a montré que les mesures des
déformations normales dans le peson par extensomé-
trie ne peuvent prétendre restituer 'effort vertical dans
la piece, ¢'est-a-dire la composante verticale de la pous-
sée du sol. Pour la gamme des efforts verticaux atten-
cue sur le mur d’essai, 'ordre de grandeur des défor-
mations normales s’avére en effet trop faible, malgré
les évidements dans les sections d’acier.

Les résultats concernant la mesure de 'effort tran-
chant dans le peson s’avérent au contraire encoura-
geants : dans la partie centrale de I'ame, les différentes
méthodes concourent en effet 4 la mise en évidence de
phénomeénes de cisaillement pur.
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Mesures des efforts tangentiels

Le principe initial visant & remonter a l'effort nor-
mal dans la structure & l'aide de capteurs d’efforts pro-
jetés, ayant été abandonné, un autre dispositif de
mesure de |'effort normal dans la structure a été éla-
boré, afin de permettre la mesure des efforts verticaux
de poussée sur le voile et, également, celle des efforts
tangentiels exercés sur la semelle.

Ce dispositif de mesure, décrit sur la figure 8, est
constitué de plagues sensibles de parement montées
sur appuis en élastomere et solidaires de dynamo-
metres. Ces dynamormetres sont constitués par deux
barreaux en flexion équipés de jauges extensiomé-
triques a fil résistant.

Autres appareillages de mesure

Outre les mesures d’efforts internes, le comporte-
ment du mur expérimental est suivi en cours d‘essais
par des mesures complémentaires de déformations et
de déplacements. Les déformations du profil central
sont mesurées par inclinométrie (tube vertical et hori
zontal).

Parallelement, d'autres mesures de déplacement ou
de rotation sont réalisées a l'aide d’un cathétometre
optique de précision (1/100 de mm) ou d’une nivelle a
bulle, en divers points du mur d’essais. L'ensemble de
ces dispositifs de mesure est repéré sur la figure 7.

Sur le bon fonctionnement
des appareils de mesures
et leurs limites

Etalonnage des capteurs d'efforts

Le plan d’étalonnage, pour chaque capteur, a éte
béati de fagon a couvrir par un nuage de points suffi-
samment dense la boule définie dans l'espace N, T, M
pour les torseurs d'efforts internes attendus dans la
réalité sous un ensemble de sollicitations variées, C'est
ainsi que pour le peson E situé a la base du voile,
296 cas d’'étalonnage ont été étudiés.

=
Précision des mesures

L'analyse statistique des résultats d’étalonnage a été
effectuée selon la méthode d’ajustement par régression
linéaire multiple, Pour la mesure des moments fléchis-
sants, la précision relative a été évaluée 4 8 %, et pour la
mesure des efforts tranchants, elle a été évaluée a 5 %.

L'incertitude relative des mesures de la composante
verticale de la poussée a l'aide des plaques sensibles a
été évaluée a 7 %, ce qui est apparu satisfaisant. La
méme preécision relative est attachée aux mesures des
efforts horizontaux sur la semelle.
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FG. 8

Plaques sensibles pour la mesure des
efforts tangentiels sur le voile et la semelle.

g
Effets des gradients thermiques

On a pu observer par inclinométrie, des fluctuations
journaliéres du déplacement horizontal du voile par
rapport a sa position moyenne. Elles sont concomi-
tantes aux variations de température ambiante, et ce de
facon linéaire. Les fluctuations d’efforts internes obser-
vées semblent donc résulter des effets de gradient ther-
mique dans la structure, malgré l'isolation mise en
place. Ainsi, chaque grandeur physique fournie par les
capteurs fait I'objet d'une correction tenant compte des
variations de température sur la hauteur du voile au
cours de I'essai. Les températures de référence corres-
pondent ici a une distribution moyenne précisée par
une série de thermocouples incorporés au mur.

Il est important de noter que les effets des gradients
thermicpues, pour de fortes variations de température,

moment (daN.m/ml)}

température (°)

Influence des écarts de température
ambiante sur le moment mesuré par le
peson A a + 2,10 m (série d’essais n° 2).

FG. 9




sont comparables aux effets des surcharges moyennes,
notamment dans la partie haute du voile, comme le
montre la figure 9.

Poussée due au remblaiement
sur le voile

- 543
Intensité de la poussée globale

La comparaison entre les efforts résultant des pous-
sées réelles, mesurées sur le voile, et les estimations
fournies par les méthodes actuelles de dimensionne-
ment issues des théories de poussée, ont été faites a
l'aide du coefficient de poussée horizontal k.

Deux déterminations ont été réalisées parallelement
pour chaque essai et chaque peson : a partir des
mesures des efforts tranchants (k,), puis a partir des
mesures des moments fléchissants (k). Cette double
détermination permet de vérifier dans un premier
temps si I'hypothése d'une répartition triangulaire de
la poussee en fonclion de la profundeur est réaliste ou
non.

Les résultats sont représentés sur la figure 10. On
note que, de maniere générale, les poussées globales
sont nettement supérieures aux valeurs théoriques.
Tous parametres confondus, les coefficients de pous-
sée k, et k_ varient entre 0,3 et plus de 1, pour des
valeurs théoriques comprises entre 0,2 et 0,3. L'examen
plus précis de ces résultats, essai par essai, conduit aux
conclusions suivantes :

Essais n°1 et 2 : sable lache

Les coefficients de poussée moyens sont de l'ordre
de 0,37 a 0,38, c’est-a-dire proches de la poussée au
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Evaluation des coefficients expérimentaux
de poussée globale K et K et comparaison
avec les valeurs théorlques.

FIG. 10

repos K, (0,394 0 ,43) et supérieurs de 30 & 70 % par rap-
port a K .c0sd (0,22 a 0,29). Les valeurs de k etk _ diffe-
rent peu ; la répartition triangulaire serait ‘don¢ assez
réaliste.

Essai n°® 3 : sable trés compact

L'effet du compactage se traduit par des poussées
plus élevées (k = 0,44 a 0,75, moyenne 0,6). Les valeurs
k, et k_ different davantage, ce qui traduit une réparti-
tion des poussées non triangulaire.

Essai n° 4 : sable moyennement compact

Les résultats sont effectivement compris entre ceux
des essais n°2 et n®4 : k_et k_ = 0,30 a 0,50, valeur
moyenne 0,41 a 0,48,

La figure 11 traduit la variation des coefficients de
poussée en fonction de la hauteur de |'écran considéré,
Elle met en évidence :

- une décroissance du coefficient de poussée en fonc-
tion de la hauteur de l'écran ;

— les valeurs les plus faibles, correspondant a la pous-
sée globale agissant sur la totalité du voile (ici 2,70 m
de haut), sont de l'ordre de 0,30 a 0.50, c’est-a-dire de
'ordre du coefficient de poussée au repos K,;
- un effet du compactage d'autant plus important que
l'on se rapproche de la surface libre.

Répartition de la poussée
en fonction de la profondeur

L’adoption dun coefficient de poussée constant
avec la profondeur est globalement vérifiée pour le
sable lache (essais 1 et 2). Nous avons recherché dans le

0 _

1.0—

2.0

2.7m E-

sesrand]

LEGENDE Z«KT +HM
FIG. 11

la hauteur de I’écran.

Variation des coefficients expérimentaux
de poussée globale K et K, en fonction de
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cas des essais 3 et 4 si une répartition parabolique des
poussées était plus réaliste.

L’ajustement par une courbe p(z) de la forme
plz) = az? + bz + c a été recherchée :

- d'une part, a partir des trois valeurs d’efforts tran-
chants ;
- d’autre part, & partir des trois valeurs de moments flé-
chissants.

Les résultats sont représentés sur la figure 12. On
observe que :

- les paraboles ont, pour les deux essais, une concavité
inverse (c’est-a-dire orientée vers le massif) ;
- pour l'essai 3 les mesures d'effort tranchant et de
moment fléchissant sont cohérentes, puisqu’elles
conduisent a une méme parabole (écarts inférieurs a
10 %) ;
- pour l'essai 4, les écarts sont un peu plus importants
(10 a 30 %), mais restent néanmoins acceptables. Les
valeurs ainsi déterminées sont conformes avec celles
issues des mesures de contraintes totales horizontales
effectuées lors de cet essai, comme le montre la
figure 13;

les surpressions dues au compactage sent de 'ordre
de 10 4 15kPa & la surface. Ces résultats sont en assez
bon accord avec la modélisation effectuée par Carder
(1980) a partir de calculs en éléments finis (figure 14).

w20 P 50 7 30 1 0 % T
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0 2 P kg 0 x i
1 1
il 2
z z 7

0 2 P 10 ) m'e 0 n T

+
1 1 1
2 2 2
+
3 3 3
tcatage_sur MY}

~ #Hei2 Recherche d’ajustement de la poussée sur

le voile, de la forme p(z) = az? + bz + c.
Résultats obtenus pour M et T, et
comparaison avec les mesures.
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Recherche d’ajustement de la poussée sur
le voile, de la forme p(z) = az* + bz + c.
Résultats obtenus pour la pression, et
comparaison avec les mesures.
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FIG. 13
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~ fe.1a  Effets du compactage d’aprés Carder -
résultats de calculs aux éléments finis.
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Inclinaison de la poussée

L'inclinaison de la poussée sur le voile 8 a été déter-
minée & l'aide des mesures d’effort tranchant P, et
d’effort vertical tangentiel P, sur les plaques sensibles :

&= Arctg [%)

avec .

P, : effort mesuré vertical tangentiel
P, = TE - TB : effort tranchant différentiel
entre les pesons E et B.

Les résultats sont récapitulés dans le tableau IV :

TABLEAUlY  Inclinaisons de la poussée.
1 287 0,82
2 34° 1,00
3 1774197 0514045
4 37°a38° 1.00

Déplacements et déformées du mur

La figure 15 repreésente les déplacements du mur
pour chaque essai, par rapport a sa position initiale.

Pour l'essai n° 3, nous n'avons pas pu expliquer
I'anomalie relevée au niveau de la distorsion de la
semelle et du voile. Par contre, une bonne correspon-
dance est relevée dans 'ensembile entre les répartitions
des conltraintes sous la semelle (déduites des mesures
dans le cas des essais 3 et 4, calculées uniquement dans

' mei5 Déformées du mur et répartition des
contraintes sous la semelle, théorique, et
déduites des mesures pour les essais n®3
et 4.

le cas des essais 1 et 2), et la rotation du mur. Les diffi-
cultés & prévoir les rotations suivant les méthodes de
calculs apparaissent nettement, sachant que |’effet
conjugué de l'inclinaison négative de la poussée
arriere, et son intensité supérieure, peuvent modifier
totalement l'allure de la répartition des contraintes
appliquées au sol.

‘TABLEAUYV = Déplacements de translation de la base du

mur,
1 2* 1/1000
2 6 1/500
3 6,8 1/420
& 5 1/550

* Déplacements non stabilises.

Les valeurs du déplacement en translation de la
base du mur sous l'effet de son remblaiement sont
reportees dans le tableau V. La valeur moyenne obte-
nue pour le rapport déplacement horizontal de la base
du mur sur la hauteur du remblai est en moyenne de
H/500. Cette valeur est supérieure a la valeur H/1000
couramment citée comme rapport minimal théorique-
ment nécessaire pour mobiliser I'état limite de poussée.

La figure 16 représente la mobilisation du frotte-
ment unitaire moyen sous la base du mur en fonction
de sa translation. Les valeurs moyennes des modules

T(KPal

9 10 Ax
. mm

~ Heis Mobilisation des efforts de cisaillement
sous la semelle, en fonction du
déplacement horizontal.

4]
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sécants et tangents F= At/Ax, déduits des mesures de
déplacements et d'efforts tangentiels, sont données

dans le tableau VI

TaBLEAUYI  Modules de mobilisation du cisaillement &

la base du mur.

F tangent Ftangent F sécant
debut de finde final
chargement | chargement

Plage Ax 0-1mm 4-5mm 0-6 mm
Sable 6a7 0,5 16418
lache (n® 2) MPa/m MPa/m MPa/m
Compactage =0 5.5 1,34 1,5
intense (n°4) MPa/m MP/m
Compactage =0 3.5 1,1a14
moyen (n® 3} MPa/m MPa/m

Poussée globale sur le mur:
vérification des équations d'équilibre

[
Démarche suivie

La stabilité d'un mur en forme de T renversé ne
dépend pas de la poussée exercée uniquement sur le
voile, mais de celle exercée globalement sur le mur et le
coin de sol qui lui est solidaire. Les methodes de calcul
habituelles font des hvpothéses variables sur la forme
de ce dernier, les plus couramment admises étant repro-
duites sur la figure 17.

La mesure directe de la pousseée globale P sur le mur
est impossible. En revanche, dans le cas des essais n°3
et n°4, sa détermination indirecte peut s’effectuer en

™~

1
1
]
! B resultante des
) atiens ser b mul
povds du mur
« poeds du coin
» poussie F7

Hypothéses courammen! admises sur la
géométrie du coin de poussée a l'arriére
du mur, et principe de vérification des
équations d’équilibre.

FiG. 17
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écrivant l’équilibre du coin de sol surmontant la
semelle, puisque les efforts sur la face supérieure de
son talon R, y ont été mesurés. Il est ensuite possible, et
cela constitue l'intérét de ces essais, de vérifier la coheé-
rence de ces mesures avec celle des efforts internes de
la semelle qui résulte de la réaction du sol support.

La démarche a été la suivante :

- détermination de la poussée P, sur l'écran fictif
arriéere ;

—calcul de la résultante R ;

— délermination de la répartition des contraintes sous
la semelle ;

- calcul des moments résultants dans la semelle et com-
paraison aux valeurs mesurées.

Cette méthodologie permet de vérifier ainsi la vali-
dité des mesures, et donc celle de la détermination de
la poussée arriére P,. Cette vérification sera complétée
d'une part, par I'examen comparatif de la répartition
des contraintes sous la semelle et le sens de sa rotation
et, d’autre part, par la comparaison des efforts mesu-
rés lors de I'essai de translation du mur (cf. § 8 plus
bas).

Ajoutons qu’une vérification préalable, illustrée par
la figure 18, a porté sur "équilibre des moments a
I'encastrement du voile et de la semelle (mesures M,
M, M., corrigées pour tenir compte de ia dimension
des pesons).

Lo @ Valew oy risey
p
3000
.

2000 rm are

s = AHp

{

000 -

10 - ey

b n'e
b &
1000 7000 200

Veérification des éguations d’équilibre.
Equilibre des moments corrigés a
I'encastrement voile-semelle.

FIG, 18

== =681
Résultats et commentaires

La démarche qui précéde conduit aux résultats
reproduits sur la figure 19 et résumés ci-dessous :

— pour les deux essais (3 et 4) la poussée arriére pre-
sente une inclinaison négative :

essaid: o6=-23,6°
essai4: 6=-43°
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e veike ieran Hietif

Tradll kP2

Evaluation de I'inclinaison de la poussée
sur le voile et I'écran fictif de calcul.

FIG. 19

Ce résnltat s'oppose aux hypothéses traditionnelles
et peut donc surprendre a priori, 1l a été confirmé par
les vérifications précédemment décrites. En particulier,
les moments résultants dans la semelle sont en bonne
concordance avec les valeurs mesurées, les écarts res-
tant inférieurs généralement 4 10 % :

- I'intensité de la poussée arriére est peu différente de
celle mesurée sur le voile, les efforts horizontaux exer-
cés sur le talon de la semelle s"annulant quasiment. Les
coefficients de poussée correspondants sont respecti-
vement de:
essain®3: k=030 k_ =044
essain®4: k=018 k =022
(la valeur k = 0,18 de I'essai n°4 est a considérer avec
prudence, en raison d’anomalies observées sur le
peson EJ;

— le bras de levier de la poussée arriére est de 'ordre
de la moitié de la hauteur du remblai. Toutefois, cette
determination n’a pu se faire que pour les essais 3 et 4,
realisés avec un remblai en sable a compactage intense
ou moyen.

Effets des surcharges bande

Principes généraux

La prise en compte de 'effet des surcharges sur un
écran peut étre abordée par deux types de méthodes :

- la méthode se référant a la théorie de 1'élasticité, pour
un solide homogéne isotrope (Boussinesq),

— les méthodes basées sur les états d'équilibre limite,
se subdivisant elles-mémes en deux catégories :

- la méthode globale, calculant directement les
poussées provenant a la fois du massif pesant et des
surcharges (Coulomb),

- la méthode spécifique aux surcharges, qui donne
I'effet induit par les surcharges seules (Krey).

Théorie de I'élasticité, diagramme de Boussinesq

La poussée sur le voile, considéré flexible ici au sens
défini de M. Houy (1986), s’exprime par la relation
(Fig. 20) :

0

.=

) &-{eg 8, —%[sin?ﬂg —sin2e, 1}

fi.20  Pressions induites par une surcharge
bande.

Théorie des états d'équilibre limite

Diagramme de Coulomb modifié

La méthode générale consiste a déterminer d'abord
la poussée d'ensemble agissant sur la totalité de I'écran,
puis a en tirer la distribution des pressions unitaires
correspondantes, comme illustré par la figure 21.

L'effet de la surcharge sur I'écran est calculé par diffé-
rence de deux diagrammes de poussée : d'une part celui
du sol et de la surcharge et, d’autre part, celui du sol sans
la surcharge. Il faut noter que les deux valeurs de la pous-
sée obtenues pour la méme profondeur peuvent corres-
pondre & deux droites de glissement distinctes.

/ o ¥ %

Equilibre des forces appliquées au coin de
Coulomb.

FIG. 21
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L’originalité de la méthode proposée ici porte sur la
prise en compte d'une évolution de 'inclinaison de la
poussée. De plus, cette poussée est déterminée analyti-
quement. Comme le montrent les essais de charge-
ment, I'inclinaison de la poussée sur le voile croit avec
I'intensité de la surcharge. L'application de la méthode
de Coulomb ainsi modifiée, change le diagramme de
surpression classique.

La recherche analytique de la poussée horizontale
maximale P & une profondeur z donnée passe par
"étude de I'équilibre des coins de Coulomb selon I'angle
6 (Fig. 21). Un coin est délimité par un plan de rupture
qui intercepte tout ou partie de la bande surchargée. Il
existe trois secteurs d’appartenance pour 8: [@; o], [o;
oe.Z] et l(x?, lf2r:} Pour chacun des trois secteurs, on expll-
cite ci- apres 'angle 6 du plan de rupture qui maximise
la poussee P =12 é] inclinée a & sur |'horizontale. La
poussée P recherchée en projecuon horizontale est alors
la plus grande des trois poussées P, précédentes

P=max{P_, , ,(z)}
avec :
0,5-7-2°-cotgh,+Qj
cotg(8, — @) +tgd

Pj=

ou,
Q,=q.b; Q,=q.lz.cotgh —a); Q=0

Par suite, la pression unitaire p avec la surcharge
d’intensité q entre les profondeurs z et z+dz est don-
née par: p.dz= P (z+ dz) - P(z).

Dans la pratique et sans démonstration, les trois
plans de rupture sont déterminés en calculant succes-
sivement les expressions suivantes :

2.q- ;
Lt cos?w'[véf 'Fq'z]

puis,
Oy = Arctg[ .
a-+

)
et o, = Arct —]
b] B g[a,

puis,

tgp.-D E = 1 |2.9.b
tgle+8) cos @ \ v.D

D=tge+1tgd; E=

puis, pourj=1,2,3
Q =tg’p-D* +(B,+D)-E
Lgtp-D+\[a_,

©, = Arctg
. B,+D

siQ; 20

On détermine ensuite les angles 0, de poussée maxi-
male par secteur :

dans [¢@; o]
sio,<galorsP, =P, (B,
sinonsiz<Falors 8, = o,
sinon 6, = min (©,, a,)
dans [o; @)
510L2<tpalorsF =P, (0,
sinon si @, < alors 8, = max (¢, o)
sinon si @2 < 0,_, alors 82 =max (©,, ¢)
sinon 0, = o,
dans [o,; "*n]:
sio,<g@alors P,=P, (0,
sinon 6, = max (@, a,)
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Pour le calcul de la poussée sans surcharge, il suffit
de calculer P,(©,) avec une inclinaison & différente le cas
échéant, Em} in, par différence avec la poussée P précé-
dente, on en déduit la poussée induite par la surcharge,

Dans toute la suite, la référence des hauteurs est
prise a la base du voile.

Par le calcul, dans le cas du sable tres compact
d’angle de frottement interne 38°, et surchargé a
41,9kN/ml, la surpression théorique maximale située au
bas du mur décroit ainsi de 8,2 a 6,2 kPa, soit une varia-
tion relative de 24 % (Fig.22).

Les valeurs dinclinaison introduites dans ce calcul
sont tirées directement des résultats d’essais sur la sta-
tion : 22° pour la poussée du massif seul, et 33° pour la
poussée du massif surcharge.

L’effet théorique de la surcharge commence a se
faire sentir & une profondeur comprise entre le pied de
la ligne d’éboulement et le pied de la ligne de glisse-
ment, toutes deux issues du bord avant de la surcharge.
Le calcul montre que cette profondeur se rapproche du
pied d’éboulement pour de fortes densités de charge, et
du pied de glissement pour de faibles densités de sur-
charge.

En conclusion, il apparait que le bas et le haut du
mur sont d’autant plus soulagés que la variation d’incli-
naison de la poussée, avant et aprés application de la
surcharge, est forte. La prise en compte de deux
valeurs d’inclinaison dans le calcul, l'une correspon-
dant a l'état du massif au repos et I'autre a celle du mas-
sif surchargé, conduit alors a une diminution de la
poussée dans le bas du voile et & un soulagement dans
la partie haute. Ce résultat, surprenant a priori,
s’explique ici par le fait que I'inclinaison de la poussée
sur le mur augmente avec l'intensité de la surcharge,
et le tassement relatif entre le voile et le sable.

2.7
——inclinaison variable
— — inclinaison fixe
1.8 1
cote (m)
0.9
0.0 4 + v . 4
-1 1 3 5 7 9
pression induite (kPa)
fic.22 Incidence de l'inclinaison de la poussée.
Diagramme de Krey

Dans I'hypothése d’une inclinaison nulle de la pous-
sée sur l"écran, Krey (1936) admet que la poussée se
répartit entre la cote z, du pied de la ligne d’éboule-
ment issue du bord avant de la surcharge et la cote z,,
comme le montre la figure 23.

De plus, Krey postule que la poussée est maximale a
la cote z, du pied de la ligne d’éboulement issue du
bord arriére de la surcharge, tant que z, est en dessous
de z, ou a la cote z, dans le cas contraire. La contrainte



0 Ka.q__ i
=, surpression

\
fig.23 Diagramme de Krey,

de poussée maximale est limitée & celle donnée par le
coefficient k_ = tan*(m/4- @/2).

Le diagramme simplifié, non tronqué par la semelle
du mur, respecte la condition suivante :

ne
P=K-Q=tan ___].
Q=tan(3-2}Q
ol P représente la résultante de poussée, Q la sur-
charge totale, et K le coefficient de transmission global.

Comportement du voile
au cours d’un cycle
de chargement-déchargement

Le cycle de chargement-déchargement du mur
comprend les surcharges bande suivantes : 6,1; 12,1 ;
18,3; 24,3; 30,2 ; 36,2 et 41,9 kN/ml, pour les sables
moyennement compact et dense. Pour le sable lache, le
palier maximal ne dépasse pas 24,3 kN/ml.

Evolution des moments
et des efforts globaux dans le voile

Pour le sable lache a la fin du chargement (Fig. 24
et 25) les moments fléchissants dans le haut du voile
enregistrent & 1,10 et 2,10 m une baisse faible (- 3,2 %)
a forte (- 38 %) respectivement, par rapport & l'état de
repos, a l'inverse du moment en bas du voile (+ 10 %).
Corrélativement, sous la surcharge maximale de
24,3 kN/ml, l'effort tranchant a 2,1 m baisse de 8 %,
alors qu'il augmente de 11 et 16 %, a 1,10 m et 0,10 m
respectivement.

Pour le sable moyennement compact, |'application
de la surcharge jusqu’a 41,9 kN/ml se traduit par un
soulagement des moments fléchissants sur les deux
tiers superieurs du voile, alors que le bas du voile et la
semelle voient cette méme grandeur augmenter sensi-
blement. La valeur maximum du moment en bas du
voile ne dépasse finalement que de + 7,3 % la valeur
obtenue a la fin de la phase d'attente apreés le remblaie-
ment.

Pour le sable trés compact, le méme chargement
Jusqu’a 41,9 kN/ml a trés peu d'influence sur les efforts
dans le mur, de + 3 a + 8 % pour les moments, et de
+10 @ + 12 % pour I'effort tranchant. En raisonnant par
rapport aux incréments d’efforts internes, on note,
comparativement aux sables ldches et moyennement
compactés, le méme soulagement dans la partie haute
du voile dés le début du chargement.

En fin de cycle, le retour aux mesures initiales pour
la majorité des capteurs est peu marqué d’hystérésis.

Ces tendances au soulagement dans le haut et au
chargement dans le bas du mur avec 'augmentation de
la surcharge sont communes aux trois compacités de
sable. Au cours du déchargement, il semblerait que le
retour élastique du voile maintenant soulagé en partie
basse implique en partie haute cette fois, une légére
mise en butée du sable et donc une augmentation
concomitante de I'effort tranchant comme 1’atteste
notamment le capteur positionné a 2,1 m de haut.
Somme toute, les efforts induits par les surcharges
«bande » restent donc finalement limités par rapport
aux efforts dus au remblaiement préalable.

Evolution de I'inclinaison de la poussée

Sur la figure 26, sont reportées les inclinaisons
moyennes sur 1'horizontale de la poussée sur le voile.
1l est remarquable de constater les hystérésis en fin de
cycle pour les sables compactés et le chemin quasi

2.7
1.8

cote (m)

0.9 {

0.0

moment total (kN.m/ml)

Fuseau des moments totaux au cours des
essais,

FIG. 24

2.7x

= lache
- trés compact

181 mn moyennement compact

cote (m)
09.
o-o . I ; ,
D 10 20 30
effort total (kN/mi)
fG.25 Fuseau des efforts tranchants totaux au

cours des essais.

J
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fiG.96 Evolution de I'inclinaison moyenne de la
poussée au cours du cycle chargement/
déchargement.

réversible pour le sable lache. L'inclinaison varie ainsi
de 29° a 32° pour le sable lache, de 22° a 34° pour le

sable moyennement compact et de 38° a 43° pour le
sable trés compact.

Par ailleurs, on a noté la corrélation trés significa-
tive entre 'augmentation de l'inclinaison de la poussée
au cours du chargement et I'augmentation du tasse-
ment relatif du massif par rapport au voile.

Evolution des déplacements en téte du voile

Pour le sable lache, le déplacement horizontal en
téte du voile augmente de 9mm au cours du cycle
(Fig.27). On note que le déplacement lié a I'application
de la charge de 24,3 kN/ml est de 4 mm environ.

80 7 gdplacement en
P ke tmmi

|

—e—l3cha
= 0= moyennemant COMpact
&= O - -1rés COMpact

»
o

1

i e i s e R s s T e
36 8:4_.’?,:_6 ................ BT e PR IR

] surcharge (ki/mi}
20 -

0,0 §0 100 150 200 250 300 350 400 450

fig,27  Evolution du déplacement en téte du voile
au cours du cycle chargement/
déchargement.

Pour les sables compactés, les applications succes-
sives de surcharge bande d’intensité croissante a la
surface du remblai n’entrainent pas de déplacements
significatifs. Cette tendance est aussi confirmeée avec les
mesures par nivelles et cathétomeétres effectuées sur les
murs adjacents en béton.
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Evolution des coefficients de transmission globaux

[l est remarquable de pouvoir dissocier les compor-
tements du sable lache et des sables compactés,
comme représenté sur la figure 28. Expérimentalement,
la transmission de la surcharge par le sable lache aug-
mente au cours du chargement et méme au cours du
déchargement traduisant un comportement hystéré-
tigue trés marqué. A l'inverse, celle-ci reste pratique-
ment constante pour les sables compactés avec une
transmission moindre, voire nulle pour le sable dense
tout au long du cycle.

Par une approche théorique, on montre que le coef-
ficient de Krey, qui intégre l'angle de frottement du sol,
vaut 0,42 pour le sable lache, 0,38 pour le sable moyen-
nement compact, et 0,36 pour le sable trés compact.

coaflicient de

0s tranamission giobal
D —a—lichy

= O — moyennement compact
034 = 1rés compact

0.0 v T ™ v v v
0.0 5.0 10,0 150 20,0 25,0 30,0 35,0 40,0 45,0

fic.28 Evolution du coefficient de transmission
global au cours du cycle chargement/
déchargement.

Ainsi, la valeur de Krey reste environ 10 fois supérieure
a la valeur expérimentale des sables compactés de
I'ordre de 0,02 a 0,04 et comparable a celle du sable
lache en fin de cycle uniquement. On note que celle-ci
augmente considérablement tout au long du cycle de
0,05 a 0,5. La valeur de Boussinesq qui reléve de consi-
dérations purement géomeétricues, est ici égale & 0,24.
Cette valeur est intermécliaire.

Au vu de la figure 28, il est clair que la transmission
de la surcharge est d’autant plus forte que l'intensité
du compactage est faible. L'analyse des mesures expé-
rimentales montre en effet un fort contraste entre le
sable lache et les sables compactés quel que soit le taux
de compactage : les sables moyennement et tres com-
pacts transmettent beaucoup moins la surcharge au
voile que ne le fait le sable lache dans la partie basse
du mur.

Evolution des centres de surpression

Le contraste est cette fois-ci trés marqué entre les
trois compacités de sable (Fig. 29). La hauteur du centre
de surpression pour le sable lache est constante et vaut
0,6 m environ. La hauteur du centre de surpression
pour le sable moyennement compact ne cesse de
croitre tout au long du cycle. Enfin, I’évolution du
centre pour le sable trés compact qui varie entre 0,1 m
et 0,8 m est quasi réversible au déchargement.
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#6.29  Evolution de la position du centre des
pressions induites au cours du cycle
chargement/déchargement.

Par une approche théorique, les hauteurs des
centres de surpression prédites par Krey (0,92 m,
0,87 m et 0,83 m pour le sable lache, moyennement
compact et trés compact respectivement) majorent for-
tement la valeur experimentale du sable trés compact
mais restent au voisinage des valeurs mesurées pour
les sables lache et moyennement compact. Quant au
centre de surpression de Boussinesq caiculé a 1,51 m
de la base du voile, celui-ci se situe environ deux fois
plus haut que les centres expérimentaux dans tous les
cas de figure.

Effets théoriques et expérimentaux
d'une surcharge bande

Sur les figures 30, 31 et 32, nous comparons les
effets théoriques et les effets expérimentaux d‘une sur-
charge bande de 24,3 kN/ml, a titre d’exemple, pour les
trois compacités de sable confondues, sous la forme de
fuseaux de courbes intégrant les sables ldche, moyen-
nement compact et trés compact.

Sur ces figures, sont représentés le diagramme élas-
tique isotrope de Boussinesq, |'enveloppe des dia-
grammes simplifiés de Krey, l'enveloppe des dia-
grammes modifiés de Coulomb (cf. §7.1.2.1) et, enfin,
I'enveloppe des distributions expérimentales sur la
hauleur du voile.

La courbe expérimentale des moments induits dans
le voile est lissée par une courbe représentative de
fonctions « Spline » cubiques qui est dérivée et compa-
rée a celle des efforts expérimentaux pour vérification.
On procede de méme avec la courbe expérimentale des
efforts induits pour obtenir par dérivation celle des
pressions. Il est vrai que cette méthode est quelque peu
hardie compte tenu du petit nombre de capteurs.

Expérimentalement, si les moments et les efforts
tranchants pour les deux sables compaclés sont trés
voisins & la base du voile, ils restent par ailleurs 5 fois
plus faibles que ceux transmis par le sable lache. Par
contre, le soulagement du voile en partie supérieure est
pratiquement toujours constaté et ce pour toutes les
compacités,

Théoriquement, on retrouve cette décroissance
monotone des efforts internes avec 'augmentation de
la compacité ou encore I'angle de frottement, par la
méthode de Krey par définition, mais surtout par la
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FG.30 Moment induit dans le voile pour une
surcharge de 24,3 kN/ml.
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fiG.31  Effort tranchant induit dans le voile pour
une surcharge de 24,3 kN/ml.
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FG.32 Pressions induites dans le voile pour une
surcharge de 24,3 kN/ml.

méthode de Coulomb modifiée, ce qui nétait pas évi-
dent a priori. En fait, c’est cette derniére méthode qui
conduit aux efforts les plus proches de I'expérience, par
valeur supérieure encore. Quant & la méthode se réfé-
rant & la théorie élastique du solide homogeéne isotrope,
celle-ci semble inadaptée, du moins en partie haute du
voile. Il est aussi fort probable que la distribution des
efforts internes soit perturbée, d’une part a 'approche
de la base du voile et de la semelle et, d’autre part a
cause des surpressions parasites en téte du voile géné-

rées lors du compactage. 5 3
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Essai de translation imposée du mur

Lors de cet essai, une translation horizontale progres-
sive du mur dans le sens de la poussée est appliquée par
un systéme de cables et de palans fixés a la partie avant de
la semelle. L'objet est de suivre l'effet de cette translation
sur la valeur des efforts de poussée, que les mesures ana-
lysées plus haut (cf. § 6] situent & un niveau sensiblement
supérieur aux prévisions, en particulier pour les essais
avec remblai moyennement ou fortement compacté.

Les réductions d’effort de poussée observées pendant
ces translations sont variables selon les essais, et com-
prises entre 0 et 50 %. Ces résultats sont a considerer avec
prudence et n‘apportent quune réponse partielle a la
question posée. En effet, d'une part des effets d’hystérésis
ont été notés aprés l'application des surcharges (cf. §7), a
la suite d’un décaissement partiel du remblai. D'autre part,
il aurait fallu pouvoir vérifier si avec le temps, les réduc-
tions d’effort accompagnant les translations du mur ne
tendent pas a s'annuler progressivement.

En revanche, ces essais de translation apportent
d’autre type de renseignements trés utiles sur le méca-
nisme de cisaillement horizontal entre la base infé-
ricure de la semelle et le sol de fondation. Ils sont résu-
meés ci-dessous :

- comparaison de l'effort limite (inférieure) de transla-
tion mesuré avec les efforts théoriques R .tg¢. 1l ne
représente que 50 & 86 % de l'effort théorique suivant
les essais. Ceci est dil au fait que la résultante verticale
R, est plus faible que la valeur théorique, en raison de
Iinclinaison négative de la poussée;

— détermination de l'angle de frottement ¢, entre la base
de la semelle et le sol de fondation (pour les essais3 et 4) :

Tl

Junds

Tl désigne ici l'effort limite de translation mesuré.

Les valeurs obtenues sont les suivantes :

essal 3: 0,=30a31°

essai 4 : b =324a33°

Le rapport &6 est compris entre 0,8 et 0,9. Ces
valeurs sont relativement élevées, compte tenu de |'état
de surface lisse des plaques métalliques constituant la
semelle. Il est raisonnable de penser cue, dans le cas
d’un vuvrage sur gros béton coulé en pleine fouille, le
rapport 8/¢ avoisine plutdt la valeur: 8/¢ = 1.
— détermination du coefficient de sécurité expérimen-
tal au glissement F__ et comparaison avec le coeffi-
cient théorique F,, calculé : ces coefficients s'expri-
ment par les rapports

Tl R, tgd
B, =

xp :E et Fﬁrheo - Rh

Le tableau VII résume les valeurs obtenues pour ces
deux coefficients, a partir des essais de translations réa-
lisés pendant les essaisn®3 et 4:

o, = Arctg

Les coefficients de sécurité réels ne représentent
qu’environ la moitié des valeurs estimées. Ceci est dii a
deux phénomenes :

— les efforts de poussée mesurés sont supérieurs aux
efforts théoriques ;

—les composantes verticales mesurées sont plus faibles
que les composantes théoriques.

T
Effet d’'un choc en haut du voile

Lors de cet essai, un effort concentré de courte
durée, de I'ordre du dixieme de seconde, est appliqué
au voile du mur expérimental, au niveau + 2,20 m, &
'aide d’un systéme de masse tombante assemblée 4 un
montage de renvoi par poulie. Le probléme visé est
celui du cumul total ou partiel, ou du non-cumul, des
efforts liés a la poussée statique du remblai avec ceux
engendrés par le choc, par exemple en cas de percus-
sion d’un véhicule sur une glissiére de sécurite solidaire
d’un mur de souténement.

Les essais réalisés ne prétendent pas reproduire la
complexité du comportement dynamique des struc-
tures sous ce type de sollicitation, mais d'apporter des
éléments permettant d’encadrer son fonctionnement
en pareille situation. L'interprétation des mesures s’est
appuyée sur les deux coefficients A, et A, définis de la
maniére suivante : ‘

Mg _ Mg +AM;

l = =
' Mg +Tz Mg +T-z
et
Ag= Mrempia _ Mpo +AMg -T2
Mg Mg
avec:

T : effort horizontal maximal appliqué au voile pendant
le choc

z : bras de levier de 'effort T par rapport au peson E

M... : moment initial mesuré par le peson E a la base du
vcnie juste avant le choc

M, : moment maximal mesuré par le peson E pendant
le choc

AM, : accroissement maximal de moment lié au choc
mesuré par le peson E :

AM = M; - Mg,
M, : COMposante du moment mesuré par le peson E
penc?an‘l le choc, correspondant a la seule poussée du

remblai.

La figure 33 reproduit 1'évolution des coefficients A1
et A2 en fonction du rapport r,, ., représentant ici
I'intensité relative du choc, sous 1'angle de son effet de
renversement :

. Tz
chot MEQ

Ce mode d’analyse conduit aux observations suivantes:
— la valeur du moment M_ mesuré représente entre 75

—— nc;:,esm?:ttshgz:iszité eallssement et 80 % du moment cumulé théorique M, + T, ;

— la composante M, ., du moment pendant le choc,

B B correspondant aux seuls efforts de poussée du remblai

- ' : derriére le mur, est une fraction, variable entre 35 et

Essai n®3 1,8 35444 40 %, de la valeur initiale M avant le choc. Ceci

Essai n®4 28 48 s’applique du moins a la gamme des efforts‘testés,

54 : : caractérisée par un rapport r_, au plus égal a 60 %.
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Malgré le caractére trés qualitatif de ces essais, les
résultats obtenus indiquent finalement sans ambiguité
I'absence de cumul intégral de la poussée statique du
remblai, avec I'effet dynamique de renversement repro-
duisant le choc.

R
Conclusion

A l'issue des analyses qui précédent, les essais réali-
sés sur la station expérimentale de murs du LCPC
s’averent finalement riches en enseignements sur le
comportement d'un mur de souténement traditionnel
en service. Au plan expérimental, les divers recoupe-
ments entre résultats des mesures de natures diffé-
rentes ont, de plus, permis de se faire un avis sur la
confiance a accorder & l'ensemble des résultats et des
observations obtenus pendant ces essais.

Certaines conclusions peuvent finalement étre
considérées comme fiables et indiscutables. D'autres
fournissent, au contraire, des tendances et nécessite-
ront encore des vérifications dans le cadre d’actions
expérimentales ou théoriques futures.

* Résultats pouvant étre considérés comme fiables
et indiscutables. lls sont récapitulés ci-dessous, Ces
résultats sont propres a l'ouvrage expérimental étudié
(géomélrie et hauteur du mur, rigidité du sol-support,
remblai en sable). Les conditions de leur généralisation
éventuelle a d’autres types d’'ouvrages restent bien
entendu a établir.

Poussée sur le voile :

~les poussées sur le voile sont supérieures aux pous-
sées théoriques des modeles aux états limites. Pour le
sable lache, elles correspondent & un coefficient de
poussée de l'ordre de K, et une répartition triangulaire
en fonction de la profondeur est réaliste :

- le compactage du remblai se traduil par un accrois-
sement sensible des poussées. Les surpressions sont de
l'ordre de 15 & 20 kPa. Ceci conduit a une répartition
des poussées avec la profondeur d’allure parabolique
plutdt que triangulaire ;

— le coefficient de poussée globale sur I'écran décroit
en fonction de sa hauteur;

—la poussée sur I'écran fictif arriére est inclinée négati-
vement, du moins pour le sable compacté;

~ la sécurité au glissement du mur est inférieure, dans

un rapport entre 15 & 50 %, aux estimations théoriques.
L’angle de frottement sous la base du mur est proche
de I'angle de frottement du sol de fondation.

Transmission des surcharges :

- la transmission des surcharges sur le voile par le
sable trés compact est négligeable au regard de la
poussée due au massif;

— la méthode de Coulomb modifiée approche le mieux
par exces les valeurs expérimentales. Les méthodes de
Krey et Coulomb fournissent des majorants des efforts
tandis que la distribution élastique des poussées de
Boussinesq est trés éloignée de la distribution expéri-
mentale.

Choc sur le voile : les efforts globaux pendant I'appli-
cation d’un choc en haut de mur ne correspondent pas
au cumul effet statique du remblai + effet du choc, En
effet, I'effort de poussée propre du remblai parait se
limiter & un rapport entre 35 et 40 %, de la poussée sta-
tique initiale en I'absence de choc.

* Tendances justifiant des études complémentaires
Poussée sur le voile

Trois tendances principales ont été nettement per-
cues :

— bien que le mur se soit déplacé d'ine valeur supe-
rieure & celle nécessaire pour mobiliser théoriquement
I'état limite de poussée, les coefficients de poussée
déduits des efforts mesurés semblent diminuer dans le
temps. Les effets d’hystérésis liés au compactage, aux
cycles d’application des surcharges, enfin au décaisse-
ment éventuel du remblai, compliquent la détermina-
tion des coefficients de poussée réels et de leur évolu-
tion dans le temps;

—l'intensité de la poussée arriére est peu différente de
la poussée sur le voile, et tendrait vers K, ;

- l'effet du compactage est fonction de la position du
compacteur par rapport au voile et de son intensité.

Transmission des surcharges :

— les surpressions parasites induites par le com pactage
rendent difficiles les comparaisons entre les méthodes
basées sur I'état de rupture : Krey, Coulomb et Cou-
lomb modifiée ici. En effet, l’ensemble de ces
méthodes suppose qu'avant |'application des sur-
charges, le massif est a 1’état limite de poussée du
massif (I'etat « ka n):

- il conviendrait donc de soustraire les surpressions
parasites induiles par le compactage, du moins en par-
tie, au diagramme de Coulomb modifié par exemple,
Cette soustraction est bien partielle, car les déplace-
ments du mur consécutifs 3 la pose de la surcharge
conduisent a une réduction des surpressions de com-
pactage en téte. Ces déplacements en téte sont induits
par le faible glissement du mur sur sa base et par la
localisation de la poussée des surcharges dans la partie
basse du voile;

— connaitre la véritable cote de premiére influence de
la surcharge s’avere difficile. Toujours est-il qu’elle se
manifeste ici a proximité du pied de la ligne d’éboule-
ment issue du bord avant de la surcharge, quel que soit
le cas de figure;

— si les efforts induits dans le tiers inférieur du voile
sont faibles par rapport aux efforts totaux, voire com-
parables aux effets de la température, il existe aussi
vraisemblablement un report d’effort par effet de voiite
entre le voile et la semelle. Celle-ci doit en effet
reprendre une partie de la surcharge transmise par le
sable.

2
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Le but de cette recherche expérimentale est
I'amélioration des caractéristiques d’un sol dont le
mouillage provoque son effondrement brusque.
L’utilisation de tels terrains localisés dans la plupart des
régions arides et semi-arides, nécessite obligatoirement
de prendre des dispositions ou de traiter le sol, pour
garantir une stabilité suffisante, et cela dépend
généralement de la profondeur du sol, du type et de
I'importance de I'ouvrage a implanter.

Apres la réussite du traitement d’un sol effondrable par
des liants hydrauliques (tels que le ciment CPA 325 [1], la
chaux [2] et le ciment alumineux fondu [3]), cette étude
propose, d'une maniére analogue, un traitement par un
liant hydrocarboné (qui est le bitume) d'un sol
effondrable de profondeur inférieure a2 4 m et de
déterminer ainsi les quantités d’eau, de bitume et
I'énergie de compactage nécessaire a l'obtention d’un sol
gqu’'on peut exploiter sans aucun probléme de stabilité.

Treatment of a collapsible soil
with a hydrocarbon stabilising agent
(bituminous binder)

Abstract

The objectif of this experimental work is to improve the
properties of a subsidable soil known as a collapsing soil. The
erection of structures on these type of soils, located in arid or
semi-arid zones, necessarily calls for the treatment of these soils
in order to either stabilize or cause collapse of the soil deposit
prior to construction. The amount of treatment and tvpe depend
on the depth of the collapsible soil and the support requirement
for the proposed facility.

After the effectiveness of treatment of collapsible soils by
hydraulic stabilising agents (such as CPA 325 cement [1], lime [2]
and similarly), this study examines the bituminous treatment of
a such soil, at depth of less than 4 m, and determines the
minimum amounts of water, bituminous binder and compacting
energy necessary for obtaining a no-collapsible soil.

o]
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Introduction

L'existence des sols effondrahles dans plusieurs
régions du monde, ainsi que les problémes qu’ils
posent aux constructions, ont été reconnus depuis
longtemps. Le manque d’informations sur leurs dépots
est di principalement a leur localisation dans des
régions arides, ol le développement économique est
trés limité. Les progres récents de l'irrigation et la
modernisation des moyens de transport ont rendu pos-
sible I'exploitation de ces régions avec la construction
de complexes industriels et urbanistiques. Les tasse-
ments importants qui résultent de |'utilisation de
grandes quantités d’eau et les graves désordres subis
par les ouvrages, ont donné dans ces trois derniéres
décennies, une impulsion a la recherche concernant
ces sols, notamment les méthodes de leur identification
et de leur traitement.

Dans plusieurs sites, il est possible de traiter le sol
pour le stabiliser ou de provoquer son effondrement,
avant d'y construire un ouvrage. La nature du traite-
ment a appliquer dépend essentiellement de la profon-
deur du sol effondrable et du type de fondation.

Une grande variété de méthodes de traitement a été
utilisée ou suggérée. Parmi elles, on peut citer :

— le traitement par compactage dynamique avec ou
sans humidification du sol ;

— le traitement par pré-mouillage du sol ;

—le compactage par explosion ;

— le traitement par injection ;

— le traitement chimique, thermicque ou aux ultrasons ;

— le traitement par enfoncement de pieux ou de
colonnes ballastées [4] ;

— le compactage par vibrocompaction et vibroflottation.

Lorsque la couche de sol effondrable n’est pas trop
épaisse, inférieure a 4 m, il est souvent économique de
la remplacer par un sol approprié [5], ou par le méme
sol excavé puis remis en place apres traitement avec du
ciment CPA 325 [1], de la chaux [2] ou du ciment alumi-
neux fondu [3],

L’objectif de cette recherche est de montrer qu'il est
aussi possible de traiter le sol effondrable excavé par
du bitume avant sa remise en place.

R
Matériaux, matériels et essais

T
Matériaux de I'étude

Les essais ont été effectués sur un sol reconstitué
composé de 80 % de sable et de 20 % de particules
fines (< 80 pm), pour lequel 'application des différents
critéres d’effondrement, rapportés par Ayadat et al. [6],
montrent que celui-ci est effondrable.

Le sable utilisé pour la reconstitution du sol effon-
drable est un sable de riviére extrait de la région de
Bousadda (Algérie). 1l est tres utilisé pour la confection
du béton puisqu’il contient un faible pourcentage de
particules fines. Pour éliminer les graviers et les
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cailloux, le sable est passé au tamis de 2 mm, puis le
tamisat séché a I'étuve (105 °C) pendant 24 heures. Ses
caractéristiques sont résumées comme suit :

— granulométrie comprise entre 0,1 et 2,0 mm, dont 3 %
des particules sont inférieures 4 0,1 mm ;

— coefficient d'uniformité de 2,04 ;
— coefficient de courbure de 0,90 :
—module de finesse de 1,41.

Le sol fin (D < 80 pm) utilisé est extrait de Oulténe
de la région de Bousaada, de couleur brune. Il posséde
les caractéristiques suivantes :

— limite de liquidité w, =43,9 % ;
- limite de plasticité w, = 20,4 % ;
— densité spécifique G_=2,7.
Le sol reconstitué est obtenu par le mélange de 80 %
de sable et de 20 % de sol fin. Ses caracteéristiques géo-

techniques sont données dans le tableau I et sa courbe
granulométrique est représentée sur la figure 1.

Le bitume utilisé pour le traitement est une émul-
sion 60 utilisée comme couche d’accrochage dans les
chaussées,

TaBLEAU|  Caractéristiques géotechniques du sol
reconstitue.
Limite de liquidité cw, » g 18,4 %
['jﬂ"&e W té TR Ca = _ 939
sif ¥ _f'- 3 2,06 g/cm?®
ST s 84 %
Tamisats (%
100 S ) e
90 ;L
a0
70 )
/
60 {}
50 :
40 J
30
4
20 !
AT
10 <l adl
0
0.001 0.0 0.1 1 10
Diamétre (mm)

AG.1  Analyse granulométrique du sol
reconstitué.




Matériels d'essais

Appareillage spécifique
¢ Moule cedométrique de 50,4 mm de diameétre et
20mm de hauteur.
¢ Bati de consolidation d'un bras de levier de 1/10.
® Jeu de poids.

Appareil de compactage

Il est composé :

— d’une tige verticale pour le guidage de 200 mm de
hauteur et de 12,2 mm de diameétre, Elle est fixée & un
disque horizontal de 5 mm d’épaisseur et de 50,2 mm
de diametre ;

—d’un mouton (dame) de masse de 136 g, en forme de
disque ayant un trou centré de 12,25 mm, de 39,2 mm
de diametre et de 16,4 mm d’épaisseur (Fig. 2).

3l e 122mm

=- e ATTiGir
Y
.(—.Tigg
150 mm
__ Disque
T
|
— $mm
Y, XY
A
3 50,2 mum >
Dume 3 I 1225 mm — 164 mm
— N —
v
e /2mm >

fic.2  Appareillage de
compaclage.

(i
Réalisation de I'essai cedométrique

Le sol de 'essai est constitué d’un mélange homo-
gene et sec de 20 % du sol fin tamisé au tamis 0,08 mm
et de 80 % de sable passé au tamis 2 mm. On ajoute une
cuantité d’eau distillée afin d’obtenir la teneur en eau
désirée. L'ensemble sol et eau est malaxé dans un
malaxeur électrique.

On chauffe alors la quantité voulue de bitume
jusqu’a ce qu'il atteigne I'état liquide. On mélange rapi-
dement par partie la quantité de sol reconstitué. Dés
que 'ensemble (sol + bitume) devient homogeéne, on le
place dans le moule cedométrique aprés un léger
refroidissement. La gdchée de sol est versée dans la

trousse cylindrique de I'cedometre puis compactée en
deux couches avec une certaine énergie de compactage
(nombre de coups de mouton) donnée par le dispositif
décrit ci-dessus. L'éprouvette est ensuite arasée au
niveau du bord supérieur de la trousse ou de 'anneau
avec grande précaution, 4 I'aide d'une lame rigide, pour
obtenir une surface plane.

Le compactage consiste a laisser tomber la dame
d’une hauteur H = 150 mm. Cette dame coulisse libre-
ment sur la tige verticale jusqu’a ce gu’elle percute le
disque qui transmet le choc & I"échantillon (Fig, 3).

Dame d= compantage
2
.

 m— | e—

v v

|Ll l_|| e et

f6.3  Opération de compactage.

Apres l'installation du moule cedométrique et mise
au point, on effectue un essai de compressihilité confor-
mement au mode opératoire du Laboratoire Central des
Ponts et Chaussées a savoir, application successive
toutes les 24 heures des charges suivantes : 25 ; 50; 100
et 200 kPa avec relevé des lectures du comparateur a
155;30s;60s; 2 min; 5 min... et 24 h. La particularité
de cet essai proposé par Jennings et Knight [7], par rap-
port & l'essai normalisé de compressibilité, consiste &
inonder l'échantillon aprés mesure du tassement sous
200 kPa et a relever ensuite la nouvelle valeur apres
24 heures de chargement de I"éprouvette saturée sous
la méme contrainte, puis a augmenter le chargement
Jusqu’a 400 kPa. On donne sur la figure 4, la courbe
typicue e = f (log o) d'un tel sol, d’ol on peut déduire le
potentie] d'affaissement CP (%) par la relation :

Ae,
T+e,

CP= x100

ol : Ae_ = e (200 kPa) — e (200 kPa, inondé)
e, = Indice des vides initial.

LOG CONTRAINTE

_ Saturaticn échantillon
I

er-ex

Potentiel d'affaissement Cp (%) = %100

1+eo

Courbe cedométrique
typique dun sol affaissable.

FlG. 4
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La valeur obtenue de CP est ensuite comparée aux
valeurs de potentiel d'affaissement CP suggérées par
Jennings et Knight [7] (Tableau II).

Tasteaul  Valeurs du potentiel d’affaissement.
EP Difficulté du probleme
0%al% Pas de probleme
1%as5 % Troubles modérés
5%a10 % Troubles
10 % & 20 % Troubles sévéres
>20 % Troubles trés séveres

A la fin de 'essal, il est nécessaire de bien nettoyer
I'anneau du reste des particules de bitume qui se sont
collées sur les parois intérieures. A cet effet, il est
nécessaire de prendre des précautions particuliéres de
nettoyage pour éviter de rayer 'anneau et cela en pla-
cant tout 'appareillage dans un bac rempli de mazout
avant tout nettoyage.

Programme d'essais

Les essais préliminaires du traitement du sol avec
les pourcentages de bitume de 3 et 4 % ont donné des
résultats insuffisants. Pour cette raison les pourcen-
tages ont été augmentés a 8 % et plus.

De plus, les énergies de compactage, utilisées pour
les essais du sol non traité, ont été elles aussi changeées,
En effet, les quelques essais effectués sur le sol traité
avec les énergies de compactage de 10 a 25 coups ont
donné des résultats insuffisants. Les nouveaux
nombres de coups ont été 40, 60 et 80 coups.

En se basant sur les résultats obtenus pour le sol
non traité, montrant que I'effondrement augmente
quand la teneur en eau diminue, on a décidé d’étudier
le traitement du sol, avec seulement la teneur en eau
minimale (4 %) qui représente |'état le plus défavorable,

Dans ces conditions, les valeurs retenues furent :
a) sol non traité
—teneurs en eau: 4 %, 6 % et 8 %,

- énergies de compactage: 10, 25 et 40 coups
(Tableau III),

—teneur en bitume : 0 % ;
b) sol traite
- teneurs en bitume : 8 %, 10 %, 12 %, 14 % ¢t 16 %,

Tasteaum  Les différentes énergies de compactage.
Degré de compactage 1 2 3
Nombre de coups 10 25 40*

40 60 80%*
"Energie Eu (kJoules) | 4,08 10,2 16,32*
16,32 24,48 32,64
* Sol non tralté
s g foiied

ol - Eu = Energie de compactage par unité de volume
f=Nombre de coups

m = Masse de mouton

b= Hauteur de chute

g = Accélération de la pesanteur

-
Résultats et analyse

Sol non traité

Les résultats, donnés dans le tableau IV et repré-
sentés sur les figures 5 et 6, confirme le comportement
observé pour les sols effondrables utilisés dans I'étude
du traitement par du ciment CPA 325 [1], de la chaux
[2] et du ciment alumineux fondu [3]. Ces résultats mon-
trent que :

Potentiel d’affaissement (CP %)

20

= . 10

— energie de compactage: 40, 60 et 80 coups

(Tableau III), Teneur en eau (%)

—teneur en eau : 4 %. pe.5  Influence de la teneur en eau sur CP

(pour 0 % de bitume),
Tasleau vy Valeurs de CP pour sol non traité.

Nombre de coups 10 25 40 10 25 40 10 25 40

w (%), 4 4 4 6 6 6 g 8 8
6 0 CP (%) 18,60 14,55 12,76 8,50 3,32 232 4,26 14 1.02
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. Potentiel d’affaissement (CP %)

0 10 20 30 40 50 &0
Energie de compactage (en coups)

fG.6 Influence de I'énergie de compactage sur
CP (pour 0 % de bitume),

—ily a une tendance manifeste 4 'effondrement du sol non
traité qui correspond, dans la classification de Jennings et
Knight, aux rubriques allant de « troubles modérés » a «
trouble sévéres » (un potentiel CP allant de 1,02 & 18,6 %) :

- le potentiel d’affaissemnent CP décroit cuasi linéaire-
ment lorsqu’on augmente la teneur en eau ou I'énergie
de compactage.

Sol traité

Le potentiel d'affaissement varie avec 1'un des deux
parametres suivants :

— le taux de bitume :
— |"énergie de compactage.

Pour evaluer I'influence de chacun de ces parametres
et pour connaitre les conditions nécessaires pour réduire

le potentiel d’affaissement a un degré acceptable, on a
analysé l'influence de chaque parameétre séparément.

Influence de I'énergie de compactage

A l'exception d'un seul cas, 12 % de bitume et
80 coups, aucune autre condition n'a donné un potentiel
d’affaissement au-dessous de la valeur limite acceptable
(c’est-a-dire CP < 1 %). Mais il est nécessaire de noter que
le potentiel d'affaissement est inversement proportionnel
a I'énergie de compactage (Fig, 7). Ceci implique qu’on

TABLEAUV  Valeurs de CP pour sol traité (w = 4 %).

7Potential d’af faissement (CP en %)

Légonde:

=5~ Blivms = § %
=i Bltome = 10 %
=#= Eltume = 12 %
=5~ Bliume = 14 %
== Bltume = 16 %

,/_

20 40 so 60 7 9 %0 100
Energie de compactage (en conps)

fic.7  Influence de I'énergie de compactage sur
CP du sol traité (pour Wo =4 %).

ne peut obtenir des valeurs de CP inférieures a 1 si on
n‘augmente pas le nombre de coups & plus de 80. Cela
représente |'un des inconvénients majeurs de ce type de
traitement. En pratique, il faudra donc avoir recours 4
des engins de compactage assurant une énergie élevée.

Influence de la teneur en bitume

D'apres le tableau V et la figure 8, on remarque qu’il
v adeux cas:

1# cas : pour une teneur en bitume Th < 12 %, le
potentiel d'affaissernent diminue avec I"augmentation
de la teneur en bitume ;

2¢ cas : pour une teneur en bitume Th > 12 %, le
potentiel d'affaissement augmente avec 'augmentation
de la teneur en bitume.

Pour confirmer ces constatations et montrer claire-
ment l'existence de ce seuil, on a calculé le coefficient
d’amélioration (BR) pour les différents degrés de com-
pactage d‘aprées la relation :

CP, (%) —CP (%)
CF, (%)

BR [‘:’{n] =

avec : BR ; Coefficient d’amélioration ;
CP, : Potentiel d'affaissement avant traitement ;

CP, : Potentiel d'affaissement apres traitement avec x
(%) de bitume.

12 14 16

T enbiume 0] 0 0

40 60 80 40 60 80 40 60 80

Nombresdecoups | 40 | 60 [ 80 | 40 [ 60 | 80
P (%) 447 | 323 | 313 | 335 | 279 | 205

143 | 1,10 | 089 | 416 | 3,02 | 277 | 557 | 412

— 61
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. Potentiel d’af faissement (CP en %)

Légende:
7l C EC= 40 covps
L BC= 60 coup
# BCw= 80 conm
‘ -
o
' b
o
o A
4 #
e e ] A
& #
3l *
o
O
L ™
. 1 1 1 1 1 1
6 ] 10 12 14 16 1 20
Teneur en bitume (%)
- #e.a Influence de la teneur en bitume sur CP

(pour Wo =4 %).

Les résultats du coefficient d’amélioration, pour une
énergie de compactage de 40 coups, sont donnés dans
le tableau VI et représentés sur la figure 9. Ceux-ci
montrent que la variation du coefficient BR avec le taux
du bitume a la forme de la courbe Proctor ou le BR
atteint une valeur maximale dans l'intervalle [10 %-
12 %] de hitume. Les mémes observations ont été faites
pour les énergies de compactage de 60 et 80 coups. On
peut donc conclure que la teneur en bitume donnant le
coefficient d’amélioration optimal est située dans
Vintervalle [10 %-12 %]. Mais il est indispensable de
noter que cette valeur optimale du BR ne correspond
toujours pas a un potentiel d’affaissement CP inférieur
a 1, surtout pour les énergies de compactage infé-
rieures a 80 coups.

_ TABteAUVi  Valeurs du coefficient d’amélioration (BR).

. Coefficient d’amélioration (BR en %)

90 o
80 -
o]
70 |-
o
<
60 -
(o]
50 1 1 | 1 1 i
6 a 10 12 14 16 14 20

Teneur en bitume (%)

FG.9 Variation du coefficient d’amélioration
(BR) avec la teneur en bitume (pour EC =
40 coups).

e
AG
_ 493

A" T
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Influence de la plasticité du bitume sur I'effondrement

Pour étudier cette influence, on a calculé le degré
d’affaissement DC introduit, pour la premiére fois, par
Ayadat et Belouahri [8] et définit comme :

DC (%)=L x100
CP

E
avec : DC: Degré d'affaissement ;
CP, : Potentiel d'affaissement a l'instant (t) ;
CP, : Potentiel d'affaissement final.

8% 10 % 12 % 14 % 16 %
40 40 40 40 40
12,76 12,76 12,76 12,76 12,76
4,47 3,35 143 4,16 5,57

65 73,75 88,80 67.40 56,38
1 10 30 50 60
10,62 12,26 12,58 12,67 12,74
12,76 12,76 12,76 12,76 12,76
83.256 96,08 98,61 99,33 99,87
0.0005 0,015 0,035 0,0456 0,06
1,43 1,43 1,43 143 1,43
0,036 1,03 2,48 3,19 4,16
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Les résultats obtenus montrent clairement qu’il y a
une grande différence entre la variation de DC en fonc-
tion du temps pour un sol non traité et pour le méme
sol traité avec un taux donné de bitume, et qu’on peut
résumer comme suit :

- sol non traité : le phénomeéne d’affaissement se mani-
feste brusquement. Il atteint 80 % du tassement final
dans les deux premiéres minutes apres l'inondation
(Tableau VII et Fig. 10). Ce résultat confirme les travaux
de Ayadat et Belouahri [8] ;

- sol traité : I'affaissement s’effectue lentement, a une
vitesse presque uniforme, au cours de I'inondation de
I'échantillon (Fig. 10),

Ce comportement peut étre expliqué comme suit :

e Les liaisons entre les grains du sol non traité sont
assurées par la succion capillaire et en grande partie
par les ponts argileux. L'élimination de cette succion ou
la réduction de la résistance des liaisons argileuses
entre les gros grains, causées par 'addition d’eau &
I'échantillon, entrainent un réarrangement radical des
grains et méme un mouvement des particules fines &
travers le sol, d'un horizon ou d’un niveau a un autre
(phenoméne de suffusion [8]). Ceci implique I'effondre-
ment brusque du sol. La magnitude et la vitesse de
I'affaissement dépendent, essentiellement, de I'indice
des vides initial et du type des liaisons entre les grains.
Le potentiel d’affaissement est d’autant plus élevé que
le sol posséde un indice des vides plus grand, et le tas-
sement est d’autant plus rapide que le sol contient un
pourcentage des fines particules plus élevé [8].

* L’échantillon du sol traité se compose de grains de
sol, de grains de sol enrobés par le bitume, de bitume
et des vides. L'inondation de I’échantillon provoque la
rupture de quelques liaisons intergranulaires non tou-
chées par le traitement. Ceci entraine le tassement de
I"échantillon qui sera dans ce cas petit, puisqu'une
grande partie des vides est remplie par le bitume. Ce
tassement est aussi caractérisé par une vitesse lente et
ceci est di, essentiellement, au fait que le traitement
par du bitume entraine une décroissance de la perméa-
bilité du sol et plus celui-ci devient imperméable, plus
I'écoulement d’eau a travers les vides devient lent, ce
qui réduit considérablement la variation en fonction du
temps du tassement du sol, causé par saturation.

L'amplitude du tassement final, dans ce cas, ne
dépend pas que du volume des vides libres dans le sol,
mais dépend aussi de la compressibilité du bitume libre
en enrobant et les grains. Ceci explique, en premier lieu,
I'uniformité de la vitesse du tassement dans ce type de
traitement et, en deuxiéme lieu, l'augmentation du poten-
tiel d’affaissement avec l'augmentation du taux de bitume
au-dela de la teneur Th = 12 %. L'existence d’une grande
quantité de bitume dans les vides augmente la compres-
sibilité du sol donc augmente la valeur de son tassement
final. Aprés inondation, la compressibilité du sol affais-
sable traité devient dépendante de celle du bitume.

Sachant que la compressibilité du bitume & un ins-
tant quelconque dépend de la durée écoulée depuis
Iinstant de son émulsion (c’est-a-dire le degré de dur-
cissement du bitume), on peut conclure que ce procédé
est lent, et ceci conduit a noter un autre désavantage
dans cette méthode de traitement.

Enfin, au-dela d’une teneur en bitume de 16 %, le
sol traite devient de plus en plus imperméable, et le

Degré de collapse (DC en %)

140
Ligende:
=¥ Sol non traltd
el 5= gol tralté
s
s0
40
20}
N A SR
0 10 20 20 40 50 60 70
Temps (mn)

AG.10/ Variation du degré de collapse (DC) avec le
temps (pour Wo =4 %, EC=40 coups et la
teneur en bitume = 12 %).

mouillage de I'échantillon devient de plus en plus diffi-
cile, voire impossible. Ceci entraine une réduction du
tassement final, donc du potentiel d’affaissement,
lorsque le taux du bitume est supérieur a 16 %. Ce
résultat n'était pas 'objectif de cette étude, puisque I'on
a cherché, évidemment, a mettre le moins possible de
bitume pour des raisons économiques.

Conclusion

L'objet de cette recherche a été de déterminer les
conditions optimales du traitement par du bitume d’un
sol effondrable, de profondeur inférieure & 4 m, situé
en zones arides ou semi-arides.

Les résultats montrent que, pour obtenir un sol non
effondrable pour la quantité minimale d’eau retenue
(4 %), il faut utiliser un taux de hitume compris entre 10
et 12% et une énergie de compactage élevée (plus de
80 coups). Nous avons montré aussi qu’il est toujours
possible d’obtenir un sol non effondrable en augmen-
tant la teneur en bitume au-dela de 16 %, mais ce
n’etait pas 'objectif de cette recherche.

A l'issue de ces travaux, on doit constater cue les
résultats obtenus dépendent certainement de la nature
des matériaux utilisés pour la reconstitution d'un sol
effondrable, du mode de compactage et aussi du temps
écoulé entre le traitement du sol et le moment o 'on
procede a la saturation de I'échantillon dans le moule
de I"cedometre. Ce temps a une influence sur le degré
de durcissement du bitume. Pour cela, nous souhaitons
que d’autres études soient effectuées, en utilisant
d’autres types de matériaux de reconstitution, d’autres
meéthodes de compactage, en faisant varier le temps de
durcissement du bitume avant saturation de |'échan-
tillon et en confirmant ces résultats sur des échantillons
de sols naturels traités.
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Enfin, on notera qu'il est possible d’appliquer cette
méthode de traitement s'il n'existe pas d’autres procé-
dés moins colteux, tels que le traitement a la chaux.
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Modelisation numéricque
du comportement

a long terme

des ouvrages souterrains

F. LAIGLE

Y De méme maniére que les sols, les matériaux rocheux
Electricité de France £ rencontrés dans le cgdre des études et réalisations
Centre national a d’ouvrages souterrains sont susceptll?les clg pré‘sen'ter un
d Eqm’pemen t hydraulique ] comportement visqueux & plus ou moins bréve échéance,
s o et sous des états de contrainte trés variés, fonction de
Savoie Technolac leur nature géologique. Ces phénoménes de fluage ne
73373 Le Bourget-du-Lac deviennent plus négligeables pour les excavations
Cedex réalisées dans des roches sédimentaires tendres, telles
que les faciés marneux des massifs molassiques. Cet
article présente le développement et la mise au point d’un
P. KOLMAYER modéle de comportement viscoplastique, adapté au
besoin de l'ingénieur d’étude, permettant de simuler le
Ecole Centrale de Lyon ' comportement & long terme d’excavations souterraines,
Laboratoire de Mécanique Les hyptohéses et principales équations 4 la base de ce
de Génie Civil =~ - modele rhéologique sont présentées. Les possibilités de
BP 163 ce modéle sont exposées ainsi qu’une application
69131 Ecully concréte a un ouvrage souterrain en cours de réalisation,

Numerical modelisation
for long term behaviour
of underground structures

Depending on In Situ state of stresses and geological
characteristics, rock materials may present long term behaviour
due to a @ viscous » phenomenon. This behaviour has to be
taken into account for underground works during design
phases in view of its effects on displacements and loading
estimation in supports. These creep effects aren’t negligeable for
underground excavations in sedimentary weak rocks like molass
and marls. This paper presents some results about one

| viscoplastic constitutive model fitted to engineers need and

[ allowing to simulate the long term behaviour of underground

i . excavations. Assumptions and formulation of the constitutive
model are presented, illustrated by one practical example.

Abstract
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Introduction

Les roches, au méme titre que les sols, peuvent pré-
senter des évolutions de comportement a long terme
sous l'effet d'une sollicitation extérieure. Ce phéno-
mene est communément rattaché a la notion de visco-
sité du matériau, bien que sa justification physico-chi-
mique puisse varier d'un matériau a l'autre, Cette
évolution des propriétés mécaniques en fonction du
temps ou de la vitesse de sollicitation se traduit, au
niveau des ouvrages souterrains, par une augmentation
des convergences et surtout des efforts dans les revé-
tements. Certaines excavations, telles que les usines
hydroélectriques, au sein desquelles il existe une inté-
raction importante entre les équipements électroméca-
nicues et les mouvements de la caverne, nécessitent de
cerner au préalable le comportement @ long terme et

I'amplitude des convergences sous l'effet du
fluage (Fig. 1).
i E-r-"""‘--’-.-.___—o
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fe.1  Exemple de convergence a long terme des
longs-pans d'une caverne hyroélectrigue.
Long term displacements on walls of one under-
ground power station

La modélisation de ce phénomeéne rhéologique peut
étre prise en comple au niveau des calculs de diffé-
rentes maniéres plus ou moins précises. Comme ceci
est couramment réalisé, il peut étre possible de réduire
le module d'élasticité, ou d'utiliser une approche visco-
élasticue. De telles modélisations restent souvent suffi-
santes mais relativement imprécises, en particulier si le
massif est fortement sollicité ou présente une anistropie
et stratigraphie complexe.

Afin d’améliorer la modélisation de ce phénomene,
le Centre National d’Equipement Hydraulique d’Elec-
ticité de France a cherché a développer un modeéle
rhéologique, suffisamment simple et adapté aux calculs
d’ouvrages souterrains, permettant de reproduire les
principaux phénomeénes caractéristiques du fluage des
roches. Cette loi de comportement doit s'intégrer dans
le panel d'outils de modélisation numérique des
ouvrages souterrains, utilisable par des ingénieurs
d’étude, et dans des conditions de validité et de fiahilité
optimales.

Les hypotheéses de base de ce modéle sont décrites

dans cet article, ainsi qu'une application concréte a un
praojet d’ouvrage souterrain en cours de réalisation. Lié
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a ce projet, nous avons appliqué ce modéle rhéologique
4 une marne molassique, intermédiaire entre une roche
el un sol. Il apparail que celle loi de comporlement est
tout a fait applicable a d’autres problémes de géotech-
nique et de mécanique des roches, moyennant une
adaptation des lois d’écrouissage et des parameétres.

[
La viscosité des roches

Lors du retour d’expérience réalisé sur le compor-
tement a long terme d'ouvrages souterrains excaveés en
milieu rocheux, il est courant de constater une évolu-
tion des convergences en parois et/ou des sollicitations
dans les revétements, et ceci de nombreuses années
aprés la fin des excavations. Ces phénomeénes, repré-
sentatifs d'un comportement différé de 1’'encaissant, se
retrouvent aussi bien dans le cas de massif de roches
tendres (marne) que de roches extrémement résistantes
(granite, gneiss...). En fonction de la nature géologique
de la roche, les comportements différés deviennent
significatifs pour des états de contraintes trés diverses,
avec des amplitudes et des conséquences tout a fait dif-
férentes.

Méme si ce comportement différé des roches peut
étre lié a divers phénoménes physico-chimiques; il est
couramment associé a la notion de viscosité qui n'est
que la traduction au niveau mécanique de la sensibilité
vis a vis de la vitesse de sollicitation.

Cette influence de la vitesse de sollicitation est clai-
rement illustrée sur les figures 2 et 3 qui montrent des
essais de compression simple effectués par Bie-
niawski[1] et Peng et al. [2]. Dans ce cas, la viscosité de
la roche a pour conséquence de modifier a la fois les
comportements pré et post-pic, ainsi que 'amplitude
de la résistance maximale. Ces conclusions peuvent
éventuellement étre discutées et partiellement remises
en question en fonction d’autres résultats expérimen-
taux, en particulier de par les difficultés expérimentales
rencontrées pour analyser les phénoménes de fluage

a

load ( kN)

0 005 010 015

deformation {mm)

fnc.2 Essais de compression simple sur un
granite. Influence de la vitesse de
déformation [1].
Unconfined compression test on granit.
Influence of strain rate[1].
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fia.3  Essais de compression simple sur un tuff:
Influence de la vitesse de déformation [2).
Unconfined compression test on tuff: Influence
of strain rate [2],

sur ces roches a proximité ou au-deld du pic de résis-
tance. Cependant, ces résultats permettent déja de cer-
ner et de préciser les comportements caractéristiques
qui devront étre simulés par un modéle rhéologique.

Un autre type d’essai permettant de visualiser et de
quantifier I'effet de la viscosité, est I’essai de fluage
triaxial. Il consiste & maintenir constant un déviateur de
contrainte, et & enregistrer I'évolution des déformations
(Fig. 4 et 5).

L'essai de fluage montre trois phases caractéris-
tiques correspondant a:
- un fluage amorti, avec diminution de la vitesse de
déformation dans le temps. Pour des roches trés résis-
tantes, ce type de comportement est prépondérant
Jusqu’a des déviateurs de fluage trés élevés, de |'ordre
de 80 % de la résistance maximale & court terme:
— un fluage stabilisé, a vitesse constante de déforma-
tion;
- un fluage tertiaire qui correspond & une augmenta-
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‘fic.4 Essai de fluage triaxial sur un granite [3].
Creep triaxial test on granit [3].
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fiG.5 Essai de fluage sur une marne [4].
Creep triaxial test on marl [4].

tion des déformations, et qui conduit a la rupture du
matériau. Ce comportement ultime est grandement lié
a la fragilité de la roche.

De nombreux facteurs peuvent influencer ce com-
portement visqueux de la roche, en particulier la tem-
pérature et I'humidité.

Pour justifier le fluage des roches fragiles, diverses
théories ont été développées. Toutefois, dans notre cas,
nous avons uniquement cherché a développer un
modeéle phénoménologique permettant de reproduire
les principaux phénomeénes décrits précédemment.

Présentation du modéle
viscoplastique

Le modéle de comportement présenté ici n'est pas
innovant de par les concepts qu'il reprend. Les notions
et principales hypothéses reprises dans la suite de cet
article sont effectivement déja a I'origine de nombreuse
lois de comportement.

L'idée originelle était de développer, dans un cadre
industriel et en liaison directe avec les besoins liés & un
projet particulier, une loi de comportement permettant
de modeliser le comportement a long terme d‘une
excavation souterraine réalisée dans un encaissant
molassique.

Dans ces conditions, le modeéle réalisé devait donc
étre suffisamment simple d’utilisation, c’est-a-dire étre
fiable numeériquement et permettre la réalisation de cal-
culs d’ouvrage avec des échéances suffisamment
courtes et une précision acceptable sur les résultats.
Pour un ingénieur d’étude, le corollaire de cela est
d"avoir un minimum de données rhéologiques & intro-
duire. En particulier, les parametres doivent avoir une
signification physique suffisante et ne pas rester des
valeurs abstraites.

En ayant précisé cela, le « cahier des charges » de
ces développements était quasiment établi.

» Facilité d’utisation par un ingénieur d’étude, en par-
ticulier dans le cadre de la démarche d’identification
des parametres.

0/
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e Possibilité de simuler les principaux comportements
caractéristiques de la rhéologie d'une roche tendre.
Il s’agissait, entre autre, de modéliser le comporte-
ment fragile de ces matériaux, et I'influence de la
vitesse de déformation, donc de la viscosité, sur
I'amplitude du pic de résistance. Un autre aspect, lié
au précédent, était de pouvoir modéliser les trois
phases habituelles du fluage, & savoir les fluages pri-
maires, secondaires et tertiaires.

s Reprises de concepts théoriques relativement cou-
rants dans le domaine de la medélisation appliquée
& la géotechnique. Les critéres définis dans |'espace
des contraintes sont du type Mohr-Coulomb, c’est-a-
dire linéaires dans le plan de Mohr, et le comporte-
ment élasticque est supposé linéaire, indépendant de
I'état des contraintes et de la vitesse de sollicitation.

¢ Le fluage sous sollicitation isotrope est négligé, ce qui
est tout & fait acceptable pour 'analyse des roches.

e Le modeéle reprend la théorie de Perzyna, compte
tenu des intérets qu’elle présente pour ce type de
modélisation, et que nous détaillons par la suite.

Le développement du modéle de comportement a
donc été réalisé sur la base de ces besoins, en gardant a
l'esprit que la validation ultime était I'application de cet
outil a des projets d’ouvrages souterrains, avec obtention
de résultats concrets directement applicables & |'étude.

Rappel sur la théorie de Perzyna

La théorie de Perzyna [5,6] fut initialement dévelop-
pée pour les métaux, avant d'étre élargie a la modélisa-
tion du comportement viscoplastique des geomatériaux.
De nombreuses lois de comportement basées sur ce
principe ont ainsi été développées, essentiellement pour
les sols, mais tout a fait applicables a I'études des roches
tendres telles que les marnes. Parmi ces modéles, nous
pouvons citer ceux d’Adachi et al. [7-9], Kaliakin et al.
[10-12], Zienkiewicz et al. [13, 14], Wittke [15], Aubry et al.
[16], ou encore une adaptation viscoplastique du Cap
Modele proposée par Katona [17].

Le principe de base de cette théorie est de considé-
rer deux surfaces limites dans 'espace des contraintes.
Une premiere surface, dite « statique », correspond a un
chargement infiniment lent et sa position ne depend
que des déformations irréversibles générées. L'autre
surface est appelée « surface dynamique » et évolue
avec le point de charge. A partir du moment ou le point
de charge s'éloigne de la surface « statique », des défor-
mations viscoplastiques sont alors engendrées. La
vitesse de déformation du matériau est fonction de la
distance D entre la surface dynamique et la surface sta-
ticue, conformément a I'expression suivante :

s ag .
£V =u-{o(D)). — 1)
) =h-(oD))-== (
< > étant les crochets de Macauly;

G le potentiel plastique;

@ la fonction d’écoulement ;

i un terme de viscosité.

0 o _ ; .
Le terme 28 définit la direction des déformations
G
irréversibles. Pour les sols et roches tendres, I'expérience
impose un modeéle non associé afin de limiter la dila-
tance apres introduction des déformations irréversibles.
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Le terme <®(D)> détermine l'amplitude de la vitesse
de déformation, et une attention particuliére doit étre
portée a I'expression retenue dans le modéle.

Le recourt a la formulation de Perzyna se justifie,
entre autres, par les raisons suivantes :
— une formulation des équations rhéoclogiques proche
de celle de |'élastoplasticité a potentiel. Parmi les
modeles cités précédemment, nombreux sont ceux
issus d’une adaptation d'un modéle élastoplastique.
Nous pouvons ainsi citer le modéle de 1'Ecole centrale
de Paris, qui est un dérivé de la loi élastoplastique de
Hujeux et al. [18], ou encore le modéle d’Adachi et al. [7]
qui trouve ses origines dans les travaux de Roscoe;
—le temps n'apparait pas explicitement dans les équations
du modele. Il n'est donc pas nécessaire de définir une date
origine qui empéche toute objectivité du modele.

L Tralon
Définition de la fonction d’écoulement

Le choix de I'expression de la fonction d’écoulement
est une hypothése importante lors de I'écriture d’un
modele basé sur la théorie de Perzyna. De ce choix
dépend l'aptitude du modéle a simuler les comporte-
ments visqueux caractéristiques des sols ou roches,
ainsi que la possibilité de pouvoir déterminer et extra-
poler les parametres a différentes gammes de vitesses
de sollicitations. En effet, dans le cas d'une loi visco-
plastique, les parameétres ui seront identifiés a partir
d'essais de laboratoire, pour des vitesses de sollicita-
tion relativemement fortes, devront pouvoir étre extra-
polés dans un domaine de vitesse plus faibles, repré-
sentatives des cadences de construction des ouvrages.

Expérimentalement, il est souvent admis, pour la plu-
part des géomatériaux, une relation linéaire entre la résis-
tance maximale au triaxial et la vitesse de chargement,
dans un plan semi-logarithmique. Retenir une fonction
puissance pour <®{D)> ne permet pas de retrouver une
telle relation linéaire, et canduit généralement a suresti-
mer la résistance des sols sous sollicitation extrémement
lente. Dans ces conditions, nous préconisons de retenir
une relation exponentielle de la forme suivante :

o(D)= A exp [DEU] ]—‘] (2]

Ce lype de relation permet de retrouver par la simu-
lation les principaux résultats expérimentaux observés
sur les matériaux visqueux.

T
Formulation des équations

La premiére hypothése du modele consiste a
décomposer le terme de déformation en trois compo-
sanfes :

g=¢e"4+ &Py g" (3)

€ est le taux de deformation totale;

£° est le taux de déformation élastique instantanée;
€° est le taux de déformation plastique instantanée;
£" est le taux de déformation viscoplastique.
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Dans son domaine purement élastique, le matériau
est supposé avoir un comportement élastique linéaire iso-
Lrope. Ainsi les contraintes et les déformations sont-elles
liees par une matrice inversible a valeurs constantes.

e 1+v v

EUZT‘GH_E‘GkleU (4]
E
S 3.(1-2-v) )
__E (6)
2:(1+v)

L'activation du mécanisme élastoplastique est régie
par une surface de charge F de type Mohr-Coulomb.
L’amplitude des déformations élastoplastiques est déter-
minée a partir de la régle de normalité et de consistance
et du potentiel plastique G. La surface de charge est défi-
nie par la cohésion C et l'angle de frottement ® du maté-
riau et le potentiel par I'angle de dilatance .

Bza _1+Sm¢_c._ o~ |I|'1+Sin¢ (7)
' 1-sing ° V1-sin®
&P =0 96 (8) si F=0 et do>0
v L
g2=0 (9) si F<0 ou si F=0

U et do<0

Le mécanisme visqueux est activé dés que la sur-
contrainte définie au sens de la théorie de Perzyna est
strictement positive, c’est-a-dire dés que le point de
charge franchi la surface statique. L'expression de cette
surface, appelée « surface viscoplastique », est voisine
de celle de Mohr-Coulomb et nécessite I'introduction
de deux nouveaux parametres C,etd,

'1+Sin_% = 'l+5i1"l$n (10)
1-sing, ° "\ 1=sing,
La vitesse de déformation plastique est alors fonc-

tion de la distance entre le point de charge et cette sur-
face limite,

Fﬂ=01-

& = (q:{m)-%& (11)
li

€j est la vitesse de déformation viscoplasticque ;
®(D) est la fonction d'écoulement définie en[2];

critére élastoplastique de
pic

Domaine 3

Domaine 2
viscoplastique
initiale
| e
g

fic.6 Représentation des critéres €élastoplastique
et viscoplastique dans le plan de Mohr.
Elastoplastic and viscoplastic criteria,

dG, . .

3 L détermine la direction dans I'espace des déforma-
tions, a partir de la définition d’une surface de potentiel
que nous supposerons identique 2 F,, « surface visco-
plastique » (modéle associé),

Afin de modéliser le comportement fragile du maté-
riau, un écrouissage de la surface de charge F est réa-
lisé, & travers une réduction des caractéristiques méca-
niques C et ®. La variable d'écrouissage considérée
correspond a la déformation déviatoire irréversible

totale €, c’est-a-dire celle générée par les méca-
nismes élastoplastiques et viscoplastiques.

e =€l +€) (12)

"1_. vp  avps 2 l -\'ps'z 172
BP=q2 e ] e (13)
R e ey

67 =2 (& +ey) (14)
Par I'intermédiaire de cet écrouissage en déforma-
tion, un couplage des différents mécanismes est réalisé.
La génération de déformalions viscoplastiques entraine
une diminution de la cohésion et de I'angle de frotte-
ment du matériau. Dans ces conditions, nous consta-
tons que I"amplitude du pic de résistance est fonction
de la vitesse de sollicitation, et il est donc d’autant plus
bas que la vitesse de chargement est faible.

Cette fonction d’écrouissage peut étre définie ana-
lytiquement ou point par point. Pour les applications
réalisées jusqu’a présent, nous avons SUppOosé une
fonction linéaire par morceaux (Fig. 7),

? Cohésion
Gi

P VP vp
€4 Emite €4
Angle de frottement
D,
Dres
VP vp
i€q limite :‘d

Ff6.7 Lois d'évolution

I'écrouissage du critére élastoplastique.
Hardenning laws for elastoplastic behaviour,

retenues pour

Les critéres définis précédemment délimitent alors,
dans I'espace des contraintes, quatre domaines (Fig. 8):

* Domaine 1, dans lequel le matériau présente un
comportement €lastique linéaire (Fig. 9).

* Domaine 2, au-dela de la surface viscoplastique,

mais en deca du critére élastoplastique résiduel.
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critére élastoplastique de
pic
Ta
Domaine 4 Critére élastoplastique
résiduel
e3
Domaine 2
ace viscoplastique
initiale
Domaine 1
g

fic.8 Représentation des critéres élastoplastique
et viscoplastique dans le plan de Mohr,
Elastoplastic and viscoplastic criteria.

Déformations €lastiques

&—  instantanées

i

Temps

FG.9 Simulation d'un essai de fluage si le point
de charge se trouve dans le domaine 1.
Creep test simulation when the loading point Is
in the domain 1.

A E Déformations viscoplastiques

Déformations élastiques

Lo instantanées

>

Temps

fG.10  Simulation d'un essai de fluage si le point
de charge se trouve dans le domaine 2.
Creep test simulation when the loading point is
in the domain 2.

10

REVUE FRAMCAISE DE GEOTECHNIQUE
W BS

4 mmestre 1998

Lorsque le point de charge se trouve dans cette zone,
des déformations irréversibles sont créées par acti-
vation du mécanisme viscoplastique. Le critére élas-
toplastique évolue, de part l'écrouissage. La surface
de fluage étant supposée fixe, la simulation d’un essai
de fluage triaxial montrerait une vitesse de déforma-
tion constante, directement fonction de la distance
entre le point de charge et cette surface. On ne peut,
dans ce cas présent, que simuler un fluage stabilise,
ou secondaire (Fig. 10).

+ Domaine 3: Comme précédemment, seul le meca-
nisme viscoplastique est activé. Cependant, compte
tenu de I'écrouissage du critere élastoplastique, le
point de charge atteindra a un moment donné, la sur-
face de charge élastoplastique. Des déformations
plastiques instantanées seront alors créées, permet-
tant de simuler une rupture du matériau, et donc
eventuellement un fluage tertiaire (Fig. 11).

¢ Domaine 4 : Ce domaine est situé au-dela de la sur-
face de charge élastoplastique, et il est donc inacces-
sible. La présence de la surface limite élastoplastique
a l'avantage de limiter la position du peint de charge
a un domaine restreint, tout au moins en cisaillement.
Ceci pallie le défaut principal de certains modéles de
comportement basés sur le principe de Perzyna qui,
en ne dissociant pas les déformalions élastoplas-
tiques et viscoplastiques, ne limitent pas les mouve-
ments du point de charge dans l'espace des
contraintes.

A £ Déformations
élastoplastiques et
viscoplastiques

~

Déformations viscoplastiques

Déformations élastiques
instantanées

t >
Temps

fiG.11  Simulation d’un essai de fluage si le point
de charge se trouve dans le domaine 3.
Creep test simulation when the loading point is
in the domain 3.

Dans ces conditions, le modéle exposé ne peut pas
simuler une phase de fluage primaire. Afin de pallier
ce défaut, la surface viscoplastique peut étre ecrouie.
Elle évolue alors de sa position initiale caractérisée par
C, et @, vers une nouvelle position définie par 2 nou-
veaux parametres qui sont C, et @, . Cet écrouis-
sage est régi par les déformations déviatoires irréver-
sibles totales €.



critére élastoplastique de
pic

Domaine § Critére élastoplastique
résiduel

4

surface viscoplastique
finale

\ rface viscoplastique
Domaine 2 initiale

Domaine 1

Domaine 3

¢

fic.12  Représentation des critéres élastoplastique
et viscoplastique dans le plan de Mohr,
Elastoplastic and viscoplastic criteria.

Déformations élastiques

»
Temps

G613 Simulation d’un essai de fluage si le point
de charge se trouve dans le domaine 1.
Creep test simulation when the loading point is
in the domain 1.

;r. £ Déformations viscoplastiques

Déformations élastiques

instantanées
T_’_,__.. ins

>
Temps

‘BG4 Simulation d’un essai de fluage si le point
de charge se trouve dans le domaine 2.
Creep test simulation when the loading point is
in the domain 2.

Déformations viscoplastiques

Déformations élastiques

— instantanées

Temps

—p

fG.15  Simulation d’un essai de fluage si le point
de charge se trouve dans le domaine 3,
Creep test simulation when the loading point is
in the domain 2.

L'espace des contraintes est alors décomposé en
cing domaines de comportement (Fig. 12).

* Domaine 1 : Le comportement est élastique linéaire
(Fig. 13).

* Domaine 2 : Des déformations viscoplastiques sont
créées. Elles entrainent simultanément un écrouis-
sage du critére élastoplastique et de la surface de
fluage initiale. Si le point de charge reste immobile, la
surface de fluage va alors se rapprocher de celui-ci
en entrainant une diminution de la vitesse de défor-
mation qui s’annulera lorsque le point de charge sera
situe sur la surface viscoplastique. On simule ainsi un
fluage primaire (Fig. 14).

* Domaine 3 : Seules des déformations viscoplas-
tiques sont générées. Si le point de charge se situe
dans ce domaine, il est alors possible de modéliser
un fluage primaire (évolution de la surface viscoplas-
tique initiale vers la surface viscoplastique finale),
suivi d'un fluage secondaire (Fig. 15).

* Domaine 4 : En fonction du calage des paramétres,
il est alors possible de simuler les trois phases d'un
essai de fluage. Le fluage primaire, en début d’essai,
est obtenu durant |'écrouissage de la surface de
fluage. Le fluage secondaire correspond a I'intervalle
de temps durant lecuel la surface de fluage n’évolue
plus (surface de fluage finale) et avant que le critére
élastoplastique ait atteint le point de charge. Enfin, le
fluage tertiaire est modélisé lorsque le critére élasto-
plastique esl descendu et a atteint le point de charge.

* Domaine 5 : Il s’agit d'un domaine inaccessible au-
dela de la surface de charge élastoplastique.

En fonction des informations disponibles sur le
comportement du matériau étudié, de 'avancement des
études, et du degré de précision que I'on attend sur les
résultats issus de la modélisation, le modéle de com-
portement peut étre mis en ceuvre en bloquant certains
mecanismes. Trois niveaux d’utilisation peuvent étre
retenus, présentés dans le tableau 1. '7']
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TABlEAU)  Niveaux de modélisation et conséquences sur la simulation d’un essai de fluage.
Creep test simulation versus kind of modelisation.
Ecrouissage de ‘Ecrouissage de Modélisation d’un essai de fluage
la surface dé charge la surface viscaplastique
¢elastoplastique:
1 non non fluage secondalre
2 ouli non fluage secondaire et tertiaire
3 oul oui fluage primaire, secondaire et tertiaire
7 . Tasteal i Paramétres rhéologiques en fonction du
D eforma_tlons niveau de modélisation.
viscoplast[qucs et Rheological parameters for each kind of
A % modelisation.
€ élastoplastiqyes
Niveau de: 1 2 3
: modélisation
Déformations _ P——
. . Parametres d'élasticité
viscoplastiques
E X X X
v X X X
Parametres d'élastoplasticité
Reésistance de pic
Angle de frotternent ¢, X X X
Cohésion C X X X
Déformations élastiques Angle de dilatance y, X X X
— instantanées Paramétres d’élastoplasticité
TCIDPS Résistance résiduelle
N Angle de frottement ¢, _ X X
fie.16 Simulation d'un essai de fluage si le point Cohesion Co, x %
de charge se trouve dans le domaine 3. Angle de dilatance v,,, % %

Creep test simulation when the loading point is
in the domain 3.

——
Parametres rhéologiques

En dehors des parameétres d’élasticité et d'élasto-
plasticité, que I'ingénieur se doit de déterminer pour
effectuer un calcul d’ouvrage souterrain, seuls quatre a
huit parameétres supplémentaires doivent étre détermi-
nés suivant le niveau de modélisation requise. Ces
parametres sont liés au mécanisme viscoplastique, et
nous nous attarderons uniquement sur leur identifica-
tion.

La définition de la fonction d’écoulement <®(D)>
nécessite deux parameétres, notés A et n.

Le ceefficient A g’exprime en s, tandis que « n» n'a
pas d’unité. Ce dernier peut étre deduit du ccefficient
de consolidation secondaire C, par l'intermédiaire de
la relation suivante :

A%

h (1+€e):n (o)

o
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Parametres viscoplastigues
Critére initial

Angle du critére ¢, X X X

Cohésion du critére C X b X

Parametres viscoplasticues
Critére final

Angle du critére o, _ X

Cohésion du critére C

“fires

Fonction d'écrouissage

Critére élastoplastique X ®

Critére viscoplastique X

Fonction d’écoulement viscoplastique

A X X X
n X b x
Nombre de parametres 9 13 16

A est la pente de la courbe vierge de compression iso-
trope dans le plan (g, In(P));

x est la pente de déchargement-rechargement isotrope
dans le plan (g , In(P)).
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Il n’existe pas de régle pour A, mais I'on peut s'ins-
pirer des propositions de Katona :

Mc Cormick Ranch Sand A =0,001/s
Solenhofen Limestone A=02e9/s
Roche tendre sédimentaire A =0,5e-5/s

L'étape suivante consiste 4 positionner les criteres
viscoplastiques, initial et, éventuellement, final. Le
calage de ces critéres peut étre réalisé a partir de l'ana-
lyse comparative d’essais de fluage a différentes
contraintes de confinement et différents déviateurs de
fluage. Ceci permet de définir approximativement le
déviateur a partir duquel le fluage apparait (critére
viscoplastique initial), et & partir duquel le fluage n'est
plus amorti (critére viscoplastique final).

Enfin, il est nécessaire de définir la fonction
d’écrouissage du critére viscoplastique. La définition de
cette loi d’écrouissage n’est pas directe, et nécessite
une démarche itérative, par modélisations successives
d’essais de fluage.

Modgélisation d'essais de laboratoire

Afin de démontrer la capacité du modéle a repro-
duire les comportements caractéristiques d’un maté-
riau visqueux, nous avons cherché 4 simuler |a réponse
d’une roche le long de chemins de sollicitations homo-
genes.

Les parametres utilisés pour ces simulations sont
représentatifs d’une marne raide.

Essai triaxial a différentes vitesses
de sollicitation

Des essais triaxiaux a vitesse de déformation impo-
sée ont été simulés, pour une méme contrainte de
confinement. Pour chacun de ces essais, nous avons fait
varier la vitesse de chargement. Sur la figure 17, nous

90587
8,0E4+8 4
7,0E+8 4
8,05 448 4
g 5,0E+48 4
4,0E48 4
3,0E48 4
20648

1,048 4

0,0640 . bt 3 s —
0,00% 0,50% 1,00% 1,50% 2,00% 2,50% 3.00% 3,50%
Détermation axlale

Fic.17  Simulation d’essais triaxiaux de compression
a différentes vitesses de sollicitation.
Triaxial compression tests for several strain
rates.

TABLEAU NI Jeu de paramétres pour une marne raide.
Set of parameters for a hard marl|,

Paramétres élastiques

E 1.2 GPa

v 0,3

Paramétres d’'élastoplasticité
Résistance de pic

Angle de frottement .. 20°

1,7 MPa

Cohésion C_,

Parametres d’élastoplasticité
Résistance résiduelle

Angle de frottement ¢, 15°

0.7 MPa

Cohésion C__

Parametres viscoplastiques
Critére initial

Angle du critere o, 2°

Cohésion du critére C 0,17 MPa

Paramétres viscoplasticues
Critere final

Angle du critére ¢, 10°

Cohésion du critére C, 0,85 MPa

Fonction d’écrouissage

Critere élastoplastique & e =1%

Critére viscoplastique gr. - =1%

o fmite

Fonction d'écoulement viscoplastique

A 8x 10" s

n 3

constatons que le matériau présente un pic de résis-
tance d’autant plus marqué que la vitesse de déforma-
tion est eélevée. Compte tenu de la formulation du
modéle, la résistance ultime du matériay, aprés rup-
ture, n'est pas influencée par la vitesse de sollicitation.

Ce resultat est tout a fait comparable, qualitative-
ment, a celul présenté sur la figure 2, et qui concernait
des essais de compression simple sur un grés.

Sinous repartons la résistance maximale atteinte en
fonction du logarithme de la vitesse de déformation
(Fig. 18), nous obtenons une courbe sensiblement
linéaire sur une plage de vitesse de déformation, et
admettant deux asymptotes en résistance :

- une valeur maximale correspondant & la résistance de
pic obtenue sur un essai de laboratoire rapide;

- une valeur minimale correspondant 4 la résistance
résiduelle du matériau.

T
Essai de fluage

La figure 19 représente une série d’essais de fluage,
réalisés pour une méme contrainte de confinement,
mais pour différents déviateurs de contrainte.

13
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fG.18  Evolution de la résistance maximale en

fonction de la vitesse de sollicitation.
Maximal strength vs strain rate.

. mei1e  Simulations d’essais de fluage triaxial.
Simulations of triaxial creep tests.

Compte tenu des caractéristiques mécanicques rete-
nues, nous constatons sur la figure précédente, que :
— les courbes correspondant aux deux plus faibles
déviateurs permettent de retrouver un fluage amorti,
puisque |'état des contraintes est tel que le point de
charge représentatif se situe en dessous du critére
viscoplastique final;

— les courbes correspondant aux déviateurs de 3 et
4 MPa reproduisent un fluage stabilisé, a vitesse
constante;

- enfin, pour un déviateur de 5 MPa, le point de charge
se positionne au-dela du critére élastoplastique rési-
duel, ce qui entraine |'apparition dun fluage tertiaire,
et donc d'une rupture du mateériau.

Implantation dans FLAC

FLAC est un logiciel développé pour la simulation
de calcul en mécanique et plus particuliérement pour
les ouvrages souterrains. Contrairement a la plupart
des codes basés sur la méthode des éléments finis, il
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utilise la théorie des différences finies, nécessitant une
faible puissance de calcul, peu de ressource mémoire,
mais un grand nombre d’itérations. Souple et interactif,
il est d"un usage facile pour "utilisateur.

Deux facteurs facilitent I'intégration de nouvelles
lois de comportement :

- le découplage total existant entre le schéma numeé-
rique de résolution des équations dynamicues;
— la simplicité et la convivialité du macrolangage FISH.

Le principe d’intégration d'une loi viscoplastique
dans ce logiciel est le suivant :

L’'incrément de déformation est supposé entiére-
ment élastique. L'incrément de contrainte qui en
découle se traduit aisément par la relation linéaire de
Hooke. A partir du nouvel état des contraintes, on cal-
cule la fonction de charge. Si le critére est franchi, on
rameéne |'état de contrainte sur ce dernier; sinon le cal-
cul se poursuit normalement.

Dans le cas viscoplastique, il faut introduire deux
types de correction : une correction plasticque, corres-
pondant au cas explicité ci-dessus, et une correction
visqueuse dés lors que la surcontrainte est positive. A la
différence du cas plastique, il n'est plus possible de cal-
culer de maniére explicite le nouvel état de contrainte
du fait de la non-linéarité de la loi d’écoulement vis-
queuse. De plus, le pas de temps, qui n’était qu'un outil
numeérigque en élastoplasticité, acquiert maintenant une
signification physique. Pour limiter les erreurs, on choi-
sit de restreindre volontairement le pas de temps. On
pourra alors considérer que la surcontrainte est
constante pendant la durée dt et obtenir les incréments
de déformation et de contrainte visqueux. La surcon-
trainte, qui devrait étre modifiée, sera peu affectée par
cette correction et 'hypothese précédente est alors jus-
tifiée. Pour une faible valeur de la surcontrainte ce n‘est
plus exact, mais la déformation visqueuse peut alors
étre négligée devant la déformation élastique.

Cette solution est particuliérement intéressante
parce que FLAC offre des facilités pour controler le pas
de temps. En particulier, il est possible de contréler son
évolution en fonction du déséquilibre maximal de la
structure. Cette solution assure a I'utilisateur la finesse
en début de calcul et une optimisation du pas de temps
si on tend vers l'équilibre.

)
Application a un ouvrage souterrain

En 2004, le CERN mettra en service le LHC (Large
Hadron Collider) qui permettra d’explorer et d’étudier
des particules de la matiére extrémement petites,
nécessitant de mettre en ceuvre des énergies toujours
plus élevées. Ce grand collisionneur de hadrons est un
accélérateur de particules qui utilisera les 27 km de
I'anneau du LEP. Les faisceaux de protons seront accé-
lérés avant d’étre injectés dans le LHC, générant une
energie de collision de 14 TeV environ.

Sur le plan du génie civil, ce projet nécessite la réa-
lisation de différents ouvrages neufs, disposés sur l'axe
de I'anneau du LEP, et de batiments de surface.

A l'automne 1995, le CERN a lancé une consultation
internationale pour la maitrise d’ceuvre de la réalisation
de ces ouvrages. EDF, en partenariat avec le bureau
d’étude britanique Knight Piesold Limited, a été chargé
des études et du suivi de réalisation du lot 1 qui
consiste en 'exécution de plusieurs cavernes, puits et



galeries disposés a proximité immeédiate du LEP, ainsi
qu’en la réalisation de batiments de surface.

D’un point de vue technique, I'étude et la concep-
tion des excavations souterraines du lot 1, sont extré-
mement complexes compte tenu des dimensions
exceptionnelles des cavernes et de la proximité des dif-
férentes excavations. La figure 20 montre les volumes
excaves, sachant qu'une partie de ces excavations
existe déja. Les principaux ouvrages a réaliser sont les
suivants :

* La caverne principale UX15, d’une portée de 35m,
d’une hauteur de 42m, et d’une longueur de 56 m,
Cette caverne est quatre fois plus volumineuse que la
plus grande des cavernes réalisée pour le LEP,

* La grande caverne auxiliaire USA15, d"une portée de
22m, d'une hauteur de 17 m et d’une longueur de
63 m. Cette caverne est perpendiculaire & la précé-
dente.
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AG.20  Vue d’ensemble des excavations du lot 1 du
projet LHC.
General view of lot 1 underground excavations.

* Deux puits circulaires PX14 et PX16, de diamétres
respectifs 18 m et 12,6 m

* Plusieurs tunnels et galeries de Jonction.

R
Contexte géologique et géotechnique

Les ouvrages ont une couverture variant entre 70m
et 110m d’épaisseur, dans la molasse tertiaire du bassin
genevoix. Cette molasse est constituée d’une alter-
nance, en banc d'épaisseur décimétrique 2 métrique,
de grés durs, de grés tendres, de gres marneux, de
marnes sableuses et de marnes. Au droit du site, ces
niveaux se présentent sous forme de strates relative-
ment horizontales.

D'un point de vue géotechnique, les horizons les
plus défavorables correspondent 4 des couches esser-
tiellement marneuses, présentant un faciés « grume-
leux », et possédant des caractéristiques relativemnent
faibles. De plus, ce faciés de marne apparait extréme-

ment sensible 4 |'eay, le déconfinement est susceptible
de s’accompagner d’un gonflement important, et un
fluage a moyen terme, deés les premiers mois d’excava-
tion, est probable.

Ce comportement visqueux des couches marneuses
et son influence sur le comportement des ouvrages en
phase d’excavation ont ainsi été analysés numeérique-
ment, en mettant en ceuvre différentes approches, dont
la loi rhéologique présentée dans cet article.

IR
Ouvrage étudié

Nous présentons ici 'application du modéle visco-
plastique a I'étude du comportement de la caverne
USA15 latérale. Si nous nous positionnons suffisam-
ment loin des longpans de la caverne principale UX15,
une analyse bidimensionnelle de 1'USA15 est envisa-
geable.

Le profil stratigraphique au droit de la caverne
USA15 est représenté sur la figure 21. En sombre sont
representées les couches de marne de faible qualité
meécanique, susceptibles de présenter un fluage durant
la péeriode de chantier. Nous supposons donc que les
déformations visqueuses se localiseront unicuement
dans ces couches marneuses,

La stratigraphie constatée au niveau de I'USA15 est
relativement défavorable pour la stabilité de I'ouvrage.
Des couches de marne sont disposées immeédiatement
en clé de votte et en dessous du radier. Compte tenu
de | ‘état des contraintes initiales, (ui correspond a une
contrainte principale majeure horizontale, ces couches
sont susceptibles de se défarmer et d’étre cisaillées,
aussi bien en cours d’excavation qu’a long terme. Une
couche marneuse d’épaisseur importante est position-
née au droit des reins de la caverne, dans une zone sou-
mise & des efforts de compression verticaux importants
cisaillant la marne.

Immeédiatement en fin d’excavation, le souténement
definitif de la caverne est mis en place. Il correspond 4
un béton coffré d’épaisseur 1 m en voiite et piédroits,
et de 2m en radier. Ce souténement étant mis en ceuvre
apres excavation, il ne reprend initialement aucune sol-
licitation, et ne travaillera que sous I'effet du comporte-
ment & long terme des couches marneuses.

Associe a ce souténement, des boulons sont mis en
place dans le terrain, ceci durant la phase d’excavation.
Ces boulons sont explicitement pris en compte dans le
modeéle, par l'intégration d’éléments de structure tra-
vaillant uniquement & I'effort normal, et liés au terrain
par l'intermédiaire d’une loi d'interface régissant le
transfert d’effort depuis le terrain vers la barre.

ey
Démarche de calcul

L’analyse du comportement de la caverne peut étre
réalisée selon deux démarches chronologiques de
calcul :

— Une premiere approche consisterait & modéliser aussi
bien la phase d’excavation que le long terme en utili-
sant le modele viscoplastique. Il est alors nécessaire de
définir la durée de chaque phase d’excavation et la
chronologie envisagée des travaux. Ceci est relative-

15
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fc.21  Profil stratigraphique au droit de la
caverne USA15.
Stratigraphy along the axis of USA 15.

ment complexe & définir pour un tel ouvrage, et conduit
surtout a des temps de calcul extrémement long;

—une deuxiéme approche, qui est utilisée ici, consiste a
modeéliser I'excavation de l'ouvrage en utilisant le
modele élastoplastique associé, c'est-a-dire en « blo-
quant » le mécanisme viscoplastique. La modélisation
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élastoplastique des phases de creusement permet donc
de définir I'état de contrainte en fin de creusement ainsi
que les valeurs du parametre d'écrouissage en chaque
partie du modéle.

ST Y
Modélisation du creusement

La premiére étape a donc consisté & modéliser
'excavation de la caverne. Ce creusement est réalisé en
cing etapes, avec mise en place progressive de boulons
et d'éléments de structure représentant un souténe-
ment par béton projeté. Une fois I'excavation lerminée,
le revétement definitif, lui aussi sous forme d’éléments
de structure, est mis en place. A cet instant, les sollici-
tations dans le souténement définitif sont nulles.

La cinematique de rupture la plus probable, dans ce
type de matériau, est 'apparition de déformations de
cisaillement excessives dans les couches marneuses,
provoguant un glissement des bancs gréseux et 'appa-
rition de déplacements locaux.

08 TITLE | CAVERE USAVE- D
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Shear strains at the end of excavation,
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fG. 23 Déplacements verticaux du massif en fin
d’excavation.
Vertical displacements at the end of excavation.




Dans ces conditions, le comportement du massif est
étudié en analysant les déformations déviatoires
totales, englobant aussi bien les déformations élas-
tiques que plastiques et viscoplastiques. Ce mode
d’interprétation permet 4 la fois de comprendre le com-
portement de ['ouvrage en visualisant I'éventuelle ciné-
matique de rupture, mais aussi de localiser les zones
susceptibles d’étre en rupture. La figure 22 représente
les isovaleurs de ces déformations en fin d’excavation.

Les amplitudes de déformations de cisaillement res-
tent trés faibles, pour atteindre trés localement une
valeur maximale de 0,6%. En fin d’excavation, de telles
déformations ne correspondent qu’a une tres faible
plastification des couches de marne, uniquement loca-
lisée en partie inférieure des piédroits.

La figure 23 représente les déplacements verticaux
du terrain en fin d’excavation.

———
Comportement a long terme

Une fois I'excavation terminée, le mécanisme visco-
plastique peut alors étre activé dans les éléments repré-
sentatifs des horizons marneux. Il est alors intéressant
d’étudier I'évolution des déformations dans le massif
et, en particulier, dans les couches marneuses, ainsi
que leurs conséquences sur les convergences en paroi
et sur les sollicitations induites dans les structures défi-
nitives.

Les résultats correspondent a une durée de fluage
de 2 ans environ. Aucune évolution des sollicitations et
déformations n'est alors perceptible par le calcul au
bout de ce laps de temps.

La figure 24 montre les isovaleurs des déformations
de cisaillement & long terme. Ce résultat est & comparer
a celui de la figure 22.

Nous constatons que le volume de massif influencé
par le creusement de la caverne est plus important &
long terme, puisque des déformations apparaissent
dans des couches marneuses relativement éloignées ce
'ouvrage. Ceci est trés clair au-dessus de la voute et en
dessous du radier.

L'accroissement des déformations de cisaillement
est important a proximité immédiate des parois de la

fAc.24 Déformations de cisaillement a long terme.
Shear strains at long term.

caverne, en particulier au niveau des couches de marne
interceptant les piédroits ou se situant immédiatement
en dessous du radier. Cependant, 'amplitude maximale
de ces déformations reste tres faible, de 'ordre de 0,6%
environ, ce qui n’est pas considéré comme patholo-
gique pour ce type de terrain.

La conséquence de ces déformations du massif est
'augmentation des déplacements sur les parois de la
caverne. Le tableau IV présente les déplacements liés
au fluage des couches de marne, en radier.

Au-dela de 4 métres de profondeur, il existe encore
un déplacement important di au fluage. Ceci démontre
I'importante zone influencée par | ‘excavation en des-
sous de l'ouvrage.

Le tableau V présente les déplacements horizontaux
au niveau des piédroits.

TABLEAU IV Déplacement vertical sous le radier.
Vertical displacements under the invert.

Profondeur sous Déplacement di
la base du radier au fluage
0 +24cm
1,4m +2,0cm
23m +1,6cm
4,6m +1.6cm
TaBtealy  Déplacement horizontal.
Horizontal displacements.
SiStance par EaPpOLE Deéplacement di
ala paroi (Reins) u fluage
0 +0,9cm
1.2m +0,7¢cm
22m +0.5cm
42m +0,2em
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AG.25  Déplacements verticaux du massif 4 long
terme.
Vertical displacements at long term.
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L’augmentation des déplacements est plus faible
horizontalement, compte tenu de la présence des
couches de greés et grés-marneux dont le fluage n'est
pas pris en compte dans ces calculs. Ces couches
créent un frettage des bancs marneux, limitant les
déplacements. De plus, compte tenu de I'état des
contraintes initiales, les déformations de cisaillement
sont plus faibles en piédroits.

Durant la phase de fluage, les souténement définitifs
sont supposés réalisés. Compte tenu de leur rigidité,
des sollicitations sont générées dans le béton durant
cette période. Le tableau VI présente les résultantes des
efforts en radier et en clé de voiite. Ces efforts sont uni-
quement dus a l'effet du fluage.

Le revétement le plus sollicicité correspond au
béton du radier, ce qui est logique compte tenu de la
géomeétrie de la caverne, de la stratigraphie et des
contraintes initiales.

En clé de volte, la seule sollicitation significative est
'effort normal.

Conclusion

Les phénoménes de « viscosité » des roches, qui se
traduisent au niveau des ouvrages souterrains par des
évolutions a long terme des déplacements (fluage) ou
des contraintes (relaxation), ont une relative impor-
tance, dés lors qu'ils peuvent conduire & des ruptures
localisées du massif ou a des désordres et disfonction-
nement des équipements internes installés dans les
cavités. Cette notion de « fluage », au sens usuel du
terme, se retrouve aussi bien dans des massifs consti-
tués de roches résistantes (granite...) que de roches
sédimentaires de faible résistance (molasses...). Les
conditions physico-chimiques et les contraintes
internes du massif devant, bien entendu, étre trés dif-
férentes selon le cas, pour constater une évolution dans
le temps des ouvrages.
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Il apparait donc important, lorsque la nature de
I'ouvrage étudié le nécessite, de prendre en compte
cette viscosité du massif pour chercher 4 comprendre
et quantifier les évolutions des convergences a long
terme, et leurs conséquences sur les accroissements de
sollicitations induites dans les revétements définitifs.

Dans ce but, un modéle de comportement a donc
été développé par EDF avec des critéres bien spéci-
figues permettant d’'étre mis en ceuvre relativement
rapidement et facilement pour les études d’ouvrages
souterrains. Les principales hypothéses et équations du
modeéle ont été présentées, ainsi qu'une série de modé-
lisations d’essais de laboratoire qui a permis de démon-
trer la capacité de ce modéle a reproduire les compor-
tements visqueux caractéristiques des roches.

Ce modéle viscoplastique a ensuite été mis en ceuvre
dans le cadre des études des ouvrages souterrains du
projet LHC du CERN. Une modélisation bidimension-
nelle du comportement d'une des cavernes a été effec-
tuée, durant la phase d’excavation et & long terme. Les
évolutions des déformations, déplacements et sollicita-
tions dans les revétements ont ainsi été analysées.
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astlclte linéaire
Ticient de réaction :

théories, observations
et ordres de grandeur

Résume

Cet article propose une comparaison systémauque entre
les résultats déduits de la théorie de I’élasticité linéaire et
I'approche proposée par Ménard pour évaluer les
ceefficients de réaction du sol vis-a-vis des fondations
superficielles et des écrans de souténement.

Ces approches sont confrontées a des mesures effectuées
sur ouvrage réels, et débouchent sur une formulation
générale permettant de tenir compte du comportement
spécifique de chaque catégorie d’ouvrages.

From elasticity to subgrade modulus :
theoretical and experimental
orders of magnitude

Abstract

This paper compares results derived from the theory of elasticity
with Ménard's analysis of ccefficients of subgrade reaction for
shallow foundations and retaining strutures,

Theoretical results are then compared with site measurements,
which finally results in a general relationship, taking into
account specific behaviours of geotechnical structures,
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Introduction

Le ceefficient de réaction est une notion empiricue
qui a été intensément utilisée au cours des vingt-cing
derniéres années dans des domaines aussi divers que le
calcul des fondations, celui des souténements, et méme
celui des tunnels.

Bien qu’intellectuellernent peu satisfaisante compa-
rativement a des méthodes numériques plus rigou-
reuses, cette approche continue a faire partie de la pra-
tique quotidienne des bureaux d'études, ce gue l'on
peut expliquer par des considérations suivantes :

— le ceefficient de réaction est une notion pratique, qui
donne lieu a des programmes de calcul simples d'utili-
sation et bien adaptés a leur usage. qui est I'évaluation
des sollicitations dans les structures en interaction avec
le sol;

- vingt-cing années d’expérience ont permis aux utili-
sateurs ce définir, petit & petit, des ordres de grandeur
qui sont maintenant validés, non seulement par l'usage,
mais encore par de nombreuses mesures sur ouvrages
reéels, du moins dans le domaine des souténements [10,
11].

Toutefois, cette approche purement empirique
débouche a I'heure actuelle sur un résultat paradoxal,
ce qui explicue peut-étre que certains préférent encore
s’en tenir a des methodes traditionnelles de détermina-
tion du ceefficient k, méme si elles sont en contradic-
tion avec les résultats expérimentaux [7]; on constate
en effet que :

— le ceefficient de réaction du sol sollicité en butée par
un ouvrage de souténement est en moyenne trois fois
supérieur [10] au ceefficient de réaction déduit de la for-
mule de Ménard et Bourdon [9], ce qui a jusqu’a preé-
sent été attribue a la non-linéarite du comportement du
sol : le principal defaut des méthodes de calcul usuelles
consiste en effet & schématiser le comportement du sol
4 1'état limite de service, donc dans un domaine de
petites déformations, en utilisant des parametres desti-
nés a englober un domaine de déformations beaucoup
plus vaste, et abusivement décrit par un modéle de
comportement élastique et linéaire ;

~ la formule de Ménard et Bourdon, applicable aux
écrans de souténement, est elle-méme déduite de la
formule établie par Ménard [8] pour evaluer le tasse-
ment des semelles de fondation ;

— or cette derniére formule a elle-méme été établie sur
des bases expérimentales, et intégre donc déja, du
moins en partie, I'effet cle la non-linéarité du sol.

Faut-il en conclure que la théorie de I'élasticité sous-
estime le déplacement réel des souténements dans un
rappart de 'ordre, non pas de 1 a 3, mais peut-étre de 1
& 10, ce qui parait peu plausible, ou bien que le mode
de calcul des soutéenements préconisé par Ménard n'est
pas homogene avec celui des fondations ?

Quel que soit I'avenir des calculs aux ceefficients de
réaction, ce paradoxe méritait d'étre analysé, et le pré-
sent article propose donc une comparaison systéma-
tique entre 'approche suivi par Ménard et la theorie de
I'élasticite linéaire, afin de quantifier les écarts de prin-
cipe entre ces deux méthodes, ainsi gu’une analyse des
différences entre les ordres de grandeur des cceffi-
cients de réaction applicables aux fondations superfi-
cielles et aux souténements.

REVLIE FRANGAISE DE GEQTECHIIGUE
N B

4" nmestre 199

On constate ainsi, non seulement que le paradoxe
précédemment signalé s’explique en réalité de facon
logique, mais encore que |'approche théorique permet,
contre toute attente, de retrouver des résultats qui
avaient précédemment été établis sur une base exclusi-
vement empirique, preuve que la méthode du coeffi-
cient de réaction, bien que trés approximative, posséede
une cohérence interne insoupconnée !

Ceci justifie a posteriori I'usage intensif qui en a été
fait pour dimensionner la plupart des grands projets
des trois derniéres décennies, et débouche sur une for-
mulation simple, générale, et compatible avec la plu-
part des résultats théoriques et expérimentaux
aujourd’hui disponibles.

Etude comparative des théories

de Ménard et de I'élasticité linéaire
pour le calcul du tassement

des fondations superficielles

La théorie de Ménard pour le calcul du tassement des
fondations superficielles repose sur la distinction entre les
parties isotrope et déviatoire des champs de contraintes et
de déformations, donnant lieu a des ceefficients de réac-
tion respectivement égaux a k, et k , le ccefficient de réac-
tion global s’exprimant alors sous la forme :

1/k = 1/k, + 1/k,

La partie isotrope du tassement est assimilée a la dimi-
nution du rayon de la demi-sphére, ou du demi-cylindre
de sol situé sous la fondation, tandis que la partie dévia-
toire est assimilée au tassement du reste du massif sol.

T
Cas d’'une fondation circulaire

Dans ce cas, Cassan [2] a pu reconstituer le calcul
de Ménard en supposant que la demi-sphére de sol
limitée par la fondation est soumise a une contrainte
normale uniforme.

La partie isotrope du tassement se calcule alors par
application directe du module d’élasticité isotrope, soit:
k=E/r.(1-2v)

ol E est le module d'Young et v le ceefficient de
Poisson du sol,

La partie déviatoire est décrite par la formule éta-
blie par Josselin de Jong [6] pour évaluer le tassement
d’une sphere rigide, soit :

K,=3E/r.(1+v)

Dol :

k=3E/r.(4-5v)

Ces formules approchées sont a comparer a celles,
rigoureuses, établies par Cordary et al. [3] pour calculer
le tassement au centre d'une fondation circulaire
souple, soit ;

K=15.E/r.(1+v).(1-2v)
et:
(Ky=15.E/r.(1+Vv)L2-V)

La théorie de I'élasticité conduit ainsi, dans le cas du
tassement au centre d'une fondation circulaire, &
I'expression :



k=E/2r. (1+v).(1-v)

Le rapport entre les ccefficients de réaction respec-
tivement déduits des calculs de Cassan et de Cordary
est égal a 6. (1 + v).(1 - v)/(4 - 5v), c’est-a-dire que les
hypotheses simplificatrices faites par Ménard condui-
sent & surévaluer k dans un rapport compris entre 2,3
pourv=1/3et3 pourv=1/2.

Sil'on ne consideére que la partie isotrope du tasse-
ment, ce rapport vaut (1 +v)/1,5, soit 0,9 pour v="1/3 & 1
pourv=1/2.

C’est donc exclusivement de la partie déviatoire que
provient la surévaluation, égale a 2.(2 - v), soit 3,3 pour
v=1/343pourv=1/2

A ce stade, il apparait donc une surévaluation de k dans
un rapport de 'ordre de 2,3 &4 3, provenant essentiellement
de I'assimilation du tassement déviatoire & celui provoqué
par une sphere rigide soumise & une translation verticale.

On peut y voir la conséquence de deux facteurs :

- le champ généré par la translation verticale d’une
sphére rigide n’est pas déviatoire ;

— les deux champs ainsi superposés ne sont pas com-
patibles, puisque le domaine sphérique est supposé
soumis a l'action d'une pression uniforme, tandis que
les contraintes exercées par la sphére translatée sur le
sol avoisinant ne sont nullement uniformes.

Une autre approche consisterait & associer tout sim-
plement le champ déviatoire a I'expansion d’une cavité
sphérique, ce qui revient a écrire :

ky=2E/r. (14 V)
d’ol :
k=2E/3r.(1-v)

La figure 1 montre que cette schématisation, si elle
présente l'avantage de respecter la condition de conti-
nuité des contraintes, demeure trés approximative,
puisqu’elle ne verifie pas plus que la précédente, la
condition de compatibilité des déformations.

La surévaluation de k qui en résulte est toutefois
limitée 4 4/3.(1 +v), soit 1,8 a 2.

On remarqgue que ce rapport n’est pas trés différent
de celui qui existe entre le tassement sous le centre et le
tassement sous le bord d’une fondation circulaire
souple [5], soit :

—tassement sous le centre : v = 2pr.(1 — v4)/E
— tassement sous le bord : y = 4pr/r, (1 - v3/E
—rapport des tassements : ©/2 = 1,6.

Simulation du champ isotrope  Simulation du champ déviatoire
(compression d'une demi-sphére) (expansion d'une demi-sphére)

,v-\* rYv_ 4

e A A
b N T 4
v

‘ b7,

Ffie.1  Décomposition schématique du tassement
d'une fondation superficielle.
Schematic settlements under a shallow
foundation.

On peut donc conclure que, dans son principe, la
décomposition « géométrique » des champs isotrope et
déviatoire imaginée par Ménard ne minore que de 104
30 % le tassement sous le bord d‘une fondation circu-
laire souple.

T
Cas d'une semelle filante

Dans le cas d'une semelle filante, Ménard introduit
des ceefficients de forme respectivement égaux & 1,5
pour la partie isotrope du tassement et 2,7 pour la partie
deviatoire, ce qui conduit aux formulations suivantes :

k = E/1,5.0.(1-2v)
k,=3E/2,7.r.(1+v)
k= E/r[1,5.(1-2v) + 0,9.(1 + V)] = E/n(2,4 - 2,1v).

La theorie de I'élasticité, quant a elle, conduit 3 k =0,
puisque le tassement d’une semelle reposant sur un
massif indéfini tend vers I'infini quand sa longueur
tend elle-méme vers |'infini.

Dans la pratique, on se console de ce résultat inex-
ploitable en faisant valoir quune couche de sol homo-
gene d'épaisseur infinie n’existe pas, et en définissant
une semelle filante comme une fondation dont la lon-
gueur est grande vis-a-vis de la couche de sol com-
pressible, ce qui débouche en pratique sur ’hypothése
des déformations planes, consistant & supposer nulles
les déformations longitudinales.

Cette simulation de I'infini présente I'avantage pra-
tique de ramener le tassement calculé & une valeur
finie, mais ne donne malheureusement pas lieu & une
formulation analytique.

Il est cependant possible d’en établir une expression
approchée en décomposant le tassement, conformé-
ment a l'idée de Ménard, en une composante isotrope
assimilée a la compression uniforme d’un demi-
cylindre de sol, et une composante déviatoire assimilée
a I'expansion de ce méme demi-cylindre dans le massif
de sol avoisinant.

Cette schématisation, bien que grossiére, est mal-
gré tout justifiée par la validation qui en a précédem-
ment était faite dans le cas d'une fondation circulaire.

Dans ce cas, le terme déviatoire se déduit directe-
ment de la théorie de 'expansion des cavités cylin-
drigues, soit :

k,=E/r(1+v)

Le terme isotrope, quant & lui, se déduit de I'expres-
sion de la loi de Hooke en coordonnées cylindriques,
dans laquelle on écrit :

- I'égalité des déformations radiale et arthoradiale, soit
£, = g, compte tenu de I'hypothése d’un champ de
contraintes et de déformations isotrope dans le plan
transversal ;

- la nullité des déformations longitudinales, soit ¢, = 0,
compte tenu de I'hypotheése des déformations planes.
En écrivant, par ailleurs :

G,=C,=Pp
et:

€ =g, =V
on obtient :

k,=ply=E/r.(1+v).(1-2v)
soit, finalement :
k=E2r(1+v).(1-v)

0
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[l se trouve que cette expression est la méme que
celle du tassement sous le centre d'une fondation cir-
culaire souple donnée par la théorie de I'élasticité.

Le rapport entre ce ceefficient, qui résulte d'une
approximation de la théorie de 1'élasticité en déforma-
tions planes, et celui déduit des ceefficients de forme de
Meénard, est égal a:

(24—21v)/2.(1 +v).(1—V)
qui vaut 1 pour v=1/3 et 0,9 pourv=1/2.

On constate donc, a ce stade, une excellente concor-
dance entre les deux approches, ce qui est normal dans
la mesure ou elles reposent sur la méme schématisa-
tion : le ceefficient de forme de 2,7 permet en fait de
compenser |'écart initial d a 1'assimilation du tasse-
ment déviatoire d’une fondation circulaire a la transla-
tion verticale dune sphére rigide.

[l apparait donc que la théorie de Ménard débouche
en pratique, dans le cas d'une semelle filante, sur la for-
mulation approchée :

k=E/b.(1-Vv?)
ou b est la largeur de la fondation.

On veérifie toutefois, a partir de calculs plus rigou-
reux effectués a l'aide du programme aux éléments
finis CESAR (Fig. 2), que les valeurs déduites de cette
derniére expression s’apparentent plutdt au tassement
sous le bord de la fondation (9 cm a comparer a 11,5
pour v = 1/3, et 7,5 cm a comparer a 7,5 pour v = 1/2),
comme on 'avait déja constaté dans le cas d'une fon-
dation circulaire.

10
vvyy 100 kPa

_________ yyyw vy o
|

0Om
|
100 kPa z
e VVV e e e =
7.5cm
1 10,5¢m
E=10 MPa
v=1/2

fic.2  Calculs aux éléments finis du tassement
sous une semelle filante.
FEM calculations of settlements under a
continuous footing.

Une correction de la formule précédente peut étre
tentée a partir des formules analytiques rigoureuses
rappelées par Giroud [5] dans le cas des fondations cir-
culaires :

—tassement sous le centre : y = 2pr.(1 — v?)E
— tassement sous le bord : y = 4pr/m.(1 - vi)/E
— tassement moyen : y = 16pr/3mn.(1 - v?)/E.
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On vérifie que le rapport du tassement sous le
centre au tassement sous le bord, égal & n/2, n'est pas
tres différent de celui, inférieur d’environ 15 %, donné
par les calculs aux éléments finis dans le cas d'une fon-
dation de grande longueur,

On peut donc, avec un degré dapproximation rai-
sonnable, déduire la valeur du ccefficient de réaction
«moyen » de celle du ceefficient de réaction sous le
bord & partir d'un rapport identique pour les fonda-
tions de grande longueur et circulaires, soit 3/4.

En définitive, une expression approchee du cceffi-
cient de réaction « moyen » du sol sous une fondation
de grande longueur, qui correspond bien a la notion
usuelle de ceefficient de réaction, est :

k=075E/Mb. (1-v?)

Cette expression conduit a des tassements voisins
de ceux directement déduits de la théorie de |'élasticité
linéaire, et supérieurs a ceux déduits de la théorie de
Ménard dans un rapport n'excédant pas 1,4.

Sil'on rappelle que la théorie de Winckler consiste a
assimiler le sol & une infinité de ressorts de module E et
de longueur 1, soit k = E/l, on peut encore dire que la
longueur des « ressorts de sol » équivalents 4 la théorie
de |"élasticité linéaire du point de vue du tassement
moyen sous une fondation de grande longueur est:

| =b.(1-v9)/0,75
ou encore 1,2.b pourv=1/3ab pourv=1/2.

Autant dire gu’en pratique, on ne se trompe pas
beaucoup en assimilant le sol a une juxtaposition de
ressorts de module d'élasticité égal a celui du sol et de
longueur égale a 1,1 fois la largeur de la fondation.

Pour fixer les idées, cette approximation conduit,
dans le cas d'une fondation de 10 m de largeur, repo-
sant sur un sol de module d’élasticité égal a 10 Mpa et
soumis a une surcharge de 100 kPa, a un tassement
moyen de 11 cm, alors que les calculs aux éléments
finis indiquent un tassement moyen variable de 13 cm
pourv=1/3a9cm pourv="1/2.

A
Introduction du module pressiométrique

Les développements précédents supposent le com-
portement du sol élastique, linéaire, homogeéne et iso-
trope, et ne peuvent donc prétendre a une simulation
parfaite de la réalité, qui est évidemment beaucoup
plus complexe.

On congoit par conséquent que Ménard ait jugé
neécessaire d’introduire dans ses formulations un ceeffi-
cient d'ajustement empirique, appelé « ceefficient de
structure » et désigné par o, et de distinguer le module
pressiomeétrique, associé a un mode particulier de char-
gement du sol, ainsi qu’a un inévitable remaniement,
du module d’élasticité de la théorie.

Le ceefficient o étant initialement défini comme le rapport
entre le module pressiométrique et le module d'élasticité du
sol dans un champ de contraintes isotrope, I'expression du
ceefficient de réaction isotrope devient, dans le cas d"une fon-
dation de grande longueur:

k =E,/o.1,5.(1~2v)

En pratique, Ménard introduit a ce stade un ceeffi-

cient multiplicateur de 1,5 qui annule 'effet du cceffi-

cient de forme de 1,5 et conduit finalement a l'expres-
sion :



k, =E,/or.(1-2v)

Dans le champ déviatoire, Ménard ne remet pas en
cause la représentativité de E,,, dans la mesure otl le
module pressiométrique est lul-méme mesuré dans un
champ déviatoire.

Ayant cependant constaté que le tassement dévia-
toire n'est pas aussi proportionnel & la largeur de la
fondation que le voudrait la théorie de 1'élasticité
linéaire, il remplace |'expression :

ky;=3E,/2,7r(1+v)
par:
K, =3E,/r,(2,7.0/r,)%(1 + V)
avec: r, =030 m.

On en arrive ainsi, dans le cas oll v = 1/3 & l'expres-
sion bien connue :

k = E,/(o.b/6 + 0,13.(4,5.0)%)

I est intéressant, indépendamment de toute consi-
dération théorique, d'évaluer I'écart entre cette formu-
lation empirique et la formulation plus théorique du
paragraphe précédent.

Pour ce faire, on tiendra compte des recomman-
dations de la Société internationale de mécanique
des sols et travaux de fondations [1], qui assimilent
le rapport E,,/o. non plus au module d'Young dans
un champ isotrope, mais au module cedométrique,
SOit

E /o= E.(1-v)/(1+v).(1-2v)=1,5.E pourv=1/3

Compte tenu de tout ce qui précéde, le rapport
entre le ceefficient de réaction de Ménard et celui
déduit de la théorie de I'élasticité linéaire est égal a :

b.(1-v?)/0,75.E. 1,5.0.E/(et.b/6 + 0,13.(4,5.h)%) =
2.00(1 = v8).b/Aob/6 + 0,13.(4,5.b)%)

Dans le cas d'un sable, pour lequel on peut, en pre-
miere approximation, admettre que v = o = 1/3, ce rap-
port varie de 2,2 pour b=1m a 5,8 pour b = 10 m.

Dans le cas d’'une argile saturée, ce rapport ne
peut étre évalué, puisque le module cedométrique
d’un sol non drainé est théoriquement infini : il est
probable que I’assimilation du module pressiomé-
trique au module cedométrique n’est pas justifiée
dans ce cas, ou plus exactement que le module pres-
siométrique ne caractérise que le comportement
drainé du sol, puisqu’il est conventionnellement
défini a partir du module déviatoire en supposant
v=1/3.

Siv =1/3 et o= 1/2, on obtient un rapport variable
de 2,5 a 5,2, peu différent des valeurs précédentes.

On retiendra donc que le ceefficient de réaction de
Meénard est notablement plus raide que celui déduit de
la théorie de I'élasticité, qu’il surestime dans un rapport
de l'ordre de 2 & 6. Dans la mesure ol les deux
approches s’appliquent en 'occurrence a des terrains
réputés homogenes, il faut probablement v voir, essen-
tiellement, une conséquence de la non-linéarité du
comportement du sol, qui constitue une propriété
incontestable.

A noter que, si I'on maintient la relation E /o=E
initialement proposée par Ménard au lieu de la relation
E /o= 1,5. E proposée par la SIMSTF, le rapport entre
les ccefficients déduits des deux approches devient 1,5
fois plus faible, c’est-a-dire en pratique variable de 1,5 &
4 seulement,

Coefficient de reaction
du sol vis-a-vis des tunnels

L'approche la plus utilisée en France consiste, dans le
cas ou les variations de contraintes exercées par le sol sur le
tunnel peuvent étre supposées uniformes (cas d’un collec-
teur souple soumis a une pression intérieure hydrostaticque
par exemple), & utiliser le résultat donné par la théorie de
I'élasticité linéaire dans le cas d'un champ déviatoire, soit :

k=Emr(1+v)

[l est remarquable que ce résultat ne s’applique, en
toute rigueur, qu’au cas particulier d'une action uni-
forme du sol, associée a une simple dilatation {ou & une
simple contraction) du tunnel, alors que la théorie du
ceefficient de réaction a pour principal objectif I’évalua-
tion des moments fléchissants associés a des charge-
ments non uniformes...

L’expression précédente peut, par ailleurs, étre
comparée a la formulation empirique proposée par
Meénard pour le terme déviatoire, soit :

k=3E,/r,(2,7.r/r)"(1 + v)

ou encore, compte tenu de la relation approchée
E, /o= 15 E, et dans le cas envisagé précédemment ot
v=o=1/3a:

k=3,75.E/(9.r)"®

Le rapport entre les valeurs déduites des deux
expressions precedentes est égal a 5.0/(9.r)'%, et varie
doncde 1,5 pourr=05ma7pourr=5m.

Le ccefficient de Ménard surestime donc celui
deduit de la théorie de I'élasticité, dans le cas des tun-
nels sollicités uniformément, dans un rapport de I'ordre
de 1,5 & 7, d’autant plus élevé que le rayon du tunnel
est plus grand, a comparer au rapport de ['ordre de 2 &
6 trouvé dans le cas des fondations superficielles.

La encore, cet écart est probablement imputable &
la non-linéarité du comportement du sol, bien évidem-
ment ignorée par la théorie de I’élasticité linéaire.

A noter toutefois que, contrairement au cas des fon-
dations superficielles, la pratique retient la valeur de k
déduite de la théorie de I'élasticité et non celle déduite
de la théorie de Ménard, probablement par mangue de
support expérimental direct, ce qui conduit paradoxa-
lement a des valeurs de k inférieures pour les tunnels
alors que la disparition des déformations isotropes jus-
tifierait théoriquement un ccefficient plus élevé.

Le probléme est qu'aucune des théories existantes
ne traite le cas le plus intéressant en pratique, qui est
celui des chargements non uniformes susceptibles de
solliciter le revétement en flexion.

Ceefficient de réaction du sol
vis-a-vis des écrans de souteénement

S
Théorie de Ménard et Bourdon

Le ceefficient de réaction élastique du sol en butée
sous le niveau du fond de fouille est classiquement éva-
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lué a partir de la formule proposée par Ménard et
Bourdon, dont le principe consiste a assimiler la fiche,
f, @ une semelle verticale de largeur a = 2/3, [ :

k=E,,/(a.a/2 +0,13.(9.a)%)

Cette formulation suppose, comme l'avait d’ailleurs
fait auparavant Terzaghi [12), que le déplacement de
I"écran, sous l'effet d'une pression horizontale p appli-
quée sur une hauteur a au-dessous du fond de fouille,
est égal a la somme des déplacements qui seraient obte-
nus sous 'effet d'une pression horizontale p appliquée
sur une hauteur 2.a sur un massif de sol non excaveé, ce
qui annule le déplacement vertical au niveau du fond de
fouille, et d'un déechargement, libérant le degré de liberte
correspondant au soulevermnent du sol en fond de fouille.

La prise en compte du chargement sur une hauteur
égale a 2.a se traduit par I'assimilation de a a r au lieu
de 2.r dans la formule de Ménard applicable aux
semelles.

La prise en compte du déechargement au niveau du
fond de fouille se traduit forfaitairement par la division
par 1,5 du ceefficient de réaction isatrope.

On notera que ce rapport est égal au rapport entre
module cedométrique et module d'Young pour v = 1/3,
et qu'il s’agit donc d'une prise en compte par excés de
la décompression du sol, puisque les deformations ver-
ticales en l'absence d’excavation ne sont pas nulles
comme dans un champ cedométrique, et que le module
d’élasticité apparent avant déchargement est donc
necessaire inférieur au module cedomeétrigque.

En dépit de ce ceefficient dont la valeur est approxi-
mative, le raisonnement lui-méme, dont les étapes sont
décomposées sur la figure 3, est rigoureux, et la for-
mule de Ménard et Bourdon pour les souténement
peut donc étre a priori considérée comme cohérente
avec la formule de Ménard pour les semelles filantes, a
'anisotropie du sol prés.

Décomposition Terzaghi / Ménard

E
=0 E
! =0 |
— = p i . 4
p a E
l{ |
Décomposition du chargement
T=0 | <0
o<0 , 0=0
- P
+ + ]
|
Annulation des contraintes au niveau du fond de fouille
=0
‘ o<0
= |
7.3 Décomposition schématique des

contraintes appliquées sur la fiche d'un
écran.

Schematic action of the embeded part of a
retaining wall.
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Les valeurs déduites de cette formule sont notable-
ment plus faibles que celles applicables aux semelles :
ainsi, lorsque o = 1/3, on trouve un rapport variable de
1,6 poura=1ma22 poura=10 m, soit en pratique de
I'ordre de 2.

Pour o = 1/2, on trouve de méme un rapporl
variable de 1,8 a 2,2, donc également de |'ordre de 2.

Cet ordre de grandeur est vraisemblable si 1’on
admet que l'excavation a pour effet, non pas tant de
decomprimer le terrain sous le fond de fouille, que
d’annuler les contraintes de cisaillement, et donc de
concentrer sous le fond de fouille les contraintes hori-
zontales qui auraient éte diffusées de part et d’autre en
'absence d'excavation : cette concentration des
contraintes, et par conséquent des déformations, qui
leur sont proportionnelles, justifie donc bien un cceffi-
cient réducteur de 'ordre de 2 vis-a-vis d’un charge-
ment horizontal appliqué au voisinage du niveau de
'excavation.

Comparaison entre théorie élastique,
theorie pressiometrique
et resultats expérimentaux

On a pu vérifier [11] qu’en pratique, pour les valeurs
de a supérieures a 2 m, la formule de Ménard et Bour-
don est pratiquement équivalente a

k=12.E/o.a

ou encore, compte tenu de l'approximation E, /o =
1,5 . E (assimilation de E /& au module cedométrique,
et comportement drainé du sol forfaitairement caracté-
risé parv=1/3) :
k=18.E/a

On a vu par ailleurs que la formule de Ménard pour
les fondations, dont dérive la formule de Ménard et
Bourdon pour les écrans, surévalue le ccefficient de
réaction déduit de la théorie de 1'élasticité dans un rap-
port de 'ordre de 2 a 6 pour les valeurs du parameétre
dimensionnel comprises entre 1 et 10 m, soit une valeur
moyenne de |'ordre de 4 pour les valeurs courantes de
a, comprises entre 2 et 10 m.

Par conséquent, une formulation du ceefficient de
réaction homogeéne avec les résultats de la théorie de
I'€lasticité serait, approximativement, k = (1,8/4 =0,45) .
E /a, ce qui correspond a des « ressorts de sol » de lon-
gueur | = a/ 0,45, approximativement double de a, ou
encore deux fois plus souples que dans le cas des fon-
dations superficielles (pour lesquelles on avait | = 1,1.b),
conformément a la théorie de Ménard et Bourdon,

Par ailleurs, I'expérience montre [10] que cette der-
niére théorie conduit a des valeurs en realité sous-éva-
luées dans un rapport de l'ordre de 3, ce qui a jusqu’a
présent été attribué a la non-linéarité du comportement
de sol.

Il résuite de ce qui précede que la théorie de 1'élasti-
cité linéaire sous-estimerait, dans le cas des écrans, le
ceefficient de réaction déterminé expérimentalement
dans un rapportde 1a83.4=12!

A ce stade, on dispose donc de différents résultats

theoriques et expérimentaux dont les ordres de gran-
deur peuvent étre résumes comme suit ;

— l'ordre de grandeur k = E / 2.a du ccefficient relatif
aux souténements est cohérent avec l'ordre de gran-



deur k = E / b du ceefficient relatif aux fondations
superficielles, qui est lui-méme cohérent avec les résul-
tats issus de la théorie de I'élasticité linéaire ;
—cependant, la formulation approchée k = E / 2.a sous-
estime les valeurs obtenues expérimentalement dans
un rapport supérieur & 10, ce qui ne peut étre expliqué
par le seul effet de la non-linéarité du sol.

Comparaison entre les valeurs
de k applicables aux écrans de souténement
et aux fondations superficielles

L'explication de ce paradoxe se trouve obligatoire-
ment dans le fait qu’on ne parle pas de la méme chose,
c’est-a-dire que les paramétres dimensionnels b, appli-
cable aux fondations superficielles, et a, applicable aux
écrans de souténement, ne sont pas assimilables.

[ n’est pas inutile de rappeler, 4 ce stade, que la
définition du ccefficient k résulte d’un choix arbitraire
du domaine sur lequel on définit le déplacement
«moyen » auquel on s'intéresse,

En toute rigueur, la théorie de 1’élasticité linéaire
permet d'exprimer de fagon intrinséque (c’est-a-dire en
fonction des seules propriétés du sol) le rapport F / N
ou F est la force appliquée au terrain et y le déplace-
ment en un point quelconque.

Dans la théorie approchée du ceefficient de réaction.
on s’intéresse au déplacement moyen dans un certain
domaine, caractérisé par un parameétre dimensionnel
d, unique dans le cas d’un probléme & deux dimen-
sions, & l'intérieur duquel on peut encore définir une
pression moyenne p, donc écrire F = p.. d, et définir un
ceefficient k = p/ y = F / d.y, cette fois-ci inversement
proportionnel au paramétre d.

Dans le cas des fondations superficielles, le domaine
considéré est défini par d = b, ou b est la largeur
d’application de la charge.

On vérifie alors, comme on I'a vu précédemment en
rappelant les résultats indiqués par Giroud [5], que ce
domaine chargé est largement inférieur au domaine
soumis a des déplacements significatifs, puisque le
déplacement sous le bord est encore égal, dans le cas
d’une fondation souple uniformément chargée, a
(2/m =0,6) fois e déplacement maximal au centre.

Or, dans le cas des écrans de souténement, le para-
metre a definit, & la fois, le domaine d’application de la
butée élastique et I'ensemble du domaine soumis a des
déplacements significatifs, puisque :

— Ménard et Bourdon [9], en écrivant a = 2/3 . f, postu-
lent I'existence d’un centre de rotation situé au voisinage
du tiers inférieur de la fiche, et admettent donc implici-
tement une valeur du déplacement non significative a la
profondeur a (ce que 'on vérifie bien en pratique ) ;

— nous avons nous-meémes [10, 11], en procédant a
I'étude expérimentale conduisant 4 la formulation a =
17 . (El. o/ E)'? dans le cas des écrans de longueur
élastique inférieure a 2/3 . f, défini a comme étant la
profondeur au-dessous de laquelle les déplacements
mesurés deviennent inférieurs 4 20 %, et non 60 %, du
déplacement maximal, de facon & obtenir des résultats
comparables avec la formule de Ménard et Bourdon.

On définit donc conventionnellement le coefficient
de réaction des écrans dans l'ensemble du domaine

déformé, alors que, dans le cas des fondations superfi-
cielles, on ne s'intéressait qu'au domaine directement
charge par la fondation.

L’examen de la figure 2 montre que ce domaine
directement chargé est environ deux fois plus petit que
le domaine déformé, correspondant conventionnelle-
ment a des déplacements supérieur a 20 % du deépla-
cement maximal, compte tenu de la transmission laté-
rale des efforts par cisaillement interne du sol.

Dans le cas d'une fondation souple de grandes
dimensions chargée localement, on pourrait arbitraire-
ment définir le ccefficient de réaction dans le domaine
correspondant a la zone chargée, comme précédem-
ment, ou dans le domaine correspondant aux déforma-
tions significatives du sol, comme cela a été fait dans le
cas des écrans.

Autrement dit, le ceefficient de réaction est fonction,
non seulement de la valeur du paramétre dimension-
nel d, ce qui est connu, mais encore de la facon dont le
parametre d est défini, ce & quoi 'on préte générale-
ment moins attention.

En pratique, on fait varier la définition de d. de
fagon tout-a-fait 1égitime, en fonction du mode de solli-
citation de l'ouvrage : ainsi, on adopte naturellement
une valeur de d égale a la largeur b de I"'ouvrage
lorsque celui-ci charge le terrain de fagon sensiblement
uniforme (cas d'une semelle de faible largeur ou d'un
collecteur souple uniformément rempli), mais on
adopte une valeur a inférieure a la largeur totale de
I"ouvrage lorsque celui-ci est chargé ponctuellement
(partie supérieure d'un écran sollicitée par des appuis
ponctuels (réactions de tirants ou butons), ou fiche d’un
écran sollicitée par le torseur induit par la partie supé-
rieure de cet écran).

Dans ce dernier cas, la valeur a est intermédiaire
entre la fiche totale de I'ouvrage, soit f, et la profondeur
b sur laquelle les déplacements varient peu (¢’est-a-dire
restent supérieurs a 60 % de leur valeur maximale, par
assimilation avec le comportement des fondations
superficielles), comme cela apparait sur la figure 4.

Si I'on admet que b est environ deux fois plus petit
que a, ce qui se vérifie & partir de la théorie des poutres
sur appuis élastiques [4], dont les résultats sont indi-
qués sur le tableaul dans le cas d’une sollicitation
panctuelle, on peut alors décomposer le rapportde 13
12 signalé précédemment entre résultats théoriques et
expérimenlaux en :

, b = domaine "uniformément chargé"
| = domaine "déformé"

FG.4 Déformée schématique de
la fiche d"un écran,
Schematic behaviour of the
embeded part of a retaining
wall.
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—un écart, de 'ordre de 2, entre la théorie de Ménard et
Bourdon et les résultats expérimentaux, dii au fait que
cette théorie ne fail pas la distinction entre a et b ;

—un écart, de I'ordre de 6, donc 1,5 fois plus grand que
dans le cas des fondations superficielles, entre la théo-
rie de I'élasticité linéaire et les résultats expérimentaux,
essentiellement imputable 4 la non-linéarité du com-
portement du sol.

1l est toutefois important de noter que, si l'on adopte
la relation originelle E, /o= E au lieu de E /o =15 . E,
|“écart entre résultats théoriques et experimentaux
imputable a la seule non-linéarité du sol demeure voi-
sin de 4, pour un écart global de I'ordre de 8.

Dans un souci de cohérence avec la théorie de
Ménard, et compte tenu de ces ordres de grandeur
plus vraisemblables, c’est cette relation originelle qui
sera adoptée dans la suite de I'exposé, sachant que les
résultats finals n’en sont pas affectés.

7aBleay|  Déformeée relative d'une poutre sur appuis
élastiques.
Deflection of a beam resting on elastic supports
0 1
0.05 0,9976
0,1 00,9906
0,15 0,9797
0.2 00,9651
0,25 0,9473
0,3 0,9267
0,35 0,9036
04 0,8785
0,45 0,8515
0,5 0,6231
0,55 0,7934 Déformée d'une poutre sur appuis élastiques
0,6 0,7628 chargée en x =0
0,65 0,7315 n_;
0,7 0,69497 08
0,75 0,6676 877 I
8 !
0,8 0,6354 s
085 | 06032 » o :
0,9 0,5712 02 ;
0,95 0,5395 o =
1 0,5083 e s 1 s 2
1,06 04777 210
1,1 0,4477
1,15 00,4184
1,2 0,3899
1,25 0,3622
1.3 0,3355
1,35 0,3097
1.4 0,2849
145 0,2611
15 0,2384
1.55 0,2166
1,6 0,1959

Coefficient de réaction du sol vis-a-vis
des écrans souples sollicites localement

Compte tenu de ce qui précéde, la non-linéarité du

tériser, dans le domaine des déformations usuelles, par
un module d’élasticite E_ =4 . E, /a

Par ailleurs, le ceefficient de réaction du sol au voisi-
nage de l'excavation peut étre approximativement
exprimé sous la forme :

k=E/(2b)=E/(2.a/2)=E/a=4.E/(ca)

La relation approchee k =4 . E,, / (0a) est identique,
a 11 % prés, & celle qui était directement issue des
résultats expérimentaux [10], soit k = (3. 1,2 = 3,6)
Ey/loa).

La valeur de a, qui constitue un parameétre aussi
important gue le module d'élasticité lui-méme, peut élre
évaluée a partir de la théorie des poutres sur appuis
élastiques et des résultats indiqués dans le tableaul : on
vérifie ainsi que, dans le cas d'une sollicitation ponc-
tuelle, la valeur de a correspondant a 20 % de déplace-
ment résiduel est égale a 1,6 . |, ou |, est la longueur
élastique de l'écran, elle-méme égale a (4.EI/K)", en
désignant par El le produit dinertie de I'écran.

Compte tenu de l'expression de k donnée ci-dessus,
on a, en définitive :

a=16.(4. El/(4. E/(ca))™”
soit :
a*=186" . El.o/.E,
ou encore :
=19 (EL. o/EJ"*

Cette expression est a comparer a celle qui avait été
précédemment trouvée, de facon purement empirique,
a partir de I'examen d’une dizaine d’expérimentations
sur ouvrages réels [11], soit :

a=17.(El.oVE )"
qui correspondrait a a de l'ordre de 1,4 . 1.

La théorie et 'expérience conduisent donc en
'occurrence a des résultats dont 1écart n'excéde pas
12 %, ce qui est remarquable, méme s’il convient de ne
pas oublier que le ceefficient de réaction n’est rien
d’autre qu'un parameétre artificiel dont la valeur ne
pourra jamais étre connue de facon parfaitement fiable
a moins de 100 % pres.

On vérifie donc a posteriori la cohérence des diffé-
rentes approches utilisées (théorie de l'élasticité
linéaire, théorie des poutres sur appuis élasticues, et
observations expérimentales), pour parvenir en fin de
compte a une formulation homogene du ceefficient de
réaction, applicable a différents types d’ouvrages, a
condition de tenir compte, dans chaque cas, d'une
valeur du parameétre dimensionnel a ou b compatible
avec le mode de chargement envisageé.

Rappelons les principaux ordres de grandeur mis
en évidence au cours de la présente étude :

—cas dune semelle filante, avec un tassement sous le
bord de l'ordre de 60 % du tassement maximal : k =
E/b;

— cas d’'un écran de souténement, en définissant a
comme le domaine des déplacements significatifs, ou
encore supérieurs a 20 % du déplacement maximal : k=
E/a, avecadel'ordrede 1,5.1;;

—non-linéarité dusol : E. =4 . E
de validité : a=2 4 10 m).

On veérifie en particulier que ces ordres de grandeur
sont compatibles avec les formulations directement
déduites de l'observation du comportement des
ouvrages [11], soit :

g = E,/o.(domaine

8 6 comportement du sol revient grossiérement a le carac-
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-a=17.(El. 0/E,)"?
~k=21. (E/o)**/(ED",

On notera que la formulation k = E/a s’applique
aussi bien a la fiche d'un écran qu’a sa partie supé-
rieure, sollicitée en butée élastique par les appuis ponc-
tuels que constiluent les tirants ou butons.

En effet, dans ce dernier cas, la multiplication par 2
du parameétre dimensionnel b = a/2 demeure justifiée,
non plus pour tenir compte de la présence de l’excava-
tion, mais simplement par raison de symétrie (Fig. 5).

En fin de compte, on notera que la formule appro-
chée k = E /d s’applique dans tous les cas, la valeur de d
étant intermédiaire entre la dimension totale de
l'ouvrage b, lorsque cette dimension est petite ou le
chargement uniforme, et 1,5 . |, dans le cas d’ouvrages
souples soumis & des chargements localisés.

Bien évidemment, si la prise en compte de d = 1,5. |,
est justifiee dans la plupart des cas (notamment ceux
des ouvrages réels ayant servi de support aux formu-
lations empiriques [10, 11]), des valeurs plus élevées
peuvent étre mieux adaptées dans certains cas : ¢’est ce
qui a eté récemment mis en évidence dans le cas du
métro du Caire, avec une paroi moulée de 50 m de pro-
fondeur uniformément sollicitée par le rabattement
effectué a l'intérieur de l'enceinte.

Toutefois, méme lorsque le choix d = b est mieux
approprié du point de vue de la représentativité des
déplacements, le choix d = 1,5 . I, demeure générale-
ment licite du point de vue de I'évaluation des efforts
de flexion, qui résultent essentiellement de la partie
non uniforme du chargement, comme 'avait d’ailleurs
indiqué Westergaard [13] dans le cas des radiers.

On peut raisonnablement supposer qu’il en est de
méme, en particulier, dans le cas des tunnels.

On rappellera enfin que la théorie approchée du
ceefficient de réaction n’a jamais eu pour objet de cal-
culer des déplacements, mais uniquement d’évaluer
des sollicitations.

Conclusion

La comparaison systématique entre la théorie de
Ménard et la théorie de I'élasticité a permis d'expliquer
les écarts observés avec les résultats expérimentaux.
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A cette occasion, un CD-Rom reprenant les 180 publications de M. Biot a été
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