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Influence des déformations
intermédiaires (de 10-5 à 10*)
sur la modélisation
du phénomène
de la liquéfaction

L'objectif de cette étude est la modélisation du
comportement du sol sous un chargement statique ou
d5mamique. Ce travail vise à montrer qu'il est possible de
modéliser le comportement du sol avec un jeu unique de
paramètres dans une large gamme de déformation (de
10-6 à quelques pour-cent) avec une loi élastoplastique.
La modélisation du comportement du sol est faite grâce à
une loi élastoplastique, multimécanisme, basée sur le
concept de l'état critique (Hujeux, 1gB4) 171. Un
écrouissage cinématique nous permet de modétiser le
comportement cyclique du matériau.
Après une présentation de la formulation mathématique
de la loi ainsi que l'écriture des paramètres d'écrouissage
pour les différents mécanismes, nous procéderons à sa
validation sur des résultats d'essais de référence
(Mohkarn, 1983) t7l.
On montre le rôle fondamental des déformations
intermédiaires (1o-s à 10-3) dans le comportement des sols
sous un chargement monotone ou cyclique. Cet effet est
justifié par l'augmentation de la pression interstitielle.

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

M, KORDJANI
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Influence of the medium
strains to
on the liquefaction
phenomenon behaviour
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The aim of this study is to characterise and to model 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 modeliing of the soil behavior is performed using an
elastoplastic, multimechanism model, based on the critical state
concept (Hujeux, 1984), [1]. Kinemetic hardening aliowed us to
model the material cyclic behavior. We presented a
mathematical formuiation of the behavior law and the kinematic
parameters of the different mechanisms.
The study, using in particular the (E/E-u", rr) 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
(tO-t to 10-3) 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) l7l.

Key words: elastoplatic law, cyclic loading, kinematic
hardenin g, liquefaction.
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déformation volumique plastique.

vecteur de déformation déviatoire plas-
tique.

distorsion.

pression critique.

est }a pression critique initiale.

est le module de compressibilité plastique.

composantes du tenseur
de déformation.

composantes du tenseur de contrainte.

module élastique volumique.

module élastique de cisaillement.

module élastique volumique de référence.

module élastique de cisaillement de réfé-
rence.

exposant élastique.

pression de référence (1 MPa).

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 Po et le vecteur So dont la norme repré-
sente le rayon.

D-(",)o*("u)-''2 + "r'l= lls-ll

sous une charga monotone
La loi < Hujeux ) [1] est une loi multimécanisme avec

un écrouissage cinématique. Trois mécanismes dévia-
toires portés chacun par un plan de l'espace et un
mécanisme isotrope purement volumique. On suppose
que les contraintes s'exerçant sur une facette tournant
autour de l'axe K ne produisent que des taux de défor-
mations plastiques planes dans le plan (i, j), perpendi-
culaire à l'axe k.

Modélisation du domaine plastique

État de contrainte dans le plan (i, j)
du mécanisme déviatoire k.
Stress state in the plane (i, j) of the deviatoric
mechanism.

So, et So, sont les composantes du vecteur So

q
"k1

so,

(e")o - (e,,)u+ (er)o Tr= [(sii- er)z + 4erz)1/2

L'état de déformation dans le mécanisme k est
défini par la déformation volumique plastique ruP et le
vecteur de déformation déviatoire plastique eoP de com-
posantes eon, et e*oz 

'efr-rn!-e,,P et efr-2El

Le centre du cercle de Mohr Io est porté par l'axe
des allongements relatifs à la distance 1/2 (e"vo). Le dia-
mètre y* = ll "o ll 

est la distorsion composée d une rota-
tion d'ensemble et d'une distorsion pure correspondant
à la déformation locale du matériau.

Distorsion
pure

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

ffi
Modélisation des mécanismes déviatoires
(K = 1,2,3)

L'évolution de Ia surface de charge dans l'espace
des contraintes principales est obtenue à partir d'une
transformation de la surface de charge de Cam-Clay
(Roscoe) t8l modulée par le paramètre scalaire < b l.
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Pour prendre en compte I'aptitude des sols à répondre
à la compression plus qu'à la traction, ces surfaces res-
tent inscrites dans le polygone représentant le critère
de Mohr-Coulomb.

llti iËiirËj Surface de charge Fpk associée au critère
de Mohr-Coulomb.
Yield surface Fpk associated with a
Mohr-Coulomb criterion.

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

4

ei_)(,1 
)_

k=1

Dans le plan déviatoire les fonctions-seuils sont des
cercles de rayons ro* eui évoluent pendant le charge-
ment.

-c ll; llf * : lls-ll - rf fonction-seuil normalisée

rk _ "klr pk

avec un rayon d'écrouisSâge :

r- =.; +
+Yl)='

d'écrouissage est don-

dru - Àu.1(o,ro)

de telle sorte que le module d'écrouissage H.o ne
dépende que de ro.

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 :

pour i et j *k atf = trr
=Àr. vÎ,

=Àr vl,
('î ){'"'

Ia'i'

(r,"i)u = o

pouri:J=k
=Ào Vï

L'hypothèse de loi associée dans le plan déviateur
normalisé permet de définir

(s,.,r9)
dro,u= ÀoVi = Àr. . cr. (sin q - Ë). c (ro )

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

Yi 
' 
fonction caractérisant l'écoulement plastique

volumique.
Yoo : vecteur définissant la direction de déformation

plastique.

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

u(ro) : fraction du frottement mobilisé.
l"o : rnultiplicateur plastique.

(u, 'i )-

4o = sinrp. nr(t-blog oI) , facteur de frottement
\ / rr)

critique, est pris comme un facteur de normalisation, rp

étant l'angle de frottement à Ia plasticité parfaite
La pression critique P. est donnée par l'expression :

P, = P.o exp F.euo

dans laquelle B est le module de compressibilité plas-
tique défini dans le plan (e, LogP) et P.o est la pression
critique initiale.

d 
" t{ :l 

I 

= 
^ 

- 
[il] ] 

= 
^. 

I H = tr * 

l',#]

''[ï, 
]

(

l.o-let P=P,

1 q o-sine Pr
lt \

[ (9-,, )o= q

[o'i ]-

La loi d'évolution du ravon
née pâr :

avec (So, Yoo) le produit scalaire des vecteurs So et yoo

La plasticité parfaite est bien définie pâr :

ffi
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
I'accroissement de la variable d'écrouissage rn-. 
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Ào est
I(o,ro) est

Hî=-P,- -('-*)'
ôaona

le multiplicateur plastique du mécanisme k et
une loi constitutive.



Chargement

seuil isotrope
pri;'naire

I=1
P=d.P

c

La fonction-seuil s'écrit : E
Modélisation du domaine plastique
sous une charga, cyclique

Modélisation des mécanismes déviatoires

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

f o(px,So,to,,rf.,D*,Dt)= llt- - (l- -

r+=lPl-n avec p - /*,

È*-È$.R.iS*=-lÈ$ Évolution de la surface de charge isotrope
sur l'axe isotrope de pression normalisée.
Isotropic yreld surface evolution on the
normaltzed pressure axis.

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

Le potentiel plastique est associé et le taux de défor-
mation volumique plastique s'écrit comme suit :

Ln est le multip,t3;t;;.^;l;^r,or. pour le mé ca-
nisme 4.

r3
^

avec un facteur de normalisation 
' 4o : poFosin q

Les cercles des fonctions-seuils sont tangents entre
eux au point Do avec une normale extérieure no. Dans le
plan déviateur des contraintes on obtient :

fc - Qr 
-r.,''' Fp* 'k

En chargement cyclique, les surfaces-seuils sont des
cercles qui croissent par homothétie de centre a o > tra-
duisant l'écrouissage isotrope pour le chargement pri-
maire et se translatent dans le plan déviateur des
contraintes pour traduire l'écrouissage cinématique. La
notion de mémoire du matériau est explicitée dans
l'expression de la surface de charge par la prise en
compte des paramètres Do eui représente le dernier
changement de sens de la sollicitation et no la normale
extérieure en ce point.

nxrï)ll _

(r,r;)n = L+.ôo,i f /3- + ?u4 / 3

(r,ri)n = )"n.yï

Le module d'écrouissage intrinsèque Hn' est pris de
telle sorte que le module plastique isotrope initial ne
dépende pas de la pression critique P".

Hl =(t 
- ,n)' 

ou+ c.P,

ô
J

-tu.),ô"', t -+ru+
-; -,1

nn,

Soit
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d rn --( :)' Pdee,n.1 
c.P,

où Pa représente la pression atmosphérique.
Le rayon d'écrouissage suit une forme hyperbolique

faisant intervenir un paramètre ( c )) qui régule la
vitesse de plastification du mécanisme.

çP/
r^=r;+"r/^,+ / c+s:

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

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.

Après le premier chargement isotrope on effectue
une décharge. Le mécanisme garde en mémoire le der-
nier point de chargement grâce au point de contact Do,
et la normale extérieure au plah o.,. Le point de charge
revient à l'intérieur du domaine de chargement pri-
maire, il passe par une phase élastique avant de mobili-
ser un écrouissage cyclique r'0.

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

6



en mémoire le point de contact Do, ainsi que la normale
extérieure hrz. 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 à l'intérieur du domaine primaire de charge-
ment. Si le point de charge dépasse le seuil cc histo-
rique r de chargement, alors il repousse la limite du
nouveau domaine de chargement primaire.

CI

,--n = ll sk -( Dr
rPL

1*
Fpk

i rFl.Ë'+ Représentation géométrique des
différentes expressions entrant dans
l'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 cvclic
loadino.

Le rayon d'écrouissage a la même expression que
dans le cas du chargement monotone avec la possibilité
au paramètre ( a ) de prendre les valeurs de a.u. ou am.

Évolution du mécanisme déviatoire
en fonction de a(ru).
Deviatoric mechanism evolution with the a(r.)
function.

L'hypothèse de loi associée dans le plan déviateur
normalisé permet de définir Vdo:

ffi
Modélisation du mécanisme isotrope

La fonction de charge prend Ia forme de :

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

ri f"-k

rl - r." +kk

La loi d'évolution du
née pâr :

df o-Àk./[S * f * D* n)

drï - Àk
(r - ';)'

de telle sorte que le module d'écrouissage H.o ne
dépende que de ro'

l. .\2

Hi=-+ tx=l1-{/_
â.f n 

a(rt )

Le choix d'une fonction u(ro) permet
les phénomènes physiques et fixe les
comportement du mécanisme :

a(ro) = â. + (â_ - a.)a(ro)

SirS.nu, a(ro)-0
(\-

Si rnu, ( r ( rmbr cr(rr.) - I :-t 
- tÏ' 

I

I rmnr - fr'rvr 
,/

Si r,,,0, a (ro) - 1

* Yi)'

rayon d'écrouissage est don-

de reproduire
domaines du

e

10-s<o<104

e

er/
/ "rrr+sf
d'écrouissage est hyperbo-

lu*, * (u ^-à,y,)"({ )]

: À*[sr"rl-sin( emot)-]" "(*)

r' =lr- (n^-n+rf)l-t'

r, =an" *

L'évolution du rayon
lique :

7
REVUE FRANçAIsE or cÉorEclNteuE

N'85
4e trimesïre 1998

Srrl Fpk

È 1 Dcraiæ inbmÉtliairc
9rl
EI8l



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

(r,ri)n = Ln.vï

Matériau utilisé
Le matériau utilisé dans ce travail est le sable d'Hos-

tun, constitué de particules principalement angulaires,
dont la courbe granulométrique est présentée dans la
figure ci-dessous . La distribution étendue des grains a
été obtenue par un mélange de 50 'Â de sable fin et de
50 % de sable moyen. Le poids volumique des parti-
cules solides est y. - 26,5 kN/m3, l'indice des vrdes maxi-
mal obtenu est e-"* = 0,82 et l'indice des vides minimal
est e = 0.53.mln

Démarche proposee

(U,r;)n =À+.âo;i r / 3:r,À,+ / 3 pour la simulation
des rësultats d'essais

Diametre en mm

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

Le test de ce jeu pour reproduire le comportement
du sable sous des sollicitations cycliques s'est révélé
inadapté à simuler par exemple le phénomène de la
liquéfaction. Cette observation rejoint celle de Hu3eux
(1985) [1] et Lassoudière (1984) [5].

Bien que le comportement monotone est bien
reproduit il faut contrôler 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 10-3 de déformation. I1

est donc recommandé de vérifier le jeu de paramètres
en simulant les courbes (G/G_'*,T) oy (E/E".,u",r,1 qui sont
utilisées en géophysique ou en génie parasismique.

Pour notre part, nous avons à notre disposition la
courbe (E/E*u,,rr) présentée par Mohkam (1983) t7l
montrant l'évolution du même 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 déjà obtenu. On peut noter, qu'en plus de
I'écart important entre les deux courbes, il n'existe
aucune analogie entre leurs évolutions respectives . La
courbe simulée étant concave contrairement à la
courbe expérimentale.

1.00

0.80

0.60

0.40

0.n

0.00

1E6

3

-^"4Iô",,rn -+ À"+

:4
l=l

100

Poids

80

60

40

2A

0

1E-1

E Fl€. g

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

E
Simulation d'essais monotones

On peut voir dans les figures 1,0, 1,1, 12 et 13 les
réponses de la simulation numérique en comparaison

Evolution de E/Emax
déformation axiale.
Evolution of the secant
strain amplitudes.

en fonction de la

modules E/Emax with
Résultats d'essais monotones

Les résultats des essais drainés et non drainés réali-
sés par Mohkam (1983) [7] serviront de référence pour
la modélisation du comportement monotone du sable
d'Hostun. On montre ci-après les courbes traduisant ce
comportement en condition drainée et non drainée
sous des contraintes de consolidation variables et à

même densité initiale (eo - 0,73).

Mohkam (1983) t7l a effectué des essais cycliques
non drainés sur le même matériau. Les résultats de ses
essais de liquéfaction nous ont servi de référence pour
effectuer des simulations avec le modèle présenté. Le
but étant de voir si le modèle peut prédire correcte-
ment le phénomène de liquéfaction.I
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aux courbes expérimentales en utilisant le jeu
mètres unique pour le régime monotone et les
(E/max,q).

de para-
courbes

a(100kPa)

5

Ërêi

ESSAIS NON DRAINES

100 kPa

200 kPa

400 kPa

600 kPa

Mohkam16

14

12

10

0 5 10 15 20 25 30
..=iitli lËït Simulation des courbes effort-

déformation.
Simulation of stress-strain curves.

EpsV ('/ù

51015n253035
riËffi Simulation des courbes déformation

volumique-déformation axiale.
Simulation of volumetric strain-axial strain.

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

Pour les contraintes plus fortes, c'est-à-dire égales
ou supérieures à 600 kPa, la densification du matériau
est quasiment continue.

I

6

4

2

0

35

5
U(100kPa)

510152A253035
HËjrl 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

p, = e/3 * po

Pour les quatre contraintes moyennes initiales, on
peut observer dans un premier temps un déplacement
du chemin de contraintes vers la gauche traduisant le
phénomène 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 I'angle effectif de frottement interne 0 =
31'. Lorsque le déviateur de contrainte est en extension,
la droite a une pente Q/P' : - 0,88.

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

10 15 20 25 30

Simulation des courbes effort-
déformation.
Simulation of stress-strain curves.
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ristiques et l'autre dilatant à I'extérieur de
droites.

ces demi- 1.5

1.0

0.5

0.0

{).5

-1.0

-1.5

SIMULATION _ EXPERIENCE

I
6

4

I404€-2

-4 Liquéfaction du sable lâche : courbe
effort-déformation : résultat expérimental.
Loose sand liquefaction : experimental results
of stress-strain curves.

246i
Chemin de contraintes dans le plan
contrainte moyenne-déviateur de
contrainte.
Stress path in the hydrostatic stress-deviatoric
stress plane.

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 modèle avec le jeu unique de para-

mètres déjà obtenu est capable de reproduire le phé-
nomène de liquéfaction, nous avons conduit des simu-
lations avec des conditions de chargement et d'état de
contraintes initiales identiques à celles ayant prévalu
durant l'expérience.

Q = 100l€a 10 cydes

sirn^ilationsignn3 =M
1.5

1.0

0.5

0.0

{).5

-1.0

-1.5

-10

Simulation de l'essai cyclique courbe
effort-déformation.
Simulation of stress-strain curves of the cvclic
test.

2

U(100kPa)

-10

LhI)RAlhlED TEST ( simJal
Q= 1fil lM lzcydes

sigum3 = â)0 ldla

0

62-2€
Simulation de l'évolution pression
interstitielle.
Simulation of pore water pressure evolution.

I40462-2-6 €
*Ti$$i$l+$ Evolution de la pression interstitielle:

résultat expérimental.
Experimental results of pore water pressure
evolution.

10
REVUE FRANçAISE DE GEOTECHNIQUE
N'85
4e trimestre 1998

a 10c kPe )
bçÉrienæ de lvlohkan
Q = 100 kPa 11 cydæ

/ / / /

.W ./M /

( ,l -at"-

I J

7

l/ t, 'u
t 1(e a

, / \ wI v
/,
r,2 /

/ 1

w4 /)

1
,

€ 1(e a

o 10c kPi )

W I /
lil

.v 1 T
/

,/

L -+ T
d

W /
I

)
'l/

t 1(e a

U 10c

n
kPi

-1

L4 \
\ \tr

,h,I
4

\

1

Q= 100 kPa 11 cydes

t 1(e a



.t2
fiË.il simulation de la courbe contrainte

moyenne_déviateur de contrainte.
Simuiation of hydrostatic stress-deviatoric
stress curve

on peut constater, dans les.figures 15 et 16, quepour un nombre de cycles de 11, le mooàr* .rprâjùtune déformation longitudinale totare pour les phasesd'extension et de compression de 
'b.J.. 

de 1T %.Les figures 17 et 1B montrent que le modère estcapable de générer_une pression lnterstitielre trèsproche des 200 kpa observb. ."porimentalement pourle même nombre de cycles.
Les figures 19 et zo montrent que le modèle repro_duit le fort déplacement du chemin de contrainte effec-tive vers la gauche obs..,ré expérim"nJarement. cechemin de contrainte franchit i.r droites caractéris-tiques au bout du 5" cycle arors que dans l,expérience,ce franchissement se iait u rJ iicre. Grobarement, onremarque qxe l.t cycles se stabilisent û;"ne réduc_tion de g0 % de ra contrainte moyenne effective encomparaison de la réduction de cette contrainte obser_vée dans l'expérience.

on a montré qu'aveg un jeu de pamamètres unique,il est possible de modéliser lâ.*portement d,un sabledans une large gamme de déformatiôns (de 10_6 à

^qT:tgy_es 
qour-cent) en condition drainé. ôr, non drai_nee, sous des pressions de consoridation olrorentes eten régime monotone ou cyclique.

un test de validatio3 g. r?_procédure suivie a étéréalisé à partir d'essais de uquetàction. ces essais ont laparticularité de mobilir..,'Èi".r entendu, les méca-nismes cycliques, mais, q" qri.ràr^ intéressait particu_lièrement ici, dans une rTge gamme d,amplitude dedéformation, de l'ordre de"loYi u, début du charge-ment jusgu'à 10- 1 et plus lorsque la liquéfaction estatteinte.

Les résurtats obtenus sont tout à fait satisfaisants.Le nombre-de cycles à ]g]iq"oraàuon est nien retrouvé,et les amplitudes de oéroiÀaiil"r calculées sont enbon accord avec l,expérl."rÀ.

Conclusion

Ëe. go chemin de contraintes effectives dans Ieplan P'-e : résultat expé.imenà. -'
Experimental results of the effective stress pathP',-Q.
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The slope slides atMont Piniès
(nrôme-France) .

Importance of the geological context

The Mondorès graben at the foot of Mount piniès, displays, on a
limited area, a spectacular set of landslides which ffiology 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.
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Les mouvements de versant
de la Montagne des Piniès
(nrôme) .

Importance du rôle
du contexte géologigue

Le graben de Mondorès au pied de la montagne des
Piniès présente, sur une superficie très restrèinte, un
ensemble spectaculaire de mouvements de terrains de
typologie très variée. Parmi ceux-ci, on remarque
particulièrement l'affaissement d'une puissante falaise
calcaire (50 m en une cinquantaine d'années) et deux
importantes coulées boueuses, périodiquement réactivées
dans la même 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 particulièrement complexe appuyée par une
auscultation sommaire. L'ensemble fournit un exemple
remarquable du lien étroit qui existe entre les conditions
géologiques d'un site et les mécanismes de la
déformation gravitaire d'un versant, à une échelle et dans
des conditions d'observation particulièrement favorables.
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Introduction

Les mouvements du versant de la Montagne des
Piniès, situé dans le département de la Drôme à 6 km à
l'est de Boulc-en-Diois,, présentent un certain nombre
de particularités (Fig. 1). Tout d'abord, ils affectent à la
fois des terrains de couverture et le substratum
rocheux constitué de faciès très divers. Ensuite, ils se

situent dans une zone remarquable sur le plan de la
tectonique car il s'agit d'un fossé d'effondrement rema-
nié lors de Ia surrection alpine. Enfin, les mouvements
observés comportent un grand glissement de versant
et des coulées boueuses. Seules ces dernières ont causé
des inquiétudes entre 1978 et 1986 car elles menaçaient
des habitations isolées. Le reste des mouvements
concerne une zone inhabitée.

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

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

F. Girault a décrit les principaux résultats obtenus
dans le cadre d'un contrat de plan État-région et d'un
contrat avec la commission des Communautés euro-
péennes (HYCOSI). Il s'agit essentiellement de mesures
topographiques par visées optiques et mesures GPS, de
comparaison de divers modèles numériques de terrain
entre 1972 et 1993, de mesures de déplacements de
balises émettrices repérées par rapport à 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 synthèse
des données actuellement disponibles en géologie
(nouvelles observations de terrain) et des principaux
résultats de mesures effectuées dans le cadre du projet
HYCOSI.

-

Contexle géologique

ru
Aperçu lithologique

La série statigraphique locale est caractérisée par
une alternance de formations marneuses (< Terres
noires > de la base du Jurassique supérieur,, marnes
cc jaunissantes ) du Crétacé inférieur, marnes gris-
bleuté de l'Aptien, marnes rouges silto-argileuses de
l'Oligocène) et calcaires (Tithonique, Barrêmo-Bédou-
lien). Ces dernières, dont l'épaisseur cumulée atteint
400 à 500 m, se trouvent noyées au sein des marnes
dont l'épaisseur totale est de l'ordre de 2 500 à 3 000 m.

rc
Évolution structurale

L'histoire structurale du secteur considéré, poly-
phasée, s'échelonne du Trias au Tertiaire. La superpo-
sition des déformations résultantes, appliquées à un

Valence

Châtillon
enc

Diois

Avignon

Plan de situation.
Location map.

matériel hétérogène (alternance de niveaux rigides et
déformables), a produit une structure particulièrement
complexe dont dépendent largement les mouvements
gravitaires récents.

A I'échelle régionale, le régime des déformations est
essentiellement distensif entre le Trias supérieur et le
Jurassique moyen. Cela entraîne Ia formation de bas-
sins subsidents séparés par des seuils.

Du Cr étacé supérieur au Tertiaire prédomine,, par
contre, uh 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 à la limite Cré-
tacé-Eocène et à l'Eocène inférieur ;

- au Tertiaire (Oligocène et surtout Miocène), l'orogénie
alpine proprement dite (phase de raccourcissement
induisant un serrage sensiblement est-ouest) provoque
le rejeu, en chevauchement ou en décrochement,
d'accidents hérités des phases antérieures, lesquels
sont fréquemment déformés. Seuls les accidents les
plus récents (post-Miocène ?) échappent, à ce type de
déformation.

Dans le secteur étudié (Fig. 2),1'évolution structu-
rale, ramenée à l'essentiel, se traduit par les faits sui-
vants :

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

b) accentuation de ce pli à la fin du Crétacé supérieur et
au début du Tertiaire. L'aggravation résultante de l'éti-
rement axial est à l'origine de l'individualisation (à

l'échelle régionale) du graben de Mondorès de direc-
tion N 20" environ ; une émersion générale de la zone
se produit alors ;

c) à l'Oligocène, la dépression ainsi formée permet le
dépôt de la molasse rouge continentale associant des

Ptoutc
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nrveaux conglomératiques polygéniques et silto_argi-leux (ces derniers nettemeni plus abondants). onnotera que, localemelt, la présence de la moiurr"rouge est une singularité spécifigue au graben de Mon_dorès ;

d/ le serrage alpin post-Oligocène entraîne la déforma-tion des accidents bordiers"du grab"" reig-.2 et3). ceuxde la limite ouest sont alors .àdr.rséà qîàsiment à laverticale tandls que ceux de la limite est sont déversésvers l'ouest (chevauchements). Cette diffZrence d,atti_tude est bien visible sur la coupe de la figure 6. Elle
P.eut s'expliquer par un gradient^dé..oissan-t de la solli-citation, d'est en ouest, àccompagné o. nà"rrage et declivages dans les séries marneuses rargement prédomi_
nantes au sein du graben ;

el les phases ultimes de serrage alpin sont responsablesd'un coulissaqe longitudinal Ë to.rg du graben de Mon-dorès (décrochement dextre _ Fig. Z) eide l;apparitionde failles verticales à rejet quas"iment nui (fractures
sommitales de la Montagne dôs Piniès délimitant le tas-sement affectant cette dernière).

Les coulées

celles-ci confèrent au site son aspect spectacurairepar leur volume et leur différence dô teintà. ra couléede Taravel (la plus à l,ouest) est alimentée surtout par lamolasse rouge oligocène . La coulée de vrondorès (laplus à l'est) est arimentée par res ensembres marneuxsombres des a Terres noires > et de l,Apti.".

des Piniès

lJn autre trait tout à fait caractéristique du site estl'existence de falaises hautes d'uns .ilq;antaine demètres formant un dièdre largàment ouvert à r,ouest,lequel limite, dans ceftg directi|n, le sommet des piniès.
Celui-ci s'est trouvé dégag é réiemment par l,affaisse-rnent d'un volumineux cbin rocheux (âe l,ordre de
5 millions de m3), le tassement des piniès, constitué decalcaires de la base du Berriasien, des carcaires duTithonique et du Kimmeridgien supérieur et desmarno-calcaires et marnes Ou Èim-..idgien inférieur.Les observations détaillées de tËrrain rr"..,ontrent pasque des matériaux situés plus bas dans la série aientparticipé à ce mouvement.

Les gfissements

L'espace subsistant entre res deux types de mouve_ments précédents est affecté de glisseËànts formés audétriment du substratum marneux. ceux-ci sont Iaconséquence des modificationg -;;phologiquesengendrées par le départ des coulées et liaccentuationdu tassement des piniès. on verra plus loin que cesglissements peuvent être raffachés à rà p*tie inférieuredu mouvement d,ensemble.

rc
Aperçu chronofogique

Il convient de souligner que l'essentier des mouve_ments ci-dessus s'est déveioppé o" pf"tôt réu.ii*clepuis seulement une cinquautài'. dànnées commeen attestent les photographies aériennes et les témoi_gnages locaux.
Des coulées sont signalées vers 1930 et les photosde 1948 (les plus anciennes dont nous disposons) mon_trent bien l'existence de courées dans res tarwegs deTaravel et de Mondorès. par contre, le tassement desPiniès est au stade initial d'une simple crevasse sommi-

tale. sanl qu'on en connaisse ra date d'apparition. Néan-moins, l'examen attentif de ces photos -o"t.e que desphénomènes de glissements alfectant le iubstratumrocheux se sonl d_eià produits dans le passé dans le ver_sant ouest de la Montagne des piniès entre la cote1400m et la cote 1 100 m] mais leurs formes sont pas_sablement estompées.
Entre 1g4B et 1gTT,l'observation des photographies

aériennes (1956, 197L, lgTT) révèle l,absènce d,activitédes coulées, attestée par leur végétah;ation progres_
sive. on note par contre une indiviâuahsation plus mar-quée du tassement des piniès.

ffi
Le tassement

E Graben de Mondorès

m Molasse oligocène

--' - Axe anticlinal

W F2 Faille chevauchante

0 lkm

Schéma structural du secteur.
Structural sketch of the area.

Description et historigue
des mouvement (Fig.3)

Sur l'ensemble du graben de Mondorès, B0 "A de lasuperficie sont affectés de mouvements de versants.Cette densité exceptionnelle est à l'éviden.. une consé-quence des conditions lithologiques et structurales.ceci se double en outre d'unidiversité tvpologiquerésultant de mécanismes très différe"i, pïirque l,onobserve, étroitement associés : des coulées, un tasse_ment et des glissements auxquels se surimposent desécoulements localisés et des cirutes d.-ù".;.
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L'hiver 1977 -1978 est marqué par l'accélération bru-
tale de ce dernier, lequel s'abaisse de plusieurs dizaines
de mètres (témoignages locaux). Cette évolution est sui-
vie très rapidement (mars-awil 1978) d'une réactivation
spectaculaire de la coulée de Taravel laquelle se rap-
proche dangereusement de la ferme du même nom. On
peut donc noter une certaine Concomitance entre
I'accentuation du tassement et la réactivation des Cou-
lées. Ce processus se poursuit probablement à l'heure
actuelle comme en témoigne la désorganisation pro-
gressive du tassement des Piniès et l'occurrence de
èrises 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 Mondorès comme en témoi-
gnent le volume des coulées boueuses de Taravel et de
Mondorès ainsi que l'existence de nombreuses sources
pérennes (Fig. 3 et 4).

Cependant, le bassin versant correspondant stricte-
ment au graben est extrêmement réduit (de l'ordre de
0,5 km2), et son substratum est essentiellement mar-
neux, donc a priori peu Perméable.

En toute hypothèse, Ies 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 à partir d'un bassin ver-
sant plus étendu. En dehors de la molasse rouge, dont
la perméabilité reste néanmoins faible, les seuls aqui-
fères notables sont représentés par les formations cal-
Caires, notamment par le Tithonique et le Barrêmo-
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.

On peut donc admettre que les transferts hydrauliques
sont possibles entre le réservoir calcaire des Piniès et
Ie graben de Modorès via les limites mêmes du tasse-
ment.

T. Bogaard (1996) par d'autres ffies d'investigations
(analyses chimiques des eaux, exploitation des pièzo-
mètres 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 (Mondorès) à 1 200 m (sous le
Col de Terre rouge). Cette ligne peut représenter la sor-
tie du mouvement princiPal ;

- la localisation de Ia zone de départ des deux coulées
de Taravel et Mondorès se situe pratiquement sur la
ligne précédente, ce qui tend à 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 à cordes
vibrantes ont donné tes réôultats qui ont été résumés
dans le tableau I. On peut préciser que la coulée, au
niveau du sondage SC., voisin, a une épaisseur de 5,5 m,
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 à

25 m. Les trois cellules sont donc implantées dans le
substratum marneux du fossé de Mondorès. 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 seuJ et même écoulement dont la
pente est de I'ordre de 13', C'est-à-dire exactement celle
du terrain naturel. On peut constater deux points qui à
notre avis sont très imPortants :

- le remplissage marneux du graben, tout au moins au
niveau du sondage SD,, est très fracturé et saturé sur
au moins 25 m d'épaisseur;

- les quelques mesures de niveau d'eau effectuées
montrent qu'a l'automne 1994 ce dernier est situé entre
2,5 et 3 m de profondeur. Des remontées plus impor-
tantes ne sont pas exclues Car l'automne 1994 n'a pas

connu des précipitations exceptionnelles. Par consé-
quent, l'activité des coulées peut être liée aussi bien aux
quantités d'eau ressortant du glissement principal (sans

influence particulière de l'hydrogéologie des talwegs)
qu'à des remontées du niveau d'eau suffisamment près
de la surface sous le fond des talwegs. Dans ce second
mécanisme, on peut aboutir à une mobilisation de tout
le fond du talweg sur 4 à 5 m d'épaisseur, sans qu'il y
ait forcément d'activité importante dans Ie mouvement
d'ensemble.

# Valeurs de pression d'eau (en m) au-
dessus des cellules du sondage SD1.
Water pressure values above the cells placed in
borehole SD1.
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Cellule n" 10021 10022 9986

ProfondeurÆN -6,7 m - 11,0 m - 23,6 m

22/11/1994 3,61 m 7,75 m 1,9,73 m

27 /11/1994 3,56 m 7,64m 1,9,62 m

21/02/1,995 8,06 m
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E
Apport des mesures
de déplacements

Parmi les diverses mesures effectuées dans Ie cadre
du projet HYCOSI, nous retiendfohs :

- les mesures topographiques classiques en X, Y, Z sur
7 cibles IGN entre le 20/05/1,992 et le 10/08/1995
(5 mesures) .La cible 6 a été installée mais jamais mesu-
rée ;

- les mesures GPS en X, Y, Z sur
juin 1993 et awil 1994 (4 mesures)

- les mesures IGN en X, Y, Z sur
Ies 20/05/1992 et le 12/08/1992.

13 points GPS entre

deux balises DORIS

ffi
Directions de vecteurs de dépla cements

Sur la figure 4 on a reporté les directions et modules
des déplacements horizontaux. On s'est heurté à la dif-
ficulté de la non-concordance des dates de mesures sur
Ies 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 à awil 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 même ordre de grandeur. Comme Ia 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 homogènes
qui montrent deux éléments intéressants :

pour les points placés à l'amont de la ligne des
sources, les divers vecteurs de déplacements sont sen-
siblement parallèles entre eux et de direction N 40o,
donc pratiquement perpendiculaires à la direction de
la famille de fractures N 130-140" dont l'une d'entre
elles contrôle 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 même. Les témoins GPS B 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 Mondorès et l'extrémité du mouvement
principal les déplacements se font dans une direction
N 20".

Modules des yecteurs de déplacements

Sur la figure 5 on a représenté
modules de divers vecteurs de

les valeurs des
déplacements

toutes directions confondues et on
peut faire d'autres remarques intéressantes :

- si on considère les déplacements de points situés sur
les mêmes plans longitudinaux (c'est-à-dire les mêmes

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 considère Ies déplacements de points situés sur
une même horizontale, on constate que les vitesses
maximales dans le mouvement principal se trouvent au
centre (témoins GPS 7 et 1.2). Plus on va vers l'est ou
l'ouest, plus Ies 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 à 1,36 m de déplacements). Le
point GPS B ayant eu néanmoins une activité durant
cette période (1,4 m) on peut conclure que les coulées
s'arrêtent plus ou moins haut dans le talweg en fonc-
tion des saisons ;

- les mouvements ne se font pas à vitesse constante
dans le temps mais Ie petit nombre de mesures ne per-
met pas de déterminer avec précision Ies fluctuations
de vitesse. Tout au plus, on peut constater que les
vitesses moyennes entre ie 1,2/08/1,992 et 28/06/L993
varient de 24 à 36 cm/mois alors qu'elles sont de i'ordre
de 9 cm/mois entre le 28/06/1,993 et le 10/08/1995 ;

- les deux balises DORIS (voir leur impiantation à la
figure 4) ont été mesurées par I'IGN entre le 20105 et Ie
12/08/1992. La balise 2, située à 1 160 m d'altitude, dans
la bande de direction N 20" située sous le Coi des
Terres Rouges, s'est dépiacée de 1,06 m, donc plus
rapidement que les cibles IGN situées sur le mouve-
ment principal (Fig. 5). Durant Ia même période, la
balise 1 s'est déplacée de près 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 à interpréter. Néanmoins,
il semble que l'essentiel de l'activité des coulées se soit
concentré entre le 16 et le 28/06/1992, à un moment de
précipitations importantes (257 mm en juin 1992 à 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.

rc
Inclinaison des vecteurs de déplacements

On a reporté sur la coupe géologique s5mthétique
de la figure 6 les vecteurs de déplacements obtenus sur
les cibles IGN ou les points GPS durant les deux
périodes déjà précisées. On donne d'autre part au
tableau II les résultats des mesures planimétriques et
altimétriques obtenus sur tous les points, permettant
de mesurer l'inclinaison des vecteurs de déplacement cr

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 même légèrement remontantes
(IGN 7 et B, GPS 4, 6,7, B). Le passage entre ces incli-
naisons extrêmes 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
30o, ce qui n'est pas conforme au comportement des
points précédents. Enfin, on note que si les déplace-

18
REVUE FRANçAISE DE GEOTECHNIQUE
N" 85
4e trimestre 1998



IGN
IGN
IGN

IGN

IGN

300 
E

U.

.F

200 ç

=
<ct

L
zG

100 :

't
i

I

lis
l^+l>,t<t+
lë I

r
I
(.) t
-1

c)
C)

Ë\c)ez

Déplacements cumulés et pluviométrie.
Cumulated shifting and rainfail.

3

7
)

2 DORIS

rÈlir*+iiiiiit Déplacements planimétriques et
altimétriques.
Planimetric and aitrimetric shift.

ments de GPS 9 se font sensiblement parallèlement au
terrain naturel, il n'en va pas de même pour le point
GPS B, qui remonte, alors que la pente du terrain à son
voisinage est de l'ordre de 20'. Cette contradiction avec
les autres données sur cette zone n'a pas trouvé pour
f instant d'explication.

Sur la figure 6 on a tracé une hypothèse de surface
de mouvement principal prenant en compte les élé-
ments ci-dessus. Le brusque changement de pente de
la surface de glissement à la verticale du témoin GpS
13 pourrait être en liaison avec l'existence, en profon-
deur, d'une lame de calcaires (flanc inverse du synclinal
déversé de Mondorès constitué de Barrêmo-Bedou-
lien).

L'essentiel des matériaux participant au mouvement
d'ensemble serait constitué de Jurassique supérieur
(Terres Noires - Sequanien - Kimmeridgien et Titho-
nique). La base des mouvements d'ensemble fournirait
en eau et en matériaux les deux zones de départ de cou-
lées de Taravel et Mondorès. La butte de Mondorès,
large de moins de 100 m à ce niveau, constitue une
butée relativement peu efficace, les terrains la consti-
tuant étant repoussés par le mouvement d'ensemble
(point GPS 5).

E
Synthèse

Les quelques remarques ci-dessus permettent alors
de fournir les précisions suivantes sur l'ensemble des
mouvements de la montagne des Piniès.

La réactivation à laquelle on assiste depuis 1948 ne
constitue pas le début d'un mouvement car les obser-
vations de terrain et sur photos aériennes montrent
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Coupe géologique interprétative.
a. cible IGN et son déplacement (28-06-93 à 10-08-95), b. point GPS et son déplacement (06-93 à 04-94).
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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 04-94).1. Callovo-Oxfordian,
2. Sequanian, 3. Lower Kimmeridgian. 4. Upper Kimmeridgian, 5. Tithonian, 6. Berrasian. 7. Valanginian,
B. Hauterivian, 9. Barremo-Bedoulian. 10. Albo-Aptian, 11. Oligocene.

clairement qu'il y avait eu avant cefle date d'autres phé-
nomènes d'instabilité.

Il existe une relation entre le mouvement
d'ensemble et les coulées. Ces dernières prennent nais-
sance précisément à la base du premier et l'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 des déplace-
ments non négligeables (de l'ordre de 1 à 2 m) du mou-
vement d'ensemble, sans coulées. A I'inverse, on ne
peut exclure des coulées se produisant sans mouve-
ment d'ensemble par remontée du niveau d'eau près
de la surface. Ce niveau d'eau a été mesuré 2 à 3 fois
seulement à une profondeur de 2,5 à 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 à 100 m de terrains. Ses limites sont
déterminées par des réseaux de discontinuités du Mas-
sif des Piniès, en particulier des plans de fractures de
directions N 10-15' et N 130'. Sa base doit être consti-

tuée par une écaille rocheuse résistante, probablement
des calcaires du Barrêmo-Bedoulien situés au moins à
50 m de profondeur. Le rôle de cette écaille (dont l'exis-
tence n'est qu'une hypothèse probable) est très impor-
tant car elle limite le mouvement d'ensemble dans son
extension en profondeur. En effet, l'essentiel du rem-
plissage du graben à 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 Piniès illustre remarquable-
ment les rapports étroits qui existent entre le contexte
géologique du site et les conditions géotechniques de
stabilité des versants. I1 apparaît clairement que l'aus-
cultation seule (Girault F., 1997) ne peut fournir qu'un
élément de description des phénomènes, âu même titre
que l'étude géologique de surface (Malatrait A., Saba-
tier F., 1996). 11 est absolument nécessaire de combiner
les deux approches pour espérer comprendre la nature
et l'origine de la déformation des versants. L'intérêt du
site de Mondorès-Les Piniès réside dans le fait qu'une

e0
REVUE FRANçAIsE nr eÉorEcuNreuE
N'85
4e trimesTre 1998



histoire des déformations géologiques particulièrement
riche en évènements conduit à un modèle de versant
très complexe . L'établissement de ce dernier ne peut
résulter de la seule approche géologique classique (car-
tographie très détaillée) car le dessin de la coupe inter-
prétative doit faire la part de trop nombreuses hypo-
thèses et laisse certaines questions sans réponse. La
présence d'un vestige de flanc inverse du synclinal de
Mondorès, rigide , car formé principalement de cal-
caires, fournit un bon exemple. L'analyse de la défor-
mation, par le biais de l'auscultation pourtant sommaire
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of abox to plan of vertical shear

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 lavers.

Afin de représenter le mode réel de rupture lors d'un
glissement d'un remblai, un essai de cisaillement original
< à plan de cisaillement vertical > a été mis au point. pour
cela, un appareil a été conçu et construit. Les
caractéristiques mécaniques du sol utilisé, obtenues à
l'aide de cette boîte, sont comparées à celles obtenues à
la boîte à plan de cisaillement horizontal. Les déchets de
matières plastiques peuvent constituer des nappes de
renforts discontinues pour améliorer les caractéristiques
mécaniques des sols des remblais. Des essais effectués
sur la nouvelle boîte de cisaillement ont permis de
quantifier la résistance à la traction apportée par ces
renforts. une correspondance a été établie avec les
valeurs obtenues pour des nappes continues.
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E
lntroduction

L'étude du renforcement des sols à l'aide de l'essai à
plan de cisaillement hortzontal imposé ne modélise pas
fidèlement 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 à I'orientation des nappes.

Devant ce problème, un essai de cisaillement origi-
nal a à plan de cisaillement vertical > a été mis au point.
Un appareil a été conçu et construit. Avant d'aborder les
essais de cisaillement des sols renforcés à l'aide de cet
appareil, nous présentons le dispositif d'essais, ainsi que
son utilisation dans Ie cas des sols sans renforcement.
Dans ces essais, la contrainte tangentielle est maîtrisée,
mais ]a 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 à utiliser un écran main-
tenu par quatre anneaux dynamométriques. Cet écran
est confondu avec le plan de cisaillement. Le système a

été testé par plusieurs essais préliminaires.

Afin de confirmer les caractéristiques mécaniques
du sol utilisé, des essais à Ia boîte à plan de cisaillenaent
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'obj ectivité).

Par ailleurs, connaissant une augmentation sensible
liée à leur utilisation diversifiée et sans cesse croissante,
les déchets de matières plastiques (sacs d'emballage,,
bouteilles...) peuvent être 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, l'accumulation de ces déchets
atteindrait les 100 milliards de tonnes d'ici l'an 2050
IMAES, 1993]. Ces déchets posent de gros problèmes:
leur recyclage nécessite des tris minutieux, leur élimi-
nation par incinération causant des dangers irréver-
sibles à l'environnement, et leur mise en décharge est
coûteuse. Le procédé Plasterre (Coulet et aL.,1,987) per-
met de valoriser les déchets de plastique souple en les
réemployant comme structure de renfort pour amélio-
rer les caractéristiques mécaniques des sols de rem-
blais. Les nappes de déchets, régulièrement 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 à la traction d'une nappe constituée
d'éléments discontinus de matières plastiques. Pour y
répondre, nous avons étudié ce problème à l'aide
d'essais de cisaillement originaux (à plan de rupture
vertical). Nous examinons l'influence de plusieurs para-
mètres : la quantité des morceaux de plastiques par
nappe , Ia taille des morceaux de plastiques ainsi que
l'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 )). Après Ia présentation des résultats ainsi
que de leurs analyses, une interprétation théorique du
gain en cohésion sera effectuée.

E
Prësentation des matériaux
etdu matériel

ffi
Matériaux

Le sol utilisé dans notre programme d'essais est une
grave roulée provenant des carrières 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
sèche il est plus simple de considérer des échantillons secs.

ffi
Matières plastiques

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

feuilles de polyéthylène translucide de couleur
blanche, de masse surfacique egaie a 1,25 gim'et d'une
résistance de traction à la rupture de 1,8 kN /m ;

- déchets de matières plastiques souples constitués
essentiellement de sachets d'emballage.

ffi
Description et caractéristiq ues
de l'appareillage

L'appareillage (Fig. 2) est constitué :

- de la cuve ;

- du système de cisaillement;

- du système de chargement vertical du matériau.

irliiliilirlli-"ffi
La cuve

Les dimensions de la cuve sont : 600 mm de
longueur, 400 mm de largeur, 465 mm de profondeur.
Ses parois sont très rigides afin que soient supprimées
toutes les vibrations. Les parois latérales sont munies de
deux fentes en leurs milieux pour permetfre le passage
de f inclusion. Afin de visualiser les déplacements à
l'intérieur, la paroi frontale est constituée d'une vitre qui
résiste à 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 boîtes de
dimensions identiques (300 mm x 400 mm x 465 mm);
l'une (boîte n" 2) mobile et l'autre (boîte no 1) fixe. Elles
sont supportées par des portiques de grandes rigidités.
La hauteur de ces derniers est suffisante pour installer le
vérin qui permet de déplacer la boîte n" 2.

fI$iitil+ilt+t.

Le système de cisaillement

lJn vérin mécanique d'une capacité de 50 kN, ancré
en position verticale permet de déplacer la boîte no 2.
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I

F

:

*{'G.ffi Glissement d'un remblai.
Embankment sliding.

tlË" Schéma de principe du dispositif
expérimental de l'essai à plan de
cisaillement vertical.
Diagram of the experimental device of the
vertical plan shearing test.

Pour l'ensemble de ces essais, la vitesse est de
1, mm/mn. Afin de mesurer l'effort de cisaillement,
nous avons incorporé un anneau dynamométrique
entre le vérin et la boîte no 2. Sur le bord supérieur de
celle-ci, nous avons placé un comparateur de course de
100 mm qui permet de suiwe le déplacement vertical.

iiiiiiiiffit.Ë

Le système de chargement vertical du matériau

Le système de chargement propre est composé de
gueuses supportées par un câble accroché à une tige
de grande rigidité. Cette tige est posée sur l'anneau. Ce
dernier affiche l'effort normal qui existe sur le plateau
transmettant une charge au sol.

. . 
.: -'. 

: 
t.

. ,,.. ltl : '

Mise en place d'une manipulation

Après avoir déterminé la quantité du gravier 5/12
nécessaire pour former le massif de dimensions : 600 x
400 x 220 mm3 et de densité 1,70; rlous préparons le
plastique et procédons à la mise en place comme suit :

- remplissage de Ia cuve : la mise en place du matériau
sol s'effectue par couches de 55 mm que l'on com-
pacte avec une dame carrée de B0 x B0 mm2 afin
d'obtenir la densité voulue. Les nappes de plastiques
sont soigneusement intercalées aux emplacements
prévus ;

- mise en place du système de cisaillement et de charge-
ment;

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

E
Étude decisaillement du sol
non renrorcé

ffiËw--ffiiHTæ

Détermination de la contrainte normale
au plan de cisaill ement 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
fait sur une surface de 220 mm x 396 mm. L'écran est
rendu rugueux grâce au collage des grains de gravier
de même nature . L'écran est suspendu par son som-
met A et soutient un remblai hortzontal. Il peut se
déplacer, mais son déplacement ne permet pas à tout le
coin de glissement d'entrer en plasticité parfaite. Il est
maintenu par quatre anneaux dynamométriques.
L'anneau 5 permet la mesure de la force verticale
(l'effort tangentiel sur l'écran), et donc par la suite celui
de f 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 anneatx 2, 3, 4, travaillent en compression et sont
solidaires de la contre-paroi. Ils permettent de mesurer
les forces horizontales (efforts normaux sur l'écran). Un
léger jeu subsiste entre l'écran et les autres parois de
la cuve . L'êtanchéité a été obtenue en plaçant des joints
en plastique. Pendant la construction du massif, après
la mise en æuvre de chaque couche suivie de son com-
pactage, on fait une iecture des anneaux. Ceci permet
de suivre l'évolution des efforts transmis par le sol à
l'écran, en fonction de la hauteur du sol, au cours de la
réalisation du modèle. Les valeurs de ces efforts sont
faibles, étant donné }a précision des anneaux et la flexi-
bilité de l'écran qui joue dans le sens de la diminution
de ces efforts. Ensuite, on procède à la pose des sur-
charges. On constate alors que la transmission ne se
fait qu'à partir d'un certain seuil de chargement. Ceci
est dû probablement à des effets parasites de contact
entre le gravier et le piston.

Pour mettre l'écran en poussée, on active le vérin
(Fig. 3) en donnant un déplacement de cisaillement de
la boîte no 2 jusqu'à la rupture de l'échantillon du mas-
sif. A chaque millimètre de déplacement, on fait une
lecture des anneaux dyramométriques. L'ensemble des
mesures permet d'avoir l'évolution des efforts sur
l'écran en terme d'intensité, de direction et de point
d'application en fonction des déplacements du massif.
On désigne respectlvement par F2, F3, Fn et F, Ies efforts
enreEistrés par les anneaux (2,3, 4 et 5). L'effort résul-
tant F peut être déterminé en terme de module, de
direction et de position, par les expressions suivantes :

-module lel-[(Fr+F, +F)z+Frï]1/z; (1)

- direction par rapport à la normale à l'écran ô - arctg
Fs/(Fz+ F, + Fn) ; Q) 
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Anneau pour mesurer q

ï

J
rb
}'O
F',+

Anneau 5

Ecran

lFs

Anneau 5
I

Anneaux (2,3,4)

Bâti

Anneaux (2.,3,4)

ffiSchémadel'essaidecisaillementgrave-graVe.
Diagram of the test of shear gravel-gravel.

,Comparateur

Fente

tGueuses

- position par rapport au pied de l'écran (B) ZF - (F, +
Fr).Zrrr+ F3) * F n.Zrl(F, + F, + Fn). (3)

Pour notre modèl e : Zrn- 150 ffiffi, Zrrr+ F3) = 70 mm ;

- par ailleurs, à la profondeur h de l'écran la contrainte
verticale est de : o,, = ez + Ps/(L.b) (4)

ez: la surcharge appliquée sur \a zone active (demi-
boîte n" 2), ez= 29,5 ;51; 69 ; 96) kPa

le poids propre du sol de Ia zone active est de ' P, =
y.h.L.b (5)

(y étant Ie poids spécifique du gravier égal à 17 kN/m3).

Les dimensions de l'échantillon sont : h = 0,22 rr;
b= 0,4 rn; L - 0,30 m).

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

'
o-(Fr+Fr+F4)/S. (6)

Pendant l'essai, nous avons imposé un déplacement
sur l'écran AB. L'effort tangentiel sur l'écran est
mesuré de deux manières :

- soit par l'anneau vertical (n' 5) ;

Mesure des efforts sur l'écran.
Measurement in the effort secure screen.

26s

t't

:
I

f

I

X
:
I

f

I

\'/
/.\

:

:
I

t

v

80

r20

Et.*

ffi

e6
REVUE tRANçArsE oE cÉorccHNteuE
N" 85
4e trimestre 1998



- soit par l'anneau (no 1) incorporé entre le vérin et la
boîte mobile n" 2.

Le tableau I représente, pour différents cas de char-
gement, les valeurs des contraintes verticales, les
valeurs des contraintes horizontales, et 1es valeurs
expérimentales des coefficients de frottement des
terres au repos, ainsi que les valeurs des coefficients
théoriques déduits de la formule :

Ko : 11 -2/3 (sinQ)1t(t - sin0)/(1 * 0)l U)
On remarque que les valeurs théoriques de Ko sont

supérieures aux valeurs expérimentales. Cette diffé-
rence est due à divers facteurs :

- la flexibilité de l'écran qui joue dans le sens de la
diminution de Ia poussée mesurée et par conséquent
du Ko expérimental ;

- Ia sensibilité des anneaux dynamométriques ;

- le frottement sur l'écran et les parois latérales, dimi-
nuant l'effort sur l'écran ;

- les incertitudes sur les mesures expérimentales.
La figure 5 représente des courbes caractéristiques

de l'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
l'écran n'est pas importante. Cela s'explique par la
grancie rigiciité cie i'écran et ia faibie hauteur du massif.

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

Étude du frottement grave-grave

On représente sur la figure 6, l'évolution de la
contrainte de cisaillement en fonction du déplacement.
On peut noter l'existence de pics très prononcés de
contraintes tangentielles. Les déplacements correspon-
dant à ces pics sont compris entre 20 et 23 mm . La
contrainte de cisaillement à la rupture augmente évi-
demment quand la contrainte normale initiale s'accroît
pour ensuite décroître jusqu'à atteindre la valeur rési-
duelle. A travers ces essais, deux remarques peuvent
être formulées :

- Ia contrainte normale évolue en fonction des déplace-
ments ; cela se traduit par le phénomène de dilatance.

Afin d'étudier le frotfement apparent en isodéplace-
ment, la figure 7 représente la relation r/o - f(AL) ;

Valeurs théoriques et expérimentales
des contraintes verticales et normales, et
valeurs cles coefficients de frottement
expérimentaux et théoriques des terres au
repos.
Experimental and theoretical values of the
coefficient of the earth at rest.

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

itttfiiilËTirltT Courbes contraintes de cisaillement-
déplacements (essai de cisaillement grave-
grave).
Curves shear stress-displacement (test of shear
gravel-gravel).

Évolution du coefficient de frottement
apparent en fonction du déplacement
(influence de la surcharge).
Evolution of the apparent friction
coeffici ent/versus the displacement (influence
of the normal stress).

- quand la contrainte normale augmente, le coefficient
de frottement apparent diminue. Ce phénomène a été
observé par divers chercheurs dans le cas de plan de
cis aillement horizontal.

'...,.:..::
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1 : Gueuses de chargement

2 : Plateau de chargement

3 : Demi-boîte supérieure (600 mm x 250 mm x 200 mm)

1 : Demi-boîte inférieure (800 mm x 250 mm x 200 mm)

5 : Comparateur

6 : Anneau dynamométrique

7 : Vérin mécanique

ii....i'tin"nij. Schéma descriptif de l'appareil grand
modèle de cisaillement.
Diagram of the experimental device of the
horizontal plan shearing test.

Ava ntages et incon vénients
des deux types d'essais de cisaillement

Etude comparative des deux types
d'essai de cisaillement
(horizontal etvertical)

ffiffi
Appareillage d'essai
à plan de cisaill ement horizontal

lJn appareil (une boîte) permettant d'effectuer des
essais bien adaptés à notre étude (Fig. B), a été conçu. 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
même surface de cisaillement (de frottement) au cours
de l'essai. I1 permet de tester ainsi des sols à grosse gra-
nulométrie [(D_u" < L/6 - 100 mm), Collios (1981)] ou
d'après le critère de Kerisel (1972) L > 20D. u*, L - cote
de la boîte, et D-u" = diamètre maximal dés grains.
Cette boîte est donc bien plus grande que les boîtes de
Casagrande classiques. De ce fait, f influence des bords
de la boîte est diminuée. On peut expérimenter le maté-
riau sol + renforcement tel qu'utilisé rn situ. La demi-
boîte supérieure est animée d'une vitesse constante et
égale à 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 l'avant, est placé le comparateur (de course
100 mm) qui permet de suiwe le déplacement longitu-
dinal. lJn dynamomètre intercalé entre le vérin et la
boîte 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.

TABIËAU II Avantages et inconvénients de chaque type d'essai de cisaillement (sol seul).
Advantages and disadvantages of each type shearing test.

La boîte à plan de cisaillement horizontal est égale-
ment appeiée boÎte oe cisaiiiement ciirect du fait cie sa
facilité de préparation et de fonctionnement. Cet essai
reste l'essai classique le plus simple à utiliser. Toutes
ces facilités permettent d'étudier et de contrôler les dif-
férents facteurs. Cependant, la boîte à 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, l'essai à
plan de cisaillement vertical est préféré, vu la facilité de
mise en æuwe des nappes discontinues avec une cer-
taine surface de recouwement entre les éléments voi-
sins, et l'assurance de bon ancrage des nappes conti-
nues.

2

ffi.dd plâhuidu*r*ni.+

:.;' ' .'. .' . ,, ,.,,...t ]ti;r ";'.fi;..-.'. i.'.l:]Ë

Horizontal

itiitjtïltii.u=i
:;,.....fi,i.':,.Ë,;.-.:;r..ri.Ë.,..$i,'..' i..$:iiii.;.j.iifiÏ |
* Procédure d'essai simple

.: l

* Ne modélise pas la rupture des sols renforcés

* Surface de cisaillement constante " Concentration de contraintes aux bords

Préparation simpie * Difficulté d'étudier le cisaillement des sols ren-
forcés par nappes continues ou discontinues

Contrainte normale (o) constante

Vertical * Modélise mieux la rupture
des sols renforcés

" Système et procédure d'essai complexe

* Assurance du recouwement
entre nappes discontinues

* Préparation d'essai lourde

* Bon ancrage des nappes continues Surface de cisaiilement variable

Contrôie les conditions
aux extrémités de la nappe

* Concentration de contraintes aux bords

* Contrainte normale (o') variable
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Courbes contrainte
de cisa i I I ement- d ép la cem ent

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 à noter à AL compris entr e i,G eT. ZSmm
dans le cas de cisaillement à plan de rupture horizontal,
et entre 20 et 23 mm dans le cas d'un essai à plan de
cisaillement vertical. Dans celui-ci, on empêche toute
variation de volume au cours du cisaillement de
l'échantillon ce qui a pour conséquence de produire
des contraintes de cisaillement très élevées. Ceci est dû
au fait que le gravier au voisinage du plan de cisaille-
ment a tendance à se déliter mais s'en trouve empêché
par le gravier constituant les deux blocs. par consé-
quent, Ia contrainte normale augmente beaucoup et
permet l'existence de très grandes contraintes de
cisaillement. Au début, pour l'essai à plan de rupture
horizontal, le gonflement de l'échantillon provoque un
soulèvement de la boîte supérieure, puis d'un écoule-
ment de grains de faibles diamètres . La contrainte de
cisaillement à la rupture augmente quand la contrainte
normale initiale s'accroît. Il est à noter que la contrainte
de cisaillement décroît par la suite jusqu'à atteindre la
valeur résiduelle.

ffi
Analys e en isodéplacement

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

été effectuée de la même manière que l'analyse en iso-
déformation selon ]a définition donnée par Long (1g7z).
Les onze valeurs suivantes du déplacement ÂL ont été
prises : 1, 3, 5, B, 12, 15, 20, 24, 27 ,30 et 35 mm.

Les figures 10 et 11,, représentent les droites des
courbes intrinsèques qui correspondent à chaque
déplacement donné pour les essais à plan de cisalîte-
ment vertical et horizontal. L'axe des abscisses peut
être consid éré comme la courbe intrinsèque d'isôdé-
placement correspondant à un déplacement nul. Dans
]e plan (o, r), on constate que la pente des droites aug-
mente graduellement avec le déplacement 

^L. 
Dès que

le déplacement atteint environ B mm, la pente de ôes
droites ne varie pratiquement plus. L'intersection des
droites d'isodéplacements coupe l'axe des contraintes
tangentielles en un point d'ordonné e 2,5 kpa, ce qui
montre que la cohésion naturelle de notre matériau est
négligeable. Les pentes de ces droites représentent
l'angle de frottement interne O. Le tableau III donne les
valeurs de l'angle de frottement interne correspondant
au déplacement.

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

- la première zone j pour aL allant de 0 à 10 mm, l'angle
^] ^ -C-^^J-r-^ r i-- r - - . .r lLrs ll uLLeltlerlL lltLel'lre auglllente sensl0lement. A 5 mm
de déplacement, il atteint enviro n gO 'Â de sa valeur
maximale;

- Ia deuxième zone i pour aL allant de 10 à 15 mm,
l'angle de frottement interne 0 augmente lentement ;

- la troisiè me Zorie : pour AL supérieur à 15 mm, l'angle
de frottement Q se
nution de celui-ci.

Cette approche

stabilise avec quelquefois une dimi-

en isodéplacement, permet d'obser-
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-+- Cisaillement
-+FCisaillement
--t- Cisaillement
-+- Sisaillement
-+-Cisaillement
--r-- Cisaillement
-#Cisaillernent
--O- Cisaillement

horizontal
horizontal
horizontal
horizontal
vertical (q
vertical (q
vertical (q
vertical (q

(Sigma:21,5 kPa)

: 51 kPa)
- 69 lrPa): 96 kPa)

10 20 30 40 50

ffi Courbes contraintes de cisaillement-déplacements (essai de cisaillement grave-grave).
Curves shear stress-displacement (test of shear gravel-gravel).
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o Déplacement:

o Déplacement :
r Déplacement:

a Déplacement -
r Déplacement -
o déplacement *
r Déplacement -
e Déplacement:

x Déplacement -
x Déplacement -
+ Déplacement:
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:
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-_---J---
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15 mm

12 mm
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ffiDroitesdescourbesintrinsèquesd,isodéplacement(essaiàplandecisaillementvertical).
intrinsic curves of the gravel (test of the vertical plan shearing test).
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ffi Droites des courbes intrinsèques
d'isodéplacemenl (essai à plan de
cisaillement horizontal).
Intrinsic curves of the gravel (test of the
horizontal plan shearing test).

ver une augmentation rapide de Q pour les déplace-
ments faibles (^L - 0 à 10 mm). Ce qui correspond à la
phase où la grave commence à être sollicitée mais reste
dans un état élastique.

rc
Analyse des résultats à la rupture

On suppose que le comportement du matériau à Ia
rupture suit le critère de Mohr-Coulomb. Les valeurs
moyennes obtenues à 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
l'angle de frottement moyen grave-grave, déterminée
par l'essai à plan de cisaillement horizontal, est du
même ordre que la valeur de l'angle de frottement
interne déterminée dans un essai à 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 rupture en cisailiement, l'éfat de cclntrainte, et les
incertitudes de mesure.

ffiValeursdel,angledefrottementinterneopourdifférentesvaleursdudéplacement^L
Values of the internal rubbing angle in function of the displacement.

Essai à plan de cisaillement vertical

Essai à plan de cisaillement horizontal
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i --+-Essai à plan de cisaillement horizontal 
]

II +Essai à plan de cisaillement verrical i

ÂL (mm)

Èi,$$.i!lÈi-rÈri Mobilisation de l'angle de frottement
interne 0 en fonction du déplacement.
Mobilisation of the internal rubbing angle 0 in
function of the displacement.

ÈÈÈË+ï{iii't+!ffi Caractéristiques mécaniques de la grave
5/72.
Characteristic mechanical of the grave|5.12.

o (kPa)

iÈ'Ë,R,1$.ÈÈ$i"iÈ,.{. Courbes intrinsèques.
Intrinsic curve rigths.

E
Etude decisaillement
du sol renlorcë par nappes
en mati ères plastiques

æ
Renforcement par des nappes continues

ffi
Expérimentation r 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 l'influence de ce paramètre.

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

ffi Différents types d'essais réalisés.
(influence du mode de fixation des nappes
plastiques).
The different ffies of tests made.

pic-palier d'effort. ces courbes prennent la même
allure au début et divergent après 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 même avec ou sans nappes plastiques.

. La phase d'écrouissage ; elle précède 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 supé-
rieure à celle obtenue par la nappe libre et qui et supé-
rieure à la résistance du sol sans renforcement. Cétte
résistance varie selon le nombre de feuilles qui forment
chaque nappe. Les pics ,Ces contraintes de cisaillement
sont atteints pour des déplacements (^l) 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'€st
la rupture et l'on se rapproche du sol non renforcé.
Lorsque le pic est bien marqué,le radoucissement peut
être très rapide et l'effort résiduel est alors obtenu pour
des déplacêments n'excédant pas 30 mm. Dans d'autres
cas, le radoucissement est très progressif et l'effort rési-
duel est alors atleint pour des déplacements supérieurs
à 40 mm. La comparaison de ces courbes montre que
l'écart entre l'effort au pic et l'effort résiduel est
d'autant plus fort que l'effort au pic est important.

Au cours de ces essais, oh 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 Ie deuxième cas, la résistance
de cisaillement à ces efforts est évidemment moins
grande, d'où des déformations faibles et un risque de
glissement des feuilles. L'influence de Ia surcharge se
traduit par une augmentation des déplacements au pic
(Al-u") 

' 
AI_u* varie entre 20 et 23 mm pour e = 51 kPa,

entre 22 et 25 mm pour q - 69 kPa, et entre 23 et ZT mm
pourq-96kPa.

Grave seule

Grave
feuilles

renforcée par une nappe de deux
plastiques (60 x 40 cmz) libres

Grave renforcée par une nappe de deux
feuilles (60 x 40 cmz) ancrées

Grave renforcée par une
feuilles (60 x 40 cm2) libres

Grave renforcée par une nappe de quatre
feuilles (60 x 40 cm2) ancrées

Horizontal

\ /nnfinn-lv vt Ll.\,ct_t
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70

60

50

40

30

20

10

--o- Grave
--+- Grave
--+- Grave
--o-- Grave
-+- Grave

sans plastiques
renforcée par 1

renforcée par 1

renforcée par 1

renforcée par 1

({ron renforcée)
nappe de 2 feuilles
nappe de 2 feuilles
nappe de 4 feuilles
nappe de 2 feuilles

plastiques libres i i

plstiques ancréesl ,

plastiques libres i .

Ft.ê;..lË Courbes contraintes de cisaillement-déplacement pour e = 51
Curves shear-displacement for e = 51 kPa (influence of the anchoring

plstiques ancrées
ÂL(mm)

kPa (influence du mode de fixation).
mode).

10 15 20 2s 30 35 4A 45

90T

60 I

€Ë
A,
T,-\r/
P

-+Grave
-+Grave
--#Grave
-+Grave
--tsGrave

sans plastiques
renforcée parl
renforcée parl
renforcée par I
renforcée parl

(non renforcée)
nappe de 2 feuilles
nappe de 2 feuilles
nâppe de 4 feuilles

nappe de 4 feuilles

f

non ancees
ancrées

t

non ancrees
f

non ancrees

10 15 20 25 30 35

rig''É Courbes contraintes de cisaillement-déplacement pour q =
Curves shear stress-displacement for e = 69 kPa (influence of the

69 kPa (influence du mode de fixation).
anchoring mode).

TAEISAU VI Valeurs des contraintes de cisaillement, des coefficients de frottement apparent (p) et des déplacements à
la rupture (influence du mode de fixation).
Values of shear stress, apparent coefficient friction and displacement (influence of the anchorinq mode).

ffi:.t Ë.i..1.:... ....::r,

...!ffs:{ l'.{ffi
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3 53 0,97 21 9,5 69,5 0,93 23 10,4 73,9 0,90 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



Les courbes intrinsèques sont tracées dans la figure
16 à partir de la détermination des contraintes maxi-
males de cisaillement à la rupture. On remarque que la
présence des matières 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 à la trac-
tion des feuilles plastiques lorsque celles-ci sont
ancrées.

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

r=â.o+b (B)

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

On suppose que le comportement du matériau suit
la loi de Coulomb : ^E = o.tg.O" + C (9)

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

120 -
i 

^

lFt

I V

90+ P

I

I

i

o Grave sans plastiques (non renforcée)
r Grave renforcée par nappe de 2 feuilles plastiques non ancrées
I Grave renforcée par nappe de 2 feuilles plastiques ancrées
o Grave renforcée par nappe de 4 feuilles plastiques non ancrées
a Grave renforcée

6o -r

I

I

?o--
l

a

i

gt-'

,----*-5-'-'

s0 60 70 80

nê.iirôi Fuseau des courbes intrinsèques au pic
(influence du mode de fixation).
Intrinsic curves (influence of the anchoring
mode).

1,4 -i

f:*Ë Valeurs de la cohésion (influence du mode
de fixation).
Experimental values of the cohesion gain due
to continuous lavers.

Le frottement apparent Lr* en fonction de la contrainte
normale à la rupture est représenté dans la figure 17. On
constate globalement que le frottement apparent dimi-
nue quand la contrainte normale maximale (o,.,.,u") aug-
mente. Ce constat est en accord avec de nombreuses
observations qui ont pu être faites dans le cadre des
études sur le renforcement des sols. D'autre part, ce coef-
ficient évolue peu avec les conditions d'essais.

ilttili=irtiillj

Calcul du gôin de cohésion

Le déplacement de la demi-boîte n" 2 développe
deux zones d'action dans le massif : l'une est active (le
sol de la demi-boîte n" 2) et l'autre est passive (le sol de
la demi-boîte no 1) (Fiq. 1Ba). Nous supposons que le sol
est en équilibre plastique le long du plan de rupture
AD. Les différentes forces s'exerçant sur le prisme
ABCD (la demi-boîte n" 2) (Fig. 1Bb) sont :

ez: la surcharge appliquée sur la demi-boîte n' 2 (la
zone active),

P, ' le poids propre du sol de la zone active,
R: la réaction du sol sur le plan de rupture AD.

D'après l'hypothèse d'état de rupture du sol,
cette réaction est inclinée d'un angle 0 par rap-
port à la normale à plan de rupture,

T,, ' l'effort de cisaillement

\o ' l'effort de frottement du
donné par le vérin,

système à vide,
T : l'effort de cisaillement effectif,
To , la force maximale mobilisée dans la nappe plas-' tique,

r,2

0,8

0,6

0,4

+ ---, -_-I ; -+- Grave sans plastiques (non renforcée) 
I

rj

* i + Grave renforcée Par

i i + Grave renfbrcée par

T i -+- Grave renforcée par

i 1_--_:f!ralglgn&ry99!?f_1 r'Upx !

nappe de 2 feuilles plastiques non ancrées
nappe de 2 feuilles plastiques ancrées
nappe de 4 feuilles plastiques non ancrées

de 4 feuilles plastiques ancrées _] cr,oo, GPa)

Types d'essai 1 2 3 4 5

La cohésion apparente
expérimentale C"^o (kPa) 2,5 B 11 17 25

0,2

4A 50 55 60 6s 7A 75 80

ffi 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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t*+$iÈIri$iiiri Bilan
le sol

des forces extérieures agissant sur
contenu dans la demi-boîte mobile.

P;

$$ 
'ÈË

Comparaison des résultats analytiques et exp,ërimentaux

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

Pour les essais n" 2 et Do 4,les valeurs théoriques du
gain en cohésion ne concordent pas avec les valeurs
expérimentales (les premières sont plus grandes que
les secondes). Cette différence provient du phénomène
suivant : l'analyse théorique est fondée sur l'état des
nappes à la rupture alors que dans ces essais, la rup-
ture des nappes n'a jamais été atteinte. Donc au lieu de
prendre dans la formule n" 14 la résistance des plas-
tiques en traction à la rupture (T^"), on prend la résis-
tance réelle T^ à la traction au mofrrent de la rupture de
l'échantillon.oPu, contre, les deux cohésions pour les
essais no 3 et no 5 concordent puisque la rupture des
nappes a été atteinte.

En inversant le problème, oh peut déterminer la
résistance réelle à la traction T^ des nappes de plastique
en service en fonction de leu.oupport en gain de cohé-
sion au moment de la rupture de l'échantillon. Le
tableau IX donne les valeurs de résistance à Ia traction
en service des nappes plastiques en feuilles.

ffi
Renforcement par des nappes discontinues

$l---.Ëii.--

Expérimentation

L'étude des nappes discontinues est conduite com-
parativement avec celle des nappes continues, en fai-
sant varier deux paramètres : la dimension des élé-

fif,i*iuii Valeurs du gain en cohésion théorique et
expérimentale apporté par la présence des
nappes continues.
Experimental and theoretical values of the
cohesion gain due to continuous iayers.

iiiÏi*tiÈ$i*T; Valeurs de résistance à la traction en
service des nappes plastiques en feuilles.
Values of the tensile strength for plastic layers in
sheets.

->->F{+TP

N : l'effort normal dû aux charges verticales (sur-
charges, poids du sol).

L'équilibre de ces forces à la rupture représenté par
le diagramme de la figure 1,Bb permet d'écrire :

r - (N + tjtuO (10)

La surface de cisaillement S varie en fonction du
déplacement :

T/s. = (N/S,+To/S.)tg0 + r - otgO + (To/S.) tgO fl1)
En identifiant la relation (11) avec la loi de Coulomb

t-otg0+C (121

Nous pouvons déduire l'expression de la cohésiorr :

C - (Tpls.)tgQ (13)

Si la nappe est constituée de n feuilles de matières
plastiques de largeur b ayant une résistance à la trac-
tion à la rupture To., alors on pourra écrire :

AC : n.To. b.tgQ/S. (1+)

n : le nombre de feuilles plastiques,

To. ' la résistance de la traction de feuille plastique à- 
la rupture,

L : la largeur des feuilles plastiques,,

S. ' Ia surface de cisaillement,

Q : l'angle de frottement interne du sol.

La cohésion anisotrope du matériau composite (sol
et plastique) dépend à Ia fois des caractéristiques à la
rupture des nappes plastiques (par exemple la résistance
à la traction \.) et de la surface de cisaillement ainsi que
de l'angle de'frottement interne Q de la grave utilisée.
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Types d'essais 1 2 3 4 5

AC"*o (kPa) 0 5 q 1,5 22

AC,n = f(0) kPa) 0 13 13 25 25



Valeurs de résistances à la traction en service des nappes plastiques en
Values of the tensile strength for plastic layers in pieces.

(kN/m)

morceaux.

Masse (g) 60 120 210 270 300 540 660 1 200

Masse surfacique M. (kg/mé) 0,25 0,5 0,87 1,,1 1,2 22 2,7 5

De morceaux plastiques
(60 cm x 40 cm)

A C"^o kPa)
To = AC.*o.S./L.tgq
(kN/m)

5,1
1,6

14,8
5,2

20
6,3

Grave renforcée par nappe
de morceaux plastiques

[30 cm x 40 cm)

A C.^o ftPa)
T., = 

^C""..S"/L.tgQ(kN/m) '''
7
22

B

2,5
13,3
42

15,6
4,9

18,7
5,9

Grave renforcée par nappe
de morceaux plastiques
(20 cm x 40 cm)

A C""o kPa)
T., = 

^C""^.S"/L.tgq(ËN/m) '
5

1,,6

b
1.,9

11,4
3,6

13,6
4,3

1,6,2

5,1.

Grave renforcée par nappe
de morceaux plastiques
(10 cm x 40 cm)

A C"^o [kPa)
T., = ÀC""..S./L.tgq
[iiN/m) 

' '
2,8
0,9

3,1
1

5,7
1,,8

6,6
2,1

7,6
24

Grave renforcée par nappes
en déchets plastiques

A C.^o kPa)

To : AC"^o.S./L.tgq
5,7
1,8

6,6
2,1.

12,7
4

14,6
4,6

17 ,1,

5,4

ments et leur répartition en masse. L'objectif de ces
essais est de trourler une relation entre l'apport en
cohésion des nappes discontinues et l'apport des
nappes continues afin de pouvoir caractériser les
nappes discontinues par une certaine résistance à la
tractior To qui est calculée à partir de la formule 1,3 :

To = AC""p.S./L.tgQ

recouvrement de moins de 10 cm ont été exclus car
n^t1ar ctrtfin-\/-\r-\.\ 

^rrr^ 
l/^^^an* lr. -^-f^-^^Ë^--+ .J^-^rr\rLrJ \.rLrrrl\-/rlJ \4rlu l oPPUr L Lru. r çlllur uulltullL Lrd.rr5 uç

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.

'ii1riitr1i1ffi*lr.i

Exploitation

La courbe 20 permet de faire la correspondance
entre la résistance à 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 à la traction recherchée (tableau XI).

on peut noter que pour obtenir une continuité équi-
valente satisfaisante, la taille des éléments doit être au
minimum de 30 cm. Lorsqu'elle atteint 60 cm, la valeur
de R, est égale à 6 pour des résistances à la traction T^
de B 

-t-xzm. 
Dans cé cas, on obtient des résultats tout E

fait comparables avec certains géotextiles.

E

L'étude comparative
cisaillement horizontal
remarques suivantes :

des deux boîtes (à plan de
et vertical) a abouti aux

- Ie pic de la contrainte tangentielle est très pro-
noncé dans le cas de la boîte à plan de cisaillement ver-
tical, ceci est dû au phénomène de dilatance qui est
important dans cette boîte ;

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

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

(1+)

Contrairement à l'approche par nappe continue,
cette résistance à la traction T^ ne correspond pas à la
rupture d'un élément mais à lJrupture Oe ta nappe par
glissement des éléments les uns par rapport aux autres.
Le tableau X donne l'ensemble des résultats où l'on
constate évidemment la croissange de To en fonction de
l'augmentation de la taille des éléments.

L'évolution du rapport de la contrainte de cisaille-
ment maximale (R.C.M. -- rr/r) en fonction de la forme
géométrique des morceaux plastiques est représentée
sur la figure 19 (r et to sont des contraintes de cisaille-
ment du gravier renforcé et non renforcé). Pour une
taille donnée, To croît avec l'augmentation de la masse
jusqu'à une valèur palier (Fig. 20). Les essais de graves
va^hf^-^Ann Ài^^^^ti J^ l^- ^]^I slll \rl l-uEr |Jctl rra|JPç) Lll)UU.Lt Llll LlUb Lf U lullg UU Uf (1U

Evolution du rapport de la contrainte de
cisaillement maximale (RCM) en fonction
de la forme géométrique des morceaux
plastiques (o = 54,5 kPa et M" - l kg/m2).
Evolution of the maximum shear tensile
strength ratio according to the geometrical
form of plastic pieces (o - 54,5 kPa and M" =
1kg/mz).

Conclusion
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- 
Grave non renforcée (sans plastiques)

--]- Grave renforcée par nappe en morceaux plastiques

Forme géométrique (cm2)

0 10x40 20x40 30x40 60x40 70x40
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ffiRésistanceàlatractionenservicedelanappeenmatièresplastiques.
The tensile strength of the layer of plastic materials.

Masse (g)

i+iiiii*:.Èj+-ii Valeurs des rapports équivalents des quantités de
donnée.
Values of the tensile strength for plastic layers in pieces.

Ro* = (Masse des morceaux des nappes discontinues)/(Masse des feuilles des nappes continuesl.

- l'essai à plan de cisaillement vertical est préféré pour
l'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 diffé-
rence est la conséquence d'une efficacité considérable
de résistance à la traction de Ia 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

matières plastiques pour une résistance en service

matières plastiques discontinus entraîne une améliora-
tion notable des caractéristiques mécaniques des sols.
Cette amélioration a été quantifiée avec le calcul d'une
pseudo-cohésion.

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

L'utilisation 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 problème posé
par leur élimination.
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Etude expérimentale
en station d'essais

d'un mur de soutènement
du comportement

l'ql
IEl5Iet
l.Sl
lÉ,

field test

Pour évaluer les actions exercées par un massif de sol sur
un soutènement (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, même s'il subsiste des incertitudes quant au
choix de certains paramètres. Par contre, dans le cas de
sollicitations particulières comme le compactage ou
encore l'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 1gg0 une
cfafinn rl'occcic rlacfin6.t À I'X+-'l^ ^- -,-^: r^---- -r,----slslrvrr u vùrrr..urr lrvrrLrrlLç cf r rçLllllç çll vlctrç grdrr(Iciul- u ull
mur de type cantilever de trois mètres de hauteur
soutenant un remblai de sable de Loire. La conception de
la station d'essais a été centrée sur la représentativité du
modèle et la mesure directe des efforts internes à la
structure. un long programme d'essais et d'études a
ensuite été mené dans le but d'améliorer les règles
usuelles de dimensionnement pour ces sollicitations
particulières rencontrées en soutènement. Les effets
d'une translation globale du mur vers l'avant et d'un choc
en tête ont aussi été étudiés. Tous les résultats d'essais
sont rassemblés et analysés dans le présent article.

area
To estimate the internal forces inside an earth retaining
structure (sheet pile wall, diaphragm wall, retaining or
Cantilever waii), the designer can use several practical methods
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 of specific
solicitations like compacting or the application of a surface
loading with different shapes, the choice of a method (etastic
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 B0', 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 wali
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 usuai 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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lntroduction

Les méthodes actuelles pour l'étude des ouvrages
de soutènement sont encore Susceptibles d'améliora-
tions visant à permettre, SouS divers aspects, l'optimi-
sation de leur dimensionnement. 11 peut s'agir des
écrans de palplanches ou des parois moulées, comme
des murs gravitaires ou cantilever. S'il y a lieu de diffé-
rencier les mécanismes de fonctionnement de ces deux
catégories d'ouwages, leur dimensionnement se heurte
au même ffie de difficultés quand on cherche à appré-
cier dans la pratique les effets sur Ia structure de solli-
citations particulières (par exemple des questions rela-
tives à l'effet des surcharges, du compactage, etc.).

Pour évaluer les actions exercées par un massif de

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

De longue date, un certain nombre d'actions expé-
rimentales concourent à améliorer la connaissance du
comportement réel des ouwages de soutènement vis-
à-vis de ces types de sollicitations particulières. Ces

actions multiples se rattachent à trois familles dis-
tinctes : les expérimentations sur modèles réduits, sur
ouvrages réels, 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'éIa-
boration d'une station d'essais destinée à l'étude en
vraie grandeur d'un mur de type cantilever de hauteur
trois mètres. Cette station fut implantée sur le Centre
du LCPC à 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
l'analyse des résultats en ce qui concerne l'étude des

effets :

- de la poussée du remblai ;

- de son compactage ;

- de surcharges de typ e bande, disposées à 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,

ll A appliqué en partie supérieure du voile.
tat I
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Prësentation générale de la station

ffi
La station d'essais

i+*iriÏiTiii=rÈi

Conception

La conception de la statlon a été centrée sur les
objectifs suivants :

- la représentativité du modèle : les murs équipant la
station sont la reproduction fidèle de murs courants. Le
module sensible de mesures est métallique,, mais il res-
pecte Ia géométrie et la raideur des murs adjacents en
béton armé ;

- la mesure directe des efforts internes à 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).

Pr ësentation d'e nse mble

Le mur de soutènement expérimental est présenté
sur la figure 1.Il est constitué d'éléments cantilever
préfabriqués, en béton armé, de largeur un mètre.

La partie centrale, métallique, large de deux mètres,
constituant la partie sensible du mur, est équipée de
capteurs d'efforts totaux permettant la mesure des
efforts internes à la structure (Fig. 2 et 3). Les différents
profilés métalliques utilisés assurent une bonne conti-
nuité. Les sections données aux profilés confèrent au
module central une raideur tout à fait comparable à

celle des éléments adjacents en béton armé. Un essai
préalable a permis de déterminer les dimensions hori-
zontales à donner à l'ouwage (longueur du mur princi-
pal, largeur du remblai en crête), afin que le système
de sollicitations et le fonctionnement du module princi-
pal de mesures reproduisent effectivement ceux d'un
mur filant, à comportement bidimensionnel, retenant
un massif de remblai semi-infini.

I

I
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Présentation générale du mur d'essais.



fi'G'i Module central métallique équipé des
pesons d'efforts internes.

ffiffi-_Hffiffiffiffi

Les sols

iilriliriiiiirffrii

Sol de fondation

Les murs d'essais reposent sur un bi-couche consti-
tué de sable de Loire compacté (50 cm), recouwant une
couche de base en sable grossier et matériaux de car-
rière concassés 0-100 mm (40 cm).

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

0..;u.1.i.,:r.-fi...

Remblai derrière 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 derrière le mur par couches successives
d'épaisseur 50 cm (Fig. 6), compactées à des intensités
variables d'un essai à l'autre, et suivi par des mesures
systematiques de densite et de teneur en eau (tableau I :

mesures au gamma-densimètre à plaque et au pénétro-
gamma-densimètre LPC). Dans ce tableau, les niveaux
de compactage lâche, moJ/en et intense correspondent
aux trois séries d'essais successivement réalisées sur la
station.

. ; .Stôtc dc Lolrc compectô
E Pt t ro.s Pal

{ x rstinê: 100à 200, t1 l5l

. 85 lt.(

. 260 t?.5

.1300 33

.1250 >39

FIG.4 Sols de fondation : coup€ et caractéristiques
pressiométriques.

TABIEAU.I Sable de Loire utilisé en remblai :

caractéristiques mécaniques.

Nota: la série d'essais n" 1 finalise les travaux de mise au point du
module de mesure et ne sera 'oas analvsée dans cet article.
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N' d'essai

t"ffi;i,,#o*

no2 | ,.'a | ,'r"+

yh (kNim3) 15,2 + 3"/" 18,6 + 1,5 "Â 17,9 t 1,7 "Â

yd (kN/m3) 14,5 + 3 "/o 17,7 t2"/" 17,0t3"/o

"/o o:o. Proctor B0% 98% 94%

w(%) 4,2 à 5,1 3,7 à 4,8 4,0 à 5,5

Q [') 34" 3B' 37"
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Le chargement du massif par cette surcharge bande
est réalisé en sept paliers successifs, I'effet de cycles de
chargement-déchargement étant également suivi.

æ
Autres effets

. 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 à évaluer l'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 après enlèvement des surcharges
précédentes. D'autre part, cet essai conduit à l'évalua-
tion de l'effort limite de poussée et de l'effort tangentiel
limite sous Ia semelle, permettant la détermination
expérimentale du coefficient de sécurité au glissement.

. Effet d'un effort rapide, ou choc, appliqué en par-
tie haute du voile . La durée de montée en intensité 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
diznina rl'ennlinefi^y1c do no trrno rla cnllini+ctinn r onirlauraurr^v u uyyrrvl4Ll\-rllrJ \-/t-\r' V\/ LJ I,rt- \l\/ J\,rll.lvlL(lLl-\-rll l Cf}-,fLfLi/

d'intensité maximale variant entre 60 et 1 030 àaN.

ffi
Programmes des essais

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

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

-

Instrumentation

ffi
Nature des mesures

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

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

æ
Conception des capteurs

ffi
Capteurs d'efforts internes

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

étudiés

Èi{,*H"$urËï. Courbe granulométrique.
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ffi Variations
laboratoire

ffi

ffi
Les surcharges

La station d'essais est équipée de blocs en béton
destinés à appliquer des surcharges de formes et
d'intensités variées à la surface du remblai. Seuls les
chargements de type bande, seront analysés dans cet
article (une surcharge de 41.,9 kN/ml s'exerçant à une
distance de 1 m du parement).
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Remblaiement
à + 2,70m

07-08 au
12-08-85

02-02 au
12-02-87

18-09 au
29-09-87

Attente
et suivl

12-08 au
17-09-85

13-02 au
10-03-87

30-09 au
12-10-87

Essais surcharges
bandes

27 -10 au
06-11-85

11-03 au
25-03-87

13-10 au
25-11-87

Attente et suivi
sous charge

07 -11 au
05-12-85

26-03 au
02-04-87

26-11 au
03-11-87

Essais surcharges
locaiisées

17-09 au
24-09-85

03-04 au
0B-04-87

04-11 au
06-11,-87

Attente et suivi
sous charge

25-09 au
26-10-85

09-04 au
13-04-87

06-11 au
09-11-87

Essai de
translation

08-01 au
12-01-86

14-04 au
25-04-87

15-12 au
15-12-87

Attente
et suivi

12-01 au
19-01-86

25-04 au
1,1-05-87

21-11 au
14-12-87

Déblaiement
àr ))Avn
ct I t- f t-\J t.t- L

06-12 au
na 4) aR\-/(J- L4- -Lr\,'

12-05 au
4 ) 

^R 
a-ZLL-WJ-\) t

10-11 au
4^ 44 07lv- l. l-(J,

Attente
et suivi

09-1.2 au
02-01-86

12-05 au
13-05-87

11-11 au
15-11,-87

Essais
de chocs

03-01 au
07-01-86

14-05 au
30-06-87

16-1,1 au
20-11-87

Déchargement
final du mur

20-01 au
21-06-86

01-07 au
02-07 -87

15-12 au
31,-1,2-87

Durée totale
de I'essai 168 jours 149 jours 104 jours

$Èf$b.liii-1i. Enchaînement des essais.

?rof[ oclnclort
du-rodulc dc
ratg|.tt

i,È*1r1+r--èt*Ë Récapitulation et implantation des
appareils de mesures.

à l'aide des six pesons (Fig. 3 et 7). Ces pesons sont
intégrés par boulonnage à la poutrelle principale. Ils
assurent en fait la continuité mécanique entre les 6 éIé-
ments qui la constituent. Chaque peson est un assem-
blage mécano-soudé, raidi sur ses deux faces extrêmes
par des semelles de forte inertie.

Dans un premier temps, la mise au point de ces cap-
teurs d'efforts internes a fait l'objet d'essais de faisabi-
lité. 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 tridimensionnel réalisés selon la
méthode des éléments finis et, d'autre part, sur ]e plan
physique, par l'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 l'effort vertical dans
la pièce, c'est-à-dire la composante verticale de la pous-
sée du sol. Pour Ia gamme des efforts verticaux atten-
due sur le mur d'essai, l'ordre de grandeur des défor-
mations normales s'avère en effet trop faible, malgré
les évidements dans les sections d'acier.

Les résultats concernant Ia mesure de l'effort tran-
chant dans le peson s'avèrent au contraire encoura-
geants : dans la partie centrale de I'âme, les différentes
méthodes concourent en effet à la mise en évidence de
phénomènes de cisaillement pur.
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Nature des mesures.

Peson d'effort interne (6)

Jauge à fil résistant
collée sur HEB (6)

Plaque verticale
d'effort tangentiel (4)

Plaque horizontale
d'effort tangentiel (4)

Inclinomètre et tube
inclinométrique (2)

Nivelle de précision
à bulle (2)

Cathétomètre optique
de précision (5)

Sondes de température (7)

Moment fléchissant,
effort tranchant voile et semelle

Moment fléchissant dans le voile

Effort tangentiel vertical
sur le voile

Effort tangentiei hori zontal
sur la semelle

Rotation voile et semeile
déplacement par intégration

Rotation sommet voile et
extrémité patin semelle

Déplacement horizontal et
vertical du patin avant

Températures du module
de mesures et du remblai



Mesures des efforts tangentiels

Le principe initial visant à remonter à l'effort nor-
mal dans la structure à l'aide de capteurs d'efforts pro-
jetés, ayant été abandonné, un autre dispositif de
mesure de l'effort normal dans la structure a éte éIa-
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 B, est
constitué de plaques sensibles de parement montées
sur appuis en élastomère et solidaires de dynamo-
mètres. Ces dynamomètres sont constitués par deux
barreaux en flexion équipés de jauges extensiomé-
triques à fil résistant.

iii;iiili;i1iii.ffi

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
crrnf yï1 ôcrlr6ac- nlr innli-rrnrnÂ+t i a (+-rr-l-ra rzar fin-rl of l-rnr i
LJ\-,rllL lr1vJ\-lL \u\uJ y(-tl Il-1\;l.11l.\,rL1l.lzLl 1\; \LLfLr\: V lvl LI\;(11 \.L 1f\-,rl f

zontal).

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

E
Sur le bon fonctionnement
des appareils de mesures
et leurs limites

Etalonnage des capteurs d'efforts
Le plan d'étalonnage, poltr chaque capteur, a été

bâti de façon à couvrir par un nuage de points suffi-
samment dense ia bouie définie dans i'espace iri, 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 à la base du voile,
296cas d'étalonnage ont été étudiés.

ffim
Précision des mesu res

L'analyse statistique des résultats d'étalonna ge 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 à B oÂ, et pour la
mesure des efforts tranchants, elle a été évalué e à 5'Â.

L'incertitude relative des mesures de la composante
verticale de la poussée à l'aide des plaques sensibles a
été évaluée à 7 o/o, ce qui est apparu satisfaisant. La
même précision relative est attachée aux mesures des
efforts horizontaux sur la semelle.
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.#.l.Ë.'i Plaques sensibles pour la mesure des
efforts tangentiels sur le voile et la semelle.

ffi
Effets des gradients thermiques

On a pu observer par inclinométrie, des fluctuations
journalières du déplacement horizontal du voile par
rapport à sa position moyenne. Elles sont concomi-
tantes aux variations de température ambiante, et ce de
façon 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 l'objet d'une correction tenant compte des
variations de température sur la hauteur du voile au
cours de l'essai. Les températures de référence corres-
pondent ici à une distribution moyenne précisée par
une série de thermocouples incorporés au mur.

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

rnoment (daN,m/ml)

-6 -3 0 3 6 I 12 1s

ternpérature (ol

fiËl Influence des écarts de température
ambiante sur le moment mesuré par le
peson A à + 2,10 m (série d'essais n" 2).
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sont comparables aux effets des surcharges moyennes,
notamment dans la partie haute du voile, comme le
montre la figure 9.

E
Pouss
sur le

au remblaiement

ffi

repos Ko (0,39 à0,43) et supérieurs de 30 à70"Â par rap-
port à Ku.cosô (0,22 à 0,29). Les valeurs de k, et k* diffè-
rent peu ; Ia répartition triangulaire serait'donô assez
réaliste.

ëe due
voile

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 à
l'aide du coefficient de poussée horizontal k.

Deux déterminations ont été réalisées parallèlement
pour chaque essai et chaque peson : à partir des
mesures des efforts tranchanfs (k,), puis à partir des
mesures des moments f\échissants (k,,'). Cette double
détermination permet de vérifier dâns un premier
temps si l'hypothèse d'une répartition triangulaire de
l^ -^a^ ^-- .C---^ri--- -l- I ar .t ,
riJ ljuussee err ruiluLlorr ue ta pr'olonoeur esl realtsle ou
non.

Les résultats sont représentés sur la figure 10. on
note que, de manière générale, les poussées globales
sont nettement supérieures aux valeurs théoriques.
Tous paramètres 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 :

: sable lâche

Les coefficients de poussée moyens sont de l'ordre
de 0,37 à 0,38, c'est-à-dire proches de la poussée au

K^ tSltls I Ft 2 ( +. 1

*luÈ1Ètultiut.,

Essai no 3 r sable très compact

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

ffi
r sable moyennement compact

Les résultats sont effectivement compris entre ceux
des essais n"2 et no4 : k, et kn,
moyenne 0,41à 0,48.

La figure 11 traduit la variation des coefficients de
poussée en fonction de la hauteur de l'écran considéré.
Elle met en éviderrce :

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

- les valeurs les plus faibles, correspondant à la pous-
sée globale agissant sur la totalité du voile (ici 2,70 m
de haut), sont de l'ordre de 0,30 à 0,50, c'est-à-dire de
l'ordre du coefficient de poussée au repos Ko ;
- un effet du compactage d'autant plus impôrtant que
l'on se rapproche de la surface libre.

Répartition de la pous sée
en fonction de la profondeur

L'adoption d'un coefficient de poussée constant
avec la profondeur est globalement vérifiée pour le
sable lâche (essais 1 et 2). Nous avons recherché dans le
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Évaluation des coefficients expérimentaux
de poussée globale K,,, et K, et comparaison
avec les valeurs théoriques.

rï+i*+uiïit$irr variation des coefficients expérimentaux
de poussée globale K_ et K, en fonction de
la hauteur de l'écran.
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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

PQ): àzz +bz + c a été recherchée :

- d'une part, à partir des trois valeurs d'efforts tran-
chants ;

- d'autre part, à partir des trois valeurs de
chissants.

Les résultats sont représentés sur la
observe que :

moments flé-

figure 12. On

- les paraboles ont, pour les deux essais, une concavité
inverse (c'est-à-dire orientée vers le massif) ;

- pour l'essai 3 les mesures d'effort tranchant et de
moment fléchissant sont cohérentes, puisqu'elles
conduisent à une même parabole (écarts inférieurs à
10%);
- pour l'essai 4, les écarts sont un peu plus importants
(10 à 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;

lao c-'tlyry\yiôr.c.i6v-rc. Àl rôc\ r)'r r rr^ryr6nr.f n/^ra\ c.rrv-rt Àz:, l/a',t al .,^r-',

- 1UJ ùL.r.rl_/r \,JJl\J1lJ \,^Ll\/J (Jr,r \/\-rrr1yqwLcrvv JL.rrlL Ll\J l \Jr Lll \/

de 10 à 15kPa à Ia surface. Ces résultats sont en assez
bon accord avec la modélisation effectuée par Carder
(1980) à partir de calculs en éléments finis (figure 14).
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f.ffi Recherche d'ajustement de la poussée sur
le voile, de la forme p(z) = azz + bz + c.
Résultats obtenus pour M et T, et
comparaison avec les mesures.

?1€sures
<ap teur

l*i',tÏÈ.Èi'Ti.+.. Recherche d'ajustement de la poussée sur
le voile, de la forme p(z) = azz + bz + c.
Résultats obtenus pour la pression, et
comparaison avec les mesures.

O.15 rn frorn wef,

O.3O rn frorn ryafl
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t$$*ËuË$ït-ÏuÈÈl$1,-È,"-Ë,. Effets du compactage d'après Carder -
résultats de calculs aux éléments finis.
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ffi
lnclinaison de la poussée

L'inclinaison de la poussée sur le voile ô a été déter-
minée à l'aide des mesures d'effort tranchant Pn et
d'effort vertical tangentiel Pu sur les plaques sensibiès 

'

ô = Arctqfry)"\.Ph/
âVEC :

P,, 
' 
effort mesuré vertical tangentiel

Pn : TE - TB : effort tranchant différentiel
entre les pesons E et B.

Les résultats sont récapitulés dans le tableau IV :

${+Ti.i!1g3----Ël lnclinaisons de la poussée.

ffi
Déplacements etd,éformëes du mur

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

Pour l'essai no 3, nous n'avons pas pu expliquer
l'anomalie relevée au niveau de la distorsion de la
semelle et du voile. Par contre, une bonne correspon-
dance est relevée dans l'ensemble entre les répartitions
des contraintes sous la semelle (déduites des mesures
dans le cas des essais 3 et 4, calculées uniquement dans

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

$1.W Déplacements de translation de la base du
mur.

Les valeurs du déplacement en translation de la
base du mur sous l'effet de son remblaiement sont
reportées 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 à la valeur H/1,000
couramment citée comme rapport minimal théorique-
ment nécessaire pour mobiliser l'état limite de poussée.

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

L (K Pal

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

tqry - clarrtâttcgci ÉfrEl (-rA

l2'o ={--tl// i çr \*jsr5 "-lgn

c^rqtfcAttc
(,r IA

f-l
mf'.- |---J

52!l lde

mrm
6 E'rtT CAæltEAItC

l-i -r. iI trg xrt
{ r?r\l '{

as Er0f;
ffi Déformées du mur et répartition des

contraintes sous la semelle, théorique, et
déduites des mesures pour les essais no'3
et 4.
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sécants et tangents F= Lr/Lx, déduits des mesures de
déplacements et d'efforts tangentiels, sont données
dans le tableau VI.

i Modules de mobilisation du cisaillement à
la base du mur.

E

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. I1 est ensuite possible, et
cela constitue f intérêt de ces essais, de vérifier la cohé-
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
arrière ;

- calcul de la résultante R ;
- détermination 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 arrière Pr. Cette vérification sera compl étée
d'une part, par l'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 l'essai de translation du mur (cf. S B plus
bas).

Ajoutons qu'une vérification préalable, illustrée par
la figure 18, a porté sur l'équilibre des moments à
l'encastrement du voile et de la semelle (mesures MD,
ivi* Vi' corrigées pour tenir compte cie ia ciimension
des pesons).

'f.tË;11 Vérification des équations d'équilibre.
Equilibre des moments corrigés à
l'encastrement voile- semelle.

re
Résultats et commentaires

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

- pour les deux essais (S et 4) la poussée arrière pré-
sente une inclinaison négative :

vérification des équations d' équi I ibre

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 exer cée globalement sur le mur et le
coin de sol qui lui est solidaire. Les méthodes de calcul
habituelles font des hypothèses variables sur la forme
de ce dernier, les plus couramment admises étant repro-
duites sur la figure 17 .

La mesure directe de la poussée globale P sur le mur
est impossible. En revanche, dans le cas des essais no 3
et n" 4, sa détermination indirecte peut s'effectuer en

Pousséeglobale sur le muri

p.p'=o

l
I

I

In
I

résultante des
a<tionr sur le nur

poids du mvr
r ptids du <oin
r poussée P2

Hypothèses couramment admises sur la
géométrie du coin de poussée à l'arrière
du mur, et principe de vérification des
équations d'équilibre. essai 3 :

essai 4 :

ô - - 23,6"
ô--43"
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Plage Âx 0-1 mm 4-5 mm

Sable
lâche (n" 2)

6 à7
MPa/m

0,5
MPa/m

1,6 à 1,8
MPa/m

Compactage
intense (n'4)

=0 5,5
MPa/m

1,3 à 1,5
MP/m

Compactage
moyen (n" 3)

=0 3,5
MPa/m

1,1 à 1.,4

MPa/m



ioclinaison de la goussie sur

tra: l* ',4-t'
e

le voile t'âcran fictif

Évaluation de l'inclinaison de la poussée
sur le voile et l'écran fictif de calcul.

ce r ésultat s'oppose ar'lx h;rpothèses traditionnelles
et peut donc surprendre a priori. Il 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 à 10 "A :

- f intensité de ]a poussée arrière 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 :

essaino3: k.=0,30
essai n" 4: k; = 0,18

tuÈrËuÏ$,-$tË

Théorie de l'élasticité, diagramm e de Boussinesq

La poussée sur le voile, considéré flexible ici au sens
défini de M. F{ouy (1986), s'exprime par la relation
(Fis. 20) :

-e1 -+(sin zo,-2

iÈlitii$i,iiàTti Pressions induites par une surcharge
bande.

états d'équilibre limite

nl,u*i.$ri.+tr*

Diagramme de Coulomb modifié
La méthode générale consiste à déterminer d'abord

la poussée d'ensemble agissant sur Ia totalité de l'écran,
puis à en tirer la distribution des pressions unitaires
correspondantes, comme illustré par la figure 21.

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

iiu,*i$+$tl* Équilibre des forces appliquées au coin de
Coulomb.

essai n" 3

H.l.00m

I

- 
1 S'=-9o

I

I

---l=...-
I

I

-rl t\

or= - sinrt,Ii["

li\r
Ns'=-tr"

- I $':-l7o

k- = 0,44
k- = 0,22

(la valeur k, - 0,18 de l'essai n" 4 est à considérer avec
prudence, en raison d'anomalies observées sur le
peson E);

- le bras de levier de la poussée arrière est de l'ordre
de la moitié de la hauteur du remblai. Toutefois, cette
détermination n'a pu se faire que pour les essais 3 et 4,
réalisés avec un remblai en sable à compactage intense
ou moyen.

-

Effets des surcharges bande

ffi
Principes généraux

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

- la méthode se référant à la théorie de l'élasti ctté, pour
un solide homogène isotrope (Boussinesq),
- les méthodes basées sur les états d'équilibre limite,
se subdivisant elles-mêmes en deux catégories :

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

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

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

La recherche analyfique de la poussée horizontale
maximale P à une profondeur z donnée passe par
l'étude de l'équilibre des coins de Coulomb selon l'angle
0 (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 0 : [rp ; urf, lur;
crrJ et lo",;1/2n1. Pour chacun des trois secteurs, on expli-
cile ci-après l'angle 0, du plan de rupture qui maximise
la poussée P, 0 - 1.,2,3) inclinée à ô sur l'horizontale . La
poussée P rebherchée en projection horizontale est alors
la plus grande des trois poussées P, précédentes :

Pj=

P - max{P, =1,2,r0)}

0,5. y .zz .cotgO: + Qj

cotg(O:-ç)+tgô

OU,

Q, = q.b ; Q, - q.[z.cotge, - 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 :

Pour Ie calcul de la poussée sans surcharge,, il suffit
de calculer P3(O3) avec une inclinaison ô différente le cas
échéant. Enfin, 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 à la base du voile.

Par le calcul, dans le cas du sable très compact
d'angle de frottement interne 3Bo, et surchargé à
41,9kN/ml, la surpression théorique maximale située au
bas du mur décroît ainsi de 8,2 à 6,2 kPa, soit une varia-
tion relative de 24% (Fig. 22).

Les valeurs d'inclinaison introduites dans ce calcul
sont tirées directement des résultats d'essais sur la sta-
tion : 22o pour la poussée du massif seul, et 33' pour la
poussée du massif surchargé.

L'effet théorique de la surcharge commence à se
faire sentir à une profondeur comprise entre le pied de
la ligne d'éboulement et le pied de Ia 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 apparaît que le bas et le haut du
mur sont d'autant plus soulagés que la variation d'incli-
naison de la poussée, avant et après application de la
surcharge, est forte. La prise en compte de deux
valeurs d'inclinaison dans le calcul, l'une correspon-
dant à l'état du massif au repos et l'autre à celle du mas-
sif surchargé, conduit alors à une diminution de la
poussée dans le bas du voile et à un soulagement dans
la partie haute. C e ré sultat, surprenant a priori,
s'explique ici par le fait que l'inclinaison de la poussée
sur le mur augmente avec l'intensité de la surcharge,
et le tassement relatif entre le voile et le sable.

cote (ml

pression induite (kPal

:ii.F.i.Ëri Incidence de l'inclinaison de la poussée.

Diagramme de Krey

Dans l'hypothèse d'une inclinaison nulle de Ia pous-
sée sur l'écran, Krey (1936) admet que Ia poussée se
répartit entre la cote z. du pied de la ligne d'éboule-
ment issue du bord avant de la surcharge et Ia cote zn,

comme le montre la figure 23.

De plus, Krey postule que la poussée est maximale à

la cote z, du pied de la ligne d'éboulement issue du
bord arrière de la surcharge, tant que z, est en dessous
de z, ou à la cote z, dans le cas contraire. La contrainte

2 .q.b 
D)r1 -- 2 2 , u2-

y .z- .cos-ç

puis,

puls,

D-tse+tgô;E- t9t ?; F-
tg(q+ô)

puis, pour ,i = 1, 2,3

Qj = tg'Q 'D2 + (B, + D) 'E

cos'ç \+.q,)
01 = Arcts (*) eï u,- Arctr (;)

q.a
Bs =o

1

cos q

oj= siQ,>0

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

dans [q; cr,]
ri o., < q alols T, 

: P3 (o3)

sinon si z < F alors 0-1 = 0, 
.

sinon 0n = min (@., Cr.)

dans lar; urJ:
ri o, < q alors P, _ P3 

!o3)
sinon si @, ( 0., alors 0r= max (<p, crr)

sinon si O, { aralors 0?= max (O2, ç)
sinon 0, = a,

dans lur;1/2rE]:
si cr, < q alors P, = P3 (@3)

sinon 0, = max (@r, ur)
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de poussée maximale est limitée à celle
coefficient ku : tanz(n/a- rp/2).

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

Pour le sable très compact, le même chargement
jusqu'à 41,9 kN/ml a très peu d'influence sur les efforts
dans le mur, de + 3 à + B % pour les moments, et de
+ 10 à + 12 % pour l'effort tranchant. En raisonnant par
rapport aux incréments d'efforts internes, on note,
comparativement aux sables lâches et moyennement
compactés, le même soulagement dans la partie haute
du voile dès 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 l'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 légère
mise en butée du sable et donc une augmentation
concomitante de l'effort tranchant comme l'atteste
notamment le capteur positionné à 2,1 m de haut.
Somme toute, les efforts induits par les surcharges
a bande ) restent donc finalement limités par rapport
aux efforts dus au remblaiement nréalable.

l'inclinaison de la pous sée

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

Ka.e-_ surpression

donnée par le

par la semelle

p-

où 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 

r.B

Le cycle de chargement-déchargement du mur
comprend les surcharges bande suivantes : 6,1 ; 12,1 ; cote (ml

1.8,3 ; 24,3 ;30,2 ;36,2 et 41,9 kN/ml, pour les sables o.s
moyennement compact et dense. Pour Ie sable lâche, le
palier maximal ne dépasse pas 24,3 kN/ml.

uËt

Évolution des moments
et des efforts globaux dans le voile

Pour le sable lâche à la fin du chargement (Fig .24
et 25) les moments fléchissants dans le haut du voile
enregistrent à 1.,10 et 2,10 m une baisse faible (- 3,2 "/")
à forte (- sg %) respectivement, par rapport à l'état de
repos, à l'inverse du moment en bas du voile (+ 10 %).
Corrélativement, sous la surcharge maximale de
24,3 kN/ml, l'effort tranchant à 2,1 m baisse de B oÂ,

alors qu'il augmente de 11 et16 "/o, à 1.,10 m et 0,10 m
respectivement.

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

o.o

Fuseau des efforts tranchants totaux au
cours des essais.

K e - tan (+-9) o- \4 2)

2.7

moment total (kN.m/mll

des moments totaux au cours des
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Évolution des coefficients de transmission globôux

Il est remarquable de pouvoir dissocier les compor-
tements du sable lâche et des sables compactés,
comme représenté sur la figure 28. Expérimentalement,
la transmission de la surcharge par le sable lâche aug-
mente au cours du chargement et même au cours du
déchargement traduisant un comportement hystéré-
tique très 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, oh montre que le coef-
ficient de Krey, qui intègre l'angle de frottement du sol,
vaut 0,42 pour le sable lâche, 0,38 pour le sable moyen-
nement compact, et 0,36 pour le sable très compact.

cocflicbnr dc

tnnsrnirsion !ûoôâl

---rû- tâche

- û - fnoyenoern€nt Cûrnpact
'. . très cornDect

0,o
o.o 5,O r0.o t5,o 20.o 30.0 4{t.o 45,O

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

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

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 lâche et les sables compactés quel que soit le taux
de compactage : les sables moyennement et très com-
pacts transmettent beaucoup moins la surcharge au
voile que ne le fait Ie sable lâche dans la partie basse
du mur.

des centres de surpression

Le contraste est cette fois-ci très marqué entre les
trois compacités de sable (Fig.29). La hauteur du centre
de surpression pour Ie sable lâche est constante et vaut
0,6 m environ. La hauteur du centre de surpression
pour le sable moyennement compact ne cesse de
croître tout au long du cycle. Enfin, l'évolution du
centre pour le sable très compact qui varie entre 0,1 m
et 0,8 m est quasi réversible au déchargement.
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réversible pour le sable lâche. L'inclinaison varie ainsi
de 29' à 32o pour Ie sable lâche, de 22" à 34' pour le
sable moyennement compact et de 38" à 43o pour le
sable très compact.

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

déplacements en tete du voile

Pour le sable lâche, le déplacement horizontal en
tête du voile augmente de 9 mm au cours du cycle
(Fig. 27).On note que le déplacement lié à l'application
de la charge de 24,3 kN/ml est de 4 mm environ.
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Pour les sables compactés, les applications succes-
sives de surcharge bande d'intensité croissante à la
surface du remblai n'entraînent pas de déplacements
significatifs. Cet[e tendance est aussi confirmée avec les
mesures par nivelles et cathétomètres effectuées sur les

f n murs adjacents en béton.
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BOUSSINESO
KREY
COULOMS modifié
EXPERIENCE

0,0 10,0 20,o 25,O 30,o 40,o

ri"Ë:iffi Évolution de la position du centre des
pressions induites au cours du cycle
chargement/d échargement.

Par une approche théorique, les hauteurs des
centres de surpression prédites par Krey (o,gz m,
0,BT m et 0,83 m pour le sable lâche,, moyennement
compact et très compact respectivement) majorent for-
tement la valeur expérimentale du sable très compact
mais restent au voisinage des valeurs mesurées pour
les sables lâche et moyennement compact. euant au
^^--r--- ^-l- I nÇcrrLle ue surpressron oe lJousslnesq calcule a '1,5'1 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 théoriq ues et expérimentaux
d'u ne surch arge 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, à titre d'exemple, pour les
trois compacités de sable confondues, sous la forme de
fuseaux de courbes intégrant les sables lâche, moyen-
nement compact et très compact.

Sur ces figures, sont représentés le diagramme élas-
tique isotrope de Boussinesq, l'enveloppe des dia-
grammes simplifiés de Krey, l'enveloppe des dia-
grammes modifiés de Coulomb (cf. 57.t .2.1) et, enfin,
l'enveloppe des distributions expérimentales sur la
hauteur du voiie.

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 à celle des efforts expérimentaux pour vérificatibn.
on procède de même avec la courbe expérimentale des
efforts induits pour obtenir par dérivation celle des
pressions. I1 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 compactés sont très
voisins à la base du voile, ils restent par ailleurs 5 fois
plus faibles que ceux transmis par le sable lâche. 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 l'augmentation de
la compacité ou encore l'angle de frottement, par la
méthode de Krey par définition, mais surtout par Ia

10
moment fléchissant (kN-rn/mll

lrtiË;i$aiin Moment induit dans le voile pour une
surcharge de 24,8 kN/ml.

EOUSSINESO
KREY
COULOMB rnodifié
EXPERIENCE

effort ûanchant {kN/mll

*r.ËTtffi Effort tranchant induit dans le voile pour
une surcharge de 24,3kN/m1.

BOUSSIN€SO
KREY
COULOMB rnodifié
EXPERIENCE
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cote (mt

o.9

l.g

cote (ml

o.9

pression (kPal

Ë.iËrn Pressibns induites dans le voile pour une
surcharge de 24,3kN/ml.

méthode de coulomb modifiée, ce qui n'était pas évi-
dent a priori. En fait, c'est cette dernière méthode qui
conduit aux efforts les plus proches de l'expérience, par
valeur supérieure encore. Quant à la méthode se réte-
rant à la théorie élastique du solide homogène 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 à l'approche
de la base du voile et de la semelle et, d'autre part à
cause des surpressions parasites en tête du voile géné-
rées lors du compactage.
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E Les coefficients de sécurité réels ne représentent
qu'environ la moitié des valeurs estimées. Ceci est dû à
deux phénomènes :

- les efforts de poussée mesurés sont supérieurs aux
efforts théorieues ;

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

E
Effet d'un choc en haut du voile

Lors de cet essai, un effort concentré de courte
durée, de l'ordre du dixième de seconde, est appliqué
au voile du mur expérimental, au niveau + 2,20 m, à
l'aide d'un système de masse tombante assemblée à un
montage de renvoi par poulie. Le problème visé est
celui du cumul total ou partiel, ou du non-cumul, des
efforts liés à la poussée statique du remblai avec ceux
engendrés par le choc, par exemple en cas de percus-
sion d'un véhicule sur une glissière de sécurité solidaire
d'un mur de soutènement.

Les essais réalisés ne prétendent pas reproduire la
complexité du comportement dynamique des struc-
tures sous ce type de sollicitation, mais d'apporter des
A-lA^nn#r- y\^n.-n**n'rf Àrr-,.r....'r.f.^rlr-.\^rî fr'rrlnfin'nnôl'l..tonf
çlElllçllL) lJgr lllt LLo"rrL \,t ulluct\rl. \/r J\-/ll r\-/lrvLl\JlrlrvrlrvtrL

en pareille situation. L'interprétation des mesures s'est
appuyée sur les deux coefficients À., et )u, définis de la
manière suivante :

Lt= ME _ Mro + ÂM,
Mro +T -zMro +T .z

et
Mre-bia, 

- 
Mro +AM -T .zX _ ^'^remblal 

-tuz- r,r MroMru

âVEC :

T : effort horizontal maximal appliqué au voile pendant
le choc

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

Mro : rrlorrrent initial mesuré par le peson E à la base du
voile jusle avant le choc

Tl désigne ici l'effort limite de translation mesuré.

Les valeurs obtenues sont les suivantes :

essai3: 0s:30à31'
essai4: 0s=32à33'
Le rapport ô/0 est compris entre 0,,8 et 0,9. Ces

valeurs sont relativement élevées, compte tenu de l'état
de surface lisse des plaques métalliques constituant la
semelle. I1 est raisonnable de penser que, dans le cas
d'un ouvrage Sur gros béton coulé en pleine fouille, le
rapport ô/Q avoisine plutôt la valeur : ô/Q = l.
- détermination du coefficient de sécurité expérimen-
tal au glissement F"""o et comparaison avec le coeffi-
cient théorique F",nu"'ëalculé : ceS coefficients s'expri-

Essai detranslation imposéedu mur
Lors de cet essai, une translation horizontale progres-

sive du mur dans le sens de la poussée est appliquée par
un système de câbles et de palans fixés à la partie avant de
Ia semelle. L'objet est de suiwe l'effet de cette translation
sur la valeur des efforfs de poussée, que les mesures ana-
lysées plus haut (cf. S 6) situent à 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 à considérer avec
prudence et n'apportent qu'une réponse partielle à la
question posée. En effet, d'une parf des effets d'hystérésis
ont été notés après l'application des surcharges (cf. S 7), à
la suite d'un décaissement partiel du remblai. D'aufre part,
il aurait fatlu pouvoir vérifier si avec le temps, les réduc-
tions d'effort accompagnant les translations du mur ne
tendent pas à s'annuler progressivement.

En revanche, ces essais de translation apportent
d'autre t5rpe de renseignements très utiles Sur le méca-
nisme de cisaillement horizontal entre la base infé-
-^i.rr',r^.' À., l.', .rôy\,\alla of la c.nl rlo frlnrlcfinn Tlc cnnf r6crr-1lçLlI U \fU lCt Jtvll'f\;llU lvL f\u J\Jl \J\u I\JIl\l(-aLr\JIl. llrj J\JlLL r vLr\-Â

més ci-dessous :

- comparaison de l'effort limite (inférieure) de transla-
tion mesuré avec les efforts théoriques R".tgQ. Il ne
représente que 50 à 86 % de l'effort théorique suivant
les essais. Ceci est dû au fait que la résultante verticale
R,, est plus faible que la valeur théorique, eo raison de
l'inclinaison négative de la poussée;
- détermination de l'angle de frotlement 0, entre la base
de la semelle et le sol de fondation (pour les essais 3 et 4) :

TI
0s-Arctg--

I onds
J

Le tableau VII résume les valeurs obtenues pour ces
deux coefficients, à partir des essais de translations réa-
lisés pendant les essais no 3 et 4 :

'ËifîtÈÊi*$ti Coefficients de sécurité au glissement
mesuré et théorique.

M, : moment maximal mesuré par le peson
le ëhoc
AM, : âccfoissement maximal de moment
mezuré par le peson E :

AMr=Mu-Mro
Mr.-bru' : corrlposante du moment mesuré par le peson E
penclânt le choc, correspondant à la seule poussée du
remblai.

La figure 33 reproduit l'évolution des coefficients )"1

et ?u2 en fonction du rapport rchoc, représentant ici
l'intensité relative du choc, sous l'angle de son effet de
renversement :

Tz
yl

'choc MrO

Ce mode d'analyse conduit aux observations suivantes:

- la valeur du moment M, mesuré représente entre 75

et B0 % du moment cumulé théorique Mro + T,;
- la composante M..*bru, d, moment pendant le choc,
correspondant aux seuls efforts de poussée du remblai
derrière le mur, est une fraction, variable entre 35 et
40%, de la valeur initiale M, avant le choc. Ceci
s'applique du moins à la gamme des efforts testés,
caractérisée par un rapport r.ho. au plus égal à 60 %.

E pendant

lié au choc

ment par les rapports_:

tr -T1 ^*Efc.^p = p, eT I'6,1',.o =
R"tgo

Rh
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Taux de réduction 
^"1 

et )", des moments
mesurés par le pesoh E, èn fonction du
coefficient d'intensité relative du choc,
f.hoc'

Malgré le caractère très qualitatif de ces essais, les
résultats obtenus indiquent finalement sans ambiguité
l'absence de cumul intégral de la poussée statiqué du
remblai, avec l'effet dynamique de renversement repro-
duisant le choc.

A l'issue des analyses qui précèdent, les essais réali-
sés sur la station expérimentale de murs du LCPC
s'avèrent finalement riches en enseignements sur le
comportement d'un mur de soutènement 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 à accorder à l'ensemble des résultats et des
observations obtenus pendant ces essais.

Certaines conclusions peuvent finalement être
considérées ccmme 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 être considérés comme frables
et indiscutables.Ils sont récapitulés ci-dessous. ces
résultats sont propres à l'ouvrage expérimental étudié
(géonrétrie et hauteur du mur, rigidite du sol-support,
remblai en sable). Les conditions de leur générahsâtion
éventuelle à d'autres types d'ouvrages restent bien
entendu à établir.

Poussée sur le voile :

- les poussées sur le voile sont supérieures aux pous-
sées théoriques des modèles aux états limites. pôur le
sable lâche, elles correspondent à un coefficient de
poussée de l'ordre de Ko, et une répartition triangulaire
en fonction de la profondeur est réaliste;
- le compactage du remblai se traduit par un accrois-
sement sensible des poussées. Les surpressions sont de
l'ordre de 15 à 20 kPa. Ceci conduit à une répartition
des poussées avec la profondeur d'allure paràbohque
plutôt que triangulaire ;

- le coefficient de poussée globale sur l'écran décroît
en fonction de sa hauteur;
- la poussée sur l'écran fictif arrière est inclinée négati-
vement, du moins pour le sable compacté;
- la sécurité au glissement du mur est inférieure, dans

un rapport entre 1.5 à50 %, aux estimations théoriques.
L'angle de frottement sous la base du mur est prôche
de l'angle de frottement du sol de fondation.

Transmission des surcharges :

- la transmission des surcharges sur le voile par le
sable très compact est négligeable au regardde ia
poussée due au massif;

- Ia méthode de Coulomb modifiée approche le mieux
par excès les valeurs expérimentales. ies méthodes de
Krey et Coulomb fournissent des majorants des efforts
tandis que la distribution élastique des poussées de
Boussinesq est très éloignée de la distribution expéri-
mentale.

Choc sur le voile: les efforts globaux pendant l,appli-
cation d'un choc en haut de mur ne coriespondeni pas
au cumul effet statique du remblai + effet du choc. En
effet, l'effort de poussée propre du remblai paraît se
limiter à un rapport entre 35 et40,'/", de la pouisée sta-
lique initiale en i'absence de choc.
. Tendances justifiant des études complémentaires

Poussée sur le voile
Trois tendances principales ont été nettemenr per-

çues :

- bien que le mur se soit déplacé cl'nne valeur supé-
rieure à celle nécessaire pour mobiliser théoriquemènt
l'état limite de poussée, les coefficients de ôoussée
déduits des efforts mesurés semblent diminuei dans Ie
temps. Les effets d'hystérésis liés au compactage, aux
cycles d'application des surcharges, enfin au détaisse-
ment éventuel du remblai, compliquent la détermina-
tion des coefficients de poussée réels et de leur évolu-
tion dans le temps;
- l'intensité de Ia poussée arrière est peu différente de
la poussée sur le voile, et tendrait veri K;
- l'effet du compactage est fonction de ia position du
compacteur par rapport au voile et de son intensité.

Transmission des surcharges :

- les surpressions parasites induites par le compactage
rendent difficiles les comparaisons entre les méthodés
basées sur l'état de rupture : Krev, Coulomb et Cou-
Iomb modifiée ici. En effet, i'ensemble de ces
méthodes suppose qu'avant l'application des sur-
charges, le massif est à i'état limite de poussée du
massif (l'état < k. r);
- il conviendrait donc de soustraire les surpressrons
parasites induiLes par le compactage, du moins en par-
tie, au diagramme de Coulomb modifié par exemple.
Cette soustraction est bien partielle, cailes déplâce-
ments du mur consécutifs à la pose de la surcharge
conduisent à une réduction des surpressions de coÀ-
pactage en tête. Ces déplacements en tête sont induits
par Ie faible glissement du mur sur sa base et par la
localisation de la poussée des surcharges dans la partie
basse du voile;
- connaître Ia véritable cote de première influence de
la surcharge s'avère difficile. Toujours est-il qu,el)e se
manifeste ici à 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 alx efforts totaux, voire com-
parables aux effets de la température, il existe aussi
waisemblablement un repoft d'effort par effet de voûte
entre Ie voile et la semelle. Celle-ci doit en effet
reprendre une partie de la surcharge transmise par Ie
sable.
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Traitement d'un sol
effondrable par un liant
hydrocarboné (nitume)

Le but de cette recherche expérimentale est
l'amélioration des caractéristiques d'un sol dont le
mouillage provoque son effondrement brusque.
L'utilisation de tels temains 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
l'importance de l'ouvrage à implanter.
Après la réussite du traitement d'un sol effondrable par
des liants hydrauliques (tels que le ciment CPA 325 [1], la
chaux 121 et le ciment alumineux fondu [3]), cette étude
propose, d'une manière analogue, un traitement par un
liant hydrocarboné (qri est le bitume) d'un sol
effondrable de profondeur inférieure à 4 m et de
déterminer ainsi les quantités d'eau, de bitume et
l'énergie de compactage nécessaire à l'obtention d'un sol
qu'on peut exploiter sans aucun problème de stabilité.

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 type depend
on the depth of the collapsible soil and the support requirement
for the proposed facility.
After the effectiveness of treatment of collapsible soiis 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.



lntroduction
L'existence des sols effondrables dans plusieurs

régions du monde, ainsi que les problèmes qu'ils
posent aux constructions, ont eté reconnus depuis
Iongtemps. Le manque d'informations sur leurs dépôts
est dû principalement à leur localisation dans des
régions arides, où le développement économique est
très limité. Les progrès récents de l'irrigation et la
modernisation des moyens de transport ont rendu pos-
sible l'exploitation de ces régions avec la construction
de complexes industriels et urbanistiques. Les tasse-
ments importants qui résultent de l'utilisation de
grandes quantités d'eau et les graves désordres subis
par les ouvrages, ont donné dans ces trois dernières
décennies, une impulsion à la recherche concernant
ces sols, notamment les méthodes de leur identification
et de leur traitement.

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

lJne 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 ;

- Ie traitement par injectiorr ;

- le traitement chimique, thermique ou aux ultrasofrs ;

le traitement par enfoncement de pieux ou de
colonnes ballastées l4l ;

- le compactage par vibrocompaction et vibroflottation.
Lorsque la couche de sol effondrable n'est pas trop

épaisse, inférieure à 4 m, il est souvent économique de
la remplacer par un sol approprié [5], ou par le même
sol exc avé puis remis en place après 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.

-

Matériauxr matériels etessais

ffi
Matériaux del'étude

Les essais ont été effectués sur un sol reconstitué
composé de B0 % de sable et de 20 % de particules
fines (< B0 pm), pour lequel l'application des différents
critères d'effondrement, rapportés par Ayadat et al. 16l,
montrent que celui-ci est effondrable.

Le sable utilisé pour la reconstitution du sol effon-
drable est un sable de rivière extrait de Ia région de
Bousaâda (Algérie). Il est très utilisé pour la confection
du béton puisqu'il contient un faible pourcentage de
particules fines. Pour éliminer les graviers et les

cailloux, le sable est passé au tamis de 2 mm, puis le
tamisat séché à l'étuve (105 'C) pendant Z4heures. Ses
caractéristiques sont résumées comme suit :

- granulométrie comprise entre 0,1 et 2,0 mm, dont 3%
des particules sont inférieures à 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 < B0 pm) utilisé est extrait de Oultène
de Ia région de Bousaâda, de couleur brune. Il possède
Ies caractéristiques suivantes :

- limite de liquidité w' : 43,9 "Â ;

- limite de plasticité w, :20,4 "Â ;

- densité spécifique G, = 2,7 .

Le sol reconstitué est obtenu par le mélange de B0 %
de sable et de 20 '/o de sol fin. Ses caractéristiques 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.

*i.ÈiiTi+ÈtÊ+ Caractéristiques géotechniques du sol
reconstitué.

Tamicatr (%)
rtû

90

80

TT

6tl

5ll

{0

30

ltl

rû

0
0.llllr 0.ûr û-r I

Diamètre (mm)

i,tu*.IlËl{È}i$ Analyse granulométrique du sol
reconstitué.
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æ
Matériels d'essais

ffi
Ap pa r eillage spé c ifi q u e

. Moule ædométrique de 50,4 mm de diamètre et
20 mm de hauteur.

o Bâti de consolidation d'un bras de levier de 1/10.
. Jeu de poids.

Appareil de compactage

Il est composé :

- d'une tige verticale pour Ie guidage de 200 mm de
hauteur et de 12,2mm de diamètre. Elle est fixée à un
disque horizontal de 5 mm d'épaisseur et de 50,2 mm
de diamètre ;

- 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 diamètre et de 16,4 mm d'épaisseur (Fig. 2).

-f--- 
tl,2ntrt

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

Le compactage consiste à laisser tomber la dame
d'une hauteur H - 150 mm. Cette dame coulisse libre-
ment sur la tige verticale jusqu'à ce qu'elle percute 1e

disque qui transmet le choc à l'échantillon (Fig. 3).

i$Ë,ËiiË$ Opération de compactage.

Après l'installation du moule ædométrique et mise
au poinf on effectue un essai de compressibilité confor-
mément au mode opératoire du Laboratoire Central des
Ponts et Chaussées à savoir, application successive
toutes les 24 heures des charges suivantes :25; 50; 100
et 200 kPa avec relevé des lectures du comparateur à
15s; 30 s; 60 s;2 min; 5 min... et 24h. La particularité
de cet essai proposé par Jennings et Knightl7l, par rap-
port à l'essai normalisé de compressibilité, consiste à
inonder l'échantillon après mesure du tassement sous
200 kPa et à relever ensuite la nouvelle valeur après
Z4heures de chargement de l'éprouvette saturée sous
la même contrainte, puis à augmenter le chargement
jusqu'à 400 kPa. On donne sur la figure 4, la courbe
typiqu€ e = f (log o) d'un tel sol, d'où on peut déduire le
potentiel d'affaissement CP (%) par la relation :

cP = ae' 
xloo

1+ eo

où : Ae. = e (200 kPa) - e (200 kPa, inondé)
eo = Indice des vides initial.

16,4 mm

Ê*l$tËç*Wffi App areillage de
compactage.

re
Réalisation de I'essai ædo métrique

Le sol de l'essai est constitué d'un mélange homo-
gène et sec de 20 % du sol fin tamisé au tamis 0,08 mm
et de B0 % de sable passé au tamis 2 mm. On ajoute une
quantité 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'à ce qu'il atteigne l'état liquide. On mélange rapi-
dement par partie Ia quantité de sol reconstitué. Dès
que l'ensemble (sol + bitume) devient homogène, on le
place dans le moule ædométrique après un léger
refroidissement. La gàchée de sol est versée dans la

INDICE DES VIDES
e

el-e2
Potentiel d'affaissement Cp (Yù:

1-reo

Courbe ædométrique
typique dun sol affaissable.
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La valeur obtenue de CP est ensuite comparée aux
valeurs de potentiel d'affaissement CP suggérées par
Jennings et KnighTl7l (Tableau II).

f*Ëq Valeurs du potentiel d'affaissement.

A la fin de l'essai, il est nécessaire de bien nettoyer
l'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 particulières de
nettoyage pour évrter de rayer l'anneau et cela en pla-
çant tout l'appareillage dans un bac rempli de mazout
avant tout nettoyage.

E
Programme d'essais

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

De plus, les énergies de compactage, utilisées pour
les essais du sol non traité, ont été elles aussi changées.
En effet, les quelques essais effectués sur le sol traité
avec les énergies de compactage de 10 à 25 coups ont
donné des résultats insuffisants. Les nouveaux
nombres de coups ont été 40,60 et B0 coups.

En se basant sur les résultats obtenus pour le sol
non tratté, montrant que l'effondrement augmente
quand la teneur en eau dimtnue, 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 "Â, 6 "Â et B "Â,

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

- teneur en bitume : 0 '/o ;

b) sol traité

- teneurs en bitume : B "/", 10 oÂ, 12

énergie de compactage : 40,
(Tableau III),

- teneur en eau : 4 "/".

CP pour sol non traité.

Les différentes énergies de compactage.

n Soi non traité.
^" >o1 rralte.
1 Eu -- n.m.g.h. (joulcs)
où : Eu = Énergie de compactage par unité de volume
n = Nombre de coups
m = Masse de mouton
h = Hauteur de chute
g = Accélération de la pesanteur

Résultats etanalyse

ffi
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 l'étude
du traitement par du ciment CPA 325 l1l, de la chaux
l2l et du ciment alumineux fondu [3]. Ces résultats mon-
trent eue :

t0

rt

r6

315d7tg

Teneur Gn Gau (%)

Hg Influence de la teneur en eau sur CP
(pour O% debitume).

l{

Itr

rt

oÂ, 14

60 et

% et 16 o/o,

B0 coups

ô0

0%à1%

$-T

Pas de problème

1%à5% Troubles modérés

5%à10% Troubles

10 % à20 % Troubles sévères

Troubles très severes

Poûentiel draffairrement (CF go)l

Lcjrndo:

-ê- BG=10 couFr

-ÉF EG=ls ÊûuFr

-.ilt- EC=lll GruF

10 25 40 10 25 40 10 25 40

WtSÆî.f il.:* 
ifn"'ï

4 4 4 o o C) B B B

18,60 14,55 12,76 8,50 3,32 2,32 4,26 1,,4 1.,02
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Potentiel d'affairrement (CP %I
4tl

rt

rd

l4

r1

rû il 3t {t} st}

Energie dE comlnctage (en coupr)

Influence de l'énergie de compactage sur
CP (pour 0 "/" de bitume).

- il y a une tendance manifeste à l'effondrement du sol non
traité qur correspond, dans la classification de Jennings et
Knight, aux rubriques allant de a troubles modérés ) à (
trouble sévères ) (un potentiel CP allant de 1,02 à 18,6 %) ;

- le potentiel d'affaissement CP décroît quasi linéaire-
ment lorsqu'on augmente la teneur en eau ou l'énergie
de compactage.

ffi
Sol traité

Le potentiel d'affaissement varie avec l'un des deux
paramètres suivants :

- le taux de bitume ;

- l'énergie de compactage.
Pour évaluer l'influence de chacun de ces paramètres

et pour connaître les conditions nécessaires pour réduire
le potentiel d'affaissement à un degré acceptable, on a
analysé ]'influence de chaque paramètre séparément.

Poûentiel dtaffaicrement (CP €n %,

10 t0 {û tû

Energie de compactage (en coupc)

r0

0

fû

F.tê.i Influence
CP du sol

de l'énergie de compactage sur
traité (pour Wo - 4"/").

l' ëner gie de com pacta ge

A I'exception d'un seul cas, 12 % de bitume et
B0 coups, aucune autre condition n'a donné un potentiel
d'affaissement au-dessous de la valeur limite acceptable
(c'est-à-dire CP < 1 %). Mais il est nécessaire de noter que
Ie potentiel d'affaissement est inversement proportionnel
à l'énergie de compactage (Fig. 7). Ceci implique qu'on

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

r : I t::;:t:;:;laiiif .tt ::t i ;: :rrl. i':i:i ::,:'' :l : :r .:': :.::

i.ai.ii:1';i.r 
,r.;. 

"::.:: --':.

Influen ce de la teneur en bitume

D'après le tableau V et la figure 8,, on remarque qu
y a deux câs :

1"'- cas : pour une teneur en bitume Tb
potentiel d'affaissement diminue avec l'augmentation
de la teneur en biturne ;

2" cas : pour une teneur en bitume Tb
potentiel d'affaissement augmente avec l'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'après la relation :

BR (/.) -
cPo%)-cP, (%)

cPo%)

avec : BR : Coefficient d'améltoration ;

CP, : Potentiel d'affaissement avant traitement ;

CP" : Potentiel d'affaissement après traitement avec x
(%) de bitume.

BO

3,80
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ii\.-nËàÈËi+..-$ Valeurs de CP pour sol traité (w = 4 %).

B 10 12 14

40 60 BO 40 60 BO 40 60 BO 40 60 BO 40 60

4,47 3,23 3,13 3,35 2,79 2,05 1,43 1,10 0,89 4,16 3,02 2,77 5,57 4,12



Potentiel draffairsement (CP Gn ft)

IJlrudri
o Es- {û ECrDr

A EÊ- dt slnlr
# EG- lo sfrF

* o
À

o
À
fÉ

r$û

0tl

t0

?0

6tl

sl)

Coefficient dramÉlioration (BR Gn fr)

lû l1 l{ 16

Tbneur En bitume (fr)

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 où le BR
atteint une valeur maximale dans l'intervalle 110 %-
12%l de bitume. Les mêmes observations ont été faites
pour les énergies de compactage de 60 et B0 coups. On
peut donc conclure que la teneur en bitume donnant le
coefficient d'amélioration optimal est située dans
l'intervalle 11,0 %-1,2 %l.Mais il est indispensable de
noter que cette valeur optimale du BR ne correspond
toujours pas à un potentiel d'affaissement CP inférieur
à 1, surtout pour les énergies de compactage infé-
rieures à B0 coups.

rl l{

ii,itig.Ë++iiiii

Teneur Gn bitume (ft/

Variation du coeffrcient d'amélioration
(BR) avec la teneur en bitume (pour EC =
40 coups).

Influence de la plasticité du bitume sur l'effondremenl

Pour étudier cette influence, on a calculé Ie degré
d'affaissement DC introduit, pour la première fois, par
Ayadat et Belouahri [B] et définit comrrre :

DC (%) - CPt xloo
CPt

avec : DC : Degré d'affaissement;
CP, : Potentiel d'affaissement à l'instant (t) ;

CP" : Potentiel d'affaissement final.

rf,rÉrû

6e

,i$r--\.Êl$È:-Ï Valeurs du coefficient d'amélioration (BR).

$ B% 1,0 % 12% 14% 16%

40 40 40 40 40

12,76 12,76 12,76 \2,76 12,76

4,47 3,35 1,43 4,16 5,57

65 73,75 BB,BO 67,40 56,38

ffiffiValeursdudegréd,affaissement(DC)(w=4"/o,Ec=40coupsetTb=72"/").
1 10 30 50 60

10,62 12,26 12,58 12,67 12,7 4

12,76 12,76 12,76 12,76 12,76

83,25 96,08 98,61 99,33 99,87

0,0005 0,015 0,035 0,0456 0,06

1,,43 1,,43 1,,43 1,,43 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 ia variation de DC en fonc-
tion du temps pour un sol non traité et pour Ie même
sol traité avec un taux donné de bitume, et qu'on peut
résumer comme suit :

- sol non traité : le phénomène d'affaissement se mani-
feste brusquement. II atteint B0 % du tassement final
dans les deux premières minutes après l'inondation
(Tableau VIi et Fig. 10). Ce résultat confirme les travaux
de Ayadat et Belouahri [B] ;

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

Ce comportement peut être expliqué comme suit:
o Les Iiaisons entre les grains du sol non traité sont
assurées par Ia 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 l'addition d'eau à
l'échantillon, entraînent un réarrangement radical des
grains et même un mouvement des particules fines à
travers le sol, d'un horizon ou d'un niveau à un autre
(phénomène de suffusion [B]). Ceci implique i'effondre-
ment brusque du sol. La magnitude et Ia vitesse de
l'affaissement dépendent, essentiellement, de l'indice
des vides initial et du type des Iiaisons entre les grains.
Le potentiel d'affaissement est d'autant plus élevé que
le sol possède 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 [BJ.

o L'échantillon du sol traité se compose de qrains de
sol, de grains de sol enrobés par le Litume, de bitume
et des vides. L'inondation de l'échantillon provoque la
rupture de quelques liaisons intergranulaiies non tou-
chées par le traitement. Ceci entraîne le tassement de
l'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 dû, essentiellement, au fait que le traitement
par du bitume entraîne une décroissance de la perméa-
bilité du sol et plus celui-ci devient imperméable, plus
i'écoulement d'eau à travers les vides devient lent, ce
qui réduit considérablement ia variation en fonction du
temps du tassement du sol, causé par saturation.

L'ampiitude du tassement final, dans ce cas, ne
dépend pas que du volume des vides libres dans le soi,
mais dépend aussi de la compressibilité du bitume libre
en enrobant et les grains. Ceci explique, en premier lieu,
I'uniformité de Ia vitesse du tassement dans ce type de
faitement et, en deuxième lieu, l'augmentation du poten-
tiel d'affaissement avec l'augmentation du taux de bitume
au-delà de Ia teneur Tb = 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. Après inondation, Ia compressibilité du sol affais-
sable traité devient dépendante de celle du bitume.

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

Enfin, au-delà d'une teneur en bitume de 1,6 "/",Ie
sol traité devient de plus en plus imperméable, et Ie

- - Degr{ de collapee (IlG en %}
l{0

Ltrllldri
'flt' 8cl lou trrttt
.+ 8ol rnrltt

'fÉ

Tbmpc (mn)

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

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

E
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 à 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 bitume compris entre 10
eT 1,2 % et une énergie de compactage élevée (plus de
B0 coups). Nous avons montré aussi qu'il est toujours
possible d'obtenir un sol non effondrable en
tant la teneur en bitume au-delà de 16 o/o,

n'était pas I'objectif de cette recherche.
A l'issue de ces travaux, on doit constater que les

résultats obtenus dépendent certainement de la nature
des matériaux utilisés pour la reconstitution d'un so1
effondrable, du mode de compactage et aussi du temps
écoulé entre le traitement du sol et le moment où I'on
procède à la saturation de l'échantillon dans le moule
de l'ædomètre. Ce temps a une influence sur Ie 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
méthodes de compactage, en faisant varier le temps de
durcissement du bitume avant saturation de l'échan-
tillon et en confirmant ces résultats sur des échantillons
de sols naturels traités.

augmen-
mais ce

ô3
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Enfin, on notera qu'il
méthode de traitement s

dés moins coûteux, tels

est possible d'appliquer cette
'il n'existe pas d'autres procé-
que le traitement à la chaux.

Ceci est dû, essentiellement,
tement est lent et nécessite
plus élevé.

au fait que ce type de trai-
un degré de compactage
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Numeric al mo delis ation
for long term behaviour
Of structures

Depending on In situ state of stresses and geological
characteristics, rock materials may present long term behaviour
due to a < viscous r 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
excavations. Assumptions and formulation of the constitutive
model are presented, illustrated by one practical example.

Modélisation numérique
du comportement
à long terme
des ouwages souterrains

De même manière que les sols, les matériaux rocheux
rencontrés dans le cadre des études et réalisations
d'ouvrages souterrains sont susceptibles de présenter un
comportement visqueux à plus ou moins brève échéance,
et sous des états de contrainte très variés, fonction de
leur nature géologique. ces phénomènes de fluage ne
deviennent plus négligeables pour les excavations
réalisées dans des roches sédimentaires tendres, telles
gue les faciès marneux des massifs molassiques. cet
article présente le développement et la mise au point d,un
modèle de comportement viscoplastique, adapté au
besoin de l'ingénieur d'étude, permettant de simuler le
comportement à long terme d'excavations souterraines.
Les hyptohèses et principales équations à la base de ce
modèle rhéologique sont présentées. Les possibilités de
ce modèle sont exposées ainsi qu'une application
concrète à un ouvrage souterrain en cours de réalisation.
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Introduction
Les roches,, âu même titre que les sols, peuvent pré-

senter des évolutions de comportement à long terme
sous l'effet d'une sollicitation extérieure. Ce phéno-
mène est communément rattaché à la notion de visco-
sité du matériau, bien que sa justification physico-chi-
mique puisse varier d'un matériau à l'autre. Cette
évolution des propriéTés mécaniques en fonction du
temps ou de la vitesse de sollicitation se traduit, au
niveau des ouwages souterrains, par une augmentation
des convergences et surtout des efforts dans les revê-
tements. Certaines excavations, telles que les usines
hydroélectriques, au sein desquelles il existe une inté-
raction importante entre les équipements électroméca-
niques et les mouvements de la caverne, nécessitent de
cerner au préalable le comportement à long terme et
l'amplitude des convergences sous 1'effet du
fluage (Fig. 1).

niveau r0.00

ËtË.;Ë Exemple de convergence à long terme des
longs-pans d'une caverne hyroélectrique.
Long term displacements on waiis of one under-
ground power station.

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

Afin d'améliorer la modélisation de ce phénomène,
le Centre National d'Équipement Hydrauùque d'Élec-
ticité de France a cherché à développer un modèle
rhéologique, suffisamment simple et adapté aux calculs
d'ouvrages souterrains, permettant de reproduire les
principaux phénomènes 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 fiabilité
optimales.

Les hypothèses de base de ce modèle sont décrites
dans cet article, ainsi qu'une application concrète à un
projet d'ouwage souterrain en cours de réalisation. Lié

à ce projet, nous avons appliqué ce modèle rhéologique
à une marne molassique, intermédiaire entre une roche
et un sol. Ii apparaît que cette ioi de comportement est
tout à fait applicable à d'autres problèmes de géotech-
nique et de mécanique des roches, moyennant une
adaptation des lois d'écrouissage et des paramètres.

-

La viscosité des roches
Lors du retour d'expérience réalisé sur le compor-

tement à long terme d'ouwages souterrains excavés en
milieu rocheux, il est courant de constater une évolu-
tion des convergences en parois etlou des sollicitations
dans les revêtements, et ceci de nombreuses années
après la fin des excavations. Ces phénomènes, repré-
sentatifs d'un comportement différé de l'encaissant, se
retrouvent aussi bien dans le cas de massif de roches
tendres (marne) que de roches extrêmement résistantes
(granite, gneiss...). En fonction de la nature géologique
de la roche, les comportements différés deviennent
significatifs pour des états de contraintes très diverses,
avec des amplitudes et des conséquences tout à fait dif-
férentes.

Même si ce comportement différé des roches peut
être lié à divers phénomènes physico-chimiques,'il est
couramment associé à la notion de viscosité qui n'est
que la traduction au niveau mécanique de la sensibilité
vis à vis de la vitesse de sollicitation.

Cette influence de Ia vitesse de sollicitation est clai-
rement illustrée sur les figures 2 et 3 qui montrent des
essais de compression simple effectués par Bie-
niawskitll et Peng et aI. l2l. Dans ce cas, la viscosité de
la roche a pour conséquence de modifier à la fois les
comportements pré et post-pic, ainsi que l'amplitude
de la résistance maximale. Ces conclusions peuvent
éventuellement être discutées et partiellement remises
en question en fonction d'autres résultats expérimen-
taux, en particulier de par les difficultés expérimentales
rencontrées pour analyser les phénomènes de fluage

o:15

dcformotion (mm)

#Ét 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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f{G.3 Essais de compression simple sur un tuff:
Influence de la vitesse de déformation [2].
Unconfined compression test on tuff: Influence
of strain ra|el2l.

sur ces roches à proximité ou au-delà du pic de résis-
tance. Cependant, ces résultats permettent déjà de cer-
ner et de préciser les comportements caractéristiques
qui devront être simulés par un modèle rhéologique.

Un autre type d'essai permettant de visualiser et de
quantifier l'effet de la viscosiTé, est l'essai de fluage
triaxial. Il consiste à maintenir constant un déviateur de
contrainte, et à enregistrer l'évolution des déformations
(Fis. 4 et 5).

L'essai de fluage montre trois phases caractéris-
tiques correspondant à :

- un fluage amorti, avec diminution de la vitesse de
déformation dans le temps. Pour des roches très résis-
tantes, ce type de comportement est prépondérant
jusqu'à des déviateurs de fluage très élevés, de l'ordre
de B0 "Â de la résistance maximale à court terme;
- un fluage stabilisé, à vitesse constante de déforma-
tion;
- un fluage tertiaire qui correspond à une augmenta-

T. RT
.CZ'At' 345 bOrr -

o. le1- ar l ' 4,450 borr

4
Â
Â

/

o.ot 5tot5
TIME, hrs.

Essai de fluage triaxial sur un granite [3].
Creep triaxial test on granit t3l.

r{-Défo. taale t%ol
--{-q tMpal

w 30 .50 60 .Jour: t0

Essai de fluaçle sur une marne [4].
Creep triaxial test on mari t4l.

r0

fiË#

tion des déformations , eT qui conduit
matériau. Ce comportement ultime est

à la rupture du
grandement lié

peuvent influencer ce com-
roche, en particulier la tem-

à 1a fragilité de la roche.
De nombreux facteurs

portement visqueux de la
pérature et l'humidité.

Pour justifier le fluage des roches fragiles, diverses
théories ont été développées. Toutefois, dans notre cas,
nous avons uniquement cherché à développer un
modèle phénoménologique permettant de repioduire
les principaux phénomènes décrits précédemment.

E
Présentation du modèle
viscoplastique

Le modèle de comportement présenté ici n'est pas
innovant de par les concepts qu'il reprend. Les notiôns
et principales hypothèses reprises dans la suite de cet
article sont effectivement déjà à l'origine de nombreuse
lois de comportement.

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

Dans ces conditions, le modèle réalisé devait donc
être suffisamment simple d'utilisation, c'est-à-dire être
fiable numériquement et permettre la réalisation de cal-
culs d'ouvrage avec des éch éances 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 à intro-
duire. En particulier, les paramètres doivent avoir une
signification physique suffisante et ne pas rester des
valeurs abstraites.

En ayant précisé cela, le a cahier des charges > de
ces développements était quasiment établi.
o Facilité d'utisation par un ingénieur d'étude, en par-

ticulier dans le cadre de la démarche d'identification
des paramètres.
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r Possibilité de simuler les principaux compofiements
caractéristiques de Ia rhéologie d'une roche tendre.
I1 s'agissait, entre autre, de modéliser le comporte-
ment fragile de ces matériaux, et l'influence de Ia
vitesse de déformation, donc de la viscosité, sur
l'amplitude du pic de résistance. Un autre aspect, lié
au précédent, était de pouvoir modéliser les trois
phases habituelles du fluage, à savoir les fluages pri-
maires, secondaires et tertiaires.

. Reprises de concepts théoriques relativement cou-
rants dans le domaine de la modélisation appliquée
à 1a géotechnique. Les critères définis dans l'espace
des contraintes sont du type Mohr-Coulomb, c'est-à-
dire iinéaires dans Ie plan de Mohl et le comporte-
ment élastique 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 à fait acceptable pour l'analyse des roches.

. Le modèle reprend ia 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 modèle de comportement a
donc été réalisé sur la base de ces besoins, en gardant à
l'esprit que la validation ultime était I'application de cet
outil à des projets d'ouwages souterrains, avec obtention
de résultats concrets directement ap'olicabies à l'étude.

E
Rappel sur la théorte dePerzyna

La théorie de Perz5ma [5,6] fut initialement dévelop-
pée pour les métaux, avant d'être élargie à la modélisa-
tion du comportement viscoplastique des géomatériar.rx.
De nombreuses lois de comportement basées sur ce
principe ont ainsi été développées, essentiellement pour
les sols, mais tout à fait applicables à I'études des roches
tendres telles que les marnes. Parmi ces modèles, nous
pouvons citer ceux d'Adachi et aL. 17-91, Kaliakin ef al.
IlO-121, Zienkiewicz et aL.113,141, Wittke [151, Aubry et a.l.

[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 l'espace des contraintes.
Une première surface, dite < statique ), correspond à un
chargement infiniment lent et sa position ne dépend
que des déformations irréversibles générées. L'autre
surface est appelée < surface dynamique > et évolue
avec le point de charge. A partir du moment où 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-
tique, conformément à l'expression suivante :

ô,ï = r''(otol) 3v- (1)
doii

< > étant les crochets de Macauly;
G Ie potentiel plastique;
(D la fonction d'écoulement;
p un terme de viscosité.

ôg
Le terme :: définit la direction des déformations

doii
irréversibles. Pour les sols et roches tendres, l'expérience
impose un modèle non associé afin de limiter la dila-
tance après introduction des déformations irréversibles.

Le terme <@(D)> détermine l'amplitude de la vitesse
de déformation, et une attention particulière doit être
portée à l'expression retenue dans Ie modèle.

Le recourt à la formulation de Perzyna se justifie,
entre autres, par les raisons suivantes :

- une formulation des équations rhéologiques proche
de celle de l'élastoplasticité à potentiel. Parmi les
modèles cités précédemment, nombreux sont ceux
issus d'une adaptation d'un modèle élastoplastique.
Nous pouvons ainsi citer le modèle de l'École centrale
de Paris, qui est un dérivé de la loi élastoplastique de
Hujeux et al. [18], ou encore le modèle d'Adachi et al.l7l
qui trouve ses origines dans les travaux de Roscoe;
- le temps n'apparaît pas explicitement dans les équations
du modèle. Il n'est donc pas nécessaire de définir une date
origine qui empêche toute objectivité du modèle.

Définition de la fonction d'écoulement

Le choix de l'expression de la fonction d'écoulement
est une hypothèse importante lors de l'écriture d'un
modèle basé sur la théorie de Perzyna. De ce choix
dépend l'aptitude du modèle à simuler les comporte-
ments visqueux caractéristiques des sols ou roches,
ainsi que la possibilité de pouvoir déterminer et extra-
poler les paramètres à différentes gammes de vitesses
de sollicitations. En effet, dans Ie cas d'une loi visco-
plastique, les paramètres qui seront identifiés à partir
d'essais de laboratoire, pour des vitesses de sollicita-
tion relativemement fortes, dewont pouvoir être extra-
polés dans un domaine de vitesse plus faibles, repré-
sentatives des cadences de construction des ouwages.

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

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

w-
Formulation des équations

La première hypothèse du modèle consiste à

décomposer le terme de déformation en trois compo-
santes :

e=e'+rp+è" (3)

e est le taux de déformation totale;
è" est Ie taux de déformation élastique instantan ée ;

èe est le taux de déformation plastique instantan ée ;

tu est le taux de déformation viscoplastique.

o(D)-A 
1..'[[+) ) '] (z)
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Dans son domaine purement élastique, le matériau
est supposé avoir un comportement élastrque linéaire iso-
trope. Atnsi les contraintes et les déformaiions sont-elles
liées par une matrice inversible à valeurs constantes.

_e 1+v v
s'.1 =-'oU -.'or.r.'ôi: 14)"-f'-b

r.z Er\-3 
(1 _2 v) t5)

G-,. ,t . (6)
2.(t + v)

L'activation du mécanisme élastoplastique est régie
par une surface de charge F de type Mohr-coulo"rn.
L'aryPlitude des déformations élastoplastiques est déter-
minée à partir de la règle de normatité et d. .o.rsistance
et du potentiel plastigue G. La surface de charge est défi-
nie par la cohésion c et l'angle de frottement o ou maté-
riau et le potentiel par l'angle de dilatance ry.

F=or i#Ë 03- z c

sl=r aG 
(B)

" ôo,,

s'Ï=o

Le mécanisme visqueux est activé dès que la sur-
contrainte définie au sens de la théorie de Pèrzyna est
strictement positive, c'est-à-dire dès que le pôint de
charge franchi la surface statique. L'expiession de cette
s_urfage, appelée cr surface viscoplastique )), est voisine
de celle de Mohr-coulomb et nécessite I'introduction
de deux nouveaux paramètres C' et @r,

Eil=01 -i## 03-zco,ffi (10)

La vitesse de déformation plastique est alors fonc-
tion de la distance entre le point de charge et cette sur-
face limite.

s,Y = (ornl) âGo
u \, -/ 

ôO,,

tù est la vitesse de déformation viscoplastique ;

o(D) est la fonction d'écoulement définie enlzl;

aG",

- 
détermine la direction dans l'espace des déforma-doii

tions, à partir de la définition d'une surface de potentiel
que nous supposerons identique à Fn, a surface visco_
plastique ) (modèle associé).

Afin de modétiser le comportement fragile du maté-
riau, un écrouissage de la surface de charge F est réa-
lisé, à travers une réduction des caractéristiques méca-
niques c et @ . La variable d'écrouissage consid érée
correspond à la déformation déviatoirè iruéversible
totale €;o, c'est-à-dire celle gén érée par les mé ca-
nismes élastoplastiques et viscôplastiquôs.

(12)

(13)

èf'=+ (q'*rJo)

.T('#'f 

l'''

f! k:,
è:o -]2 

\ I

t.r 11 /.,,

lâ ter

eJo=e!+el

_è#')'

_è#)
(7)

critère élasûoptastiqrre de

Éc

Ibrmine 3

Ibtmine2

viscoplastiqrle
initiale

Domfurc I

Siïl+$iïËËilfT$i Représentation des critères élastoplastique
et viscoplastique dans le plan de Mohr.
Elastoplastic and viscoplastic criteria.

(14)

Par l'intermédiaire de cet écrouissage en déforma-
tion, un couplage des différents mécanismes est réalisé.
La génération de déformations viscoplastiques entraîne
une diminution de la cohésion et dè l'angte Oe frotte-
ment du matériau. Dans ces conditions, nous consta-
tons gue l'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 être définie ana-
lytiquement ou point par point. pour les applications
réalisées jusqu'à présent, nous avons supposé une
fonction linéaire par morceaux (Fig. Z). 

I

Lois d'évolution retenues pour
| _écrouissage du critère élastoplastique.
Hardenning laws for elastoplastlc behàviour.

Les critères définis précédemment délimitent alors,
dans l'espace des contraintes,, quatre domaines (Fig. B):
o Domaine 7, dans lequel le matériau présente un

comportement élastique linéaire (Fig. 9).
o Domaine 2, au-delà de la surface viscoplastique,

mais en deçà du critère érastoplastique résiduel.

si F-0 et do'>O

(9) si F<0 ou si F=0
et do'<O

(11)
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Domaine 4

,F16,I

critère élastoplastique de
pic

Critère élastoplastique
résiduel

Ilomaine 2
viscoplastique
initiale

Domaine 1

Représentation des critères élastoplastique
et viscoplastique dans le plan de Mohr.
Elastoplastic and viscoplastic criteria.

Lorsque le point de charge se trouve dans cette zone,
des déformations irréversibles sont créées par acti-
vation du mécanisme viscoplastique. Le critère 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 stabilisé,
ou secondaire (Fig. 10).

o Domaine 3 : Comme précédemment, seul le méca-
nisme viscoplastique est activé. Cependant, compte
tenu de l'écrouissage du critère élastoplastique, le
point de charge atteindra à un moment donné, ia sur-
face de charge élastoplastique. Des déformations
plastiques instantanées seront alors créées,, permet-
tant de simuler une rupture du matériau, et donc
éventuellement un fluage tertiaire (Fig . 11).

o Domaine 4 : Ce domaine est situé au-delà 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 point de charge
à un domaine restreint, tout au moins en cisaillement.
Ceci pallie le défaut principal de certains modèles de
comportement basés sur le principe de Perzyna qui,,

en ne dissociant pas les déformations élastoplas-
tiques et viscoplastiques, ne limitent pas les mouve-
ments du point de charge dans l'espace des
contraintes.

Déformations
élastoplastiques et

viscoplastiques \
\

.Fl-$i$ Simulation d'un essai de
de charge se trouve dans
Creep test simuiation when
in the domain 1.

Temps

fluage si le point
le domaine 1.
the loading point is

Simulation d'un essai de
de charge se trouve dans
Creep test simulation when
in the domain 2.

Temps

fluage si le point
le domaine 2.
the loading point is

Déformations viscoplastiq ues

Déformations élastiques
instantanées

nËli 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 modèle exposé ne peut pas
simuler une phase de fluage primaire. Afin de pallier
ce défaut, la surface viscoplastique peut être écrouie.
Elle évolue alors de sa position initiale caractérisée par
C' et @r,, vers une nouvelle position définie par 2 nou-
veaux paramètres qui sont C'r., et @rr..r. Cet écrouis-
sage est régi par les déformatiôhs déviatoires irréver-
sibles totales t;o .
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critère élastoplastique de
pic

Domaine 5 Critère élastoplastique
résiduel

zurface viscoplastique

Domaine 3
finale

viscoplastique
initiale

Domaine I

fJË,ri.l Représentation des critères élastoplastique
et viscoplastique dans le plan de Mohr.
Elastoplastic and viscoplastic criteria.

Temps

n 'ii simulation d'un essai de fluage si Ie point
de charge se trouve dans le domain e t.
creep test simulation when the roading point is
in the domain 1.

Temps

trtËllui+*tï;lt' simulation d'un essai de fluage si Ie point
de charge se trouve dans le domain e 2.
creep test simulation when the loading point is
in the domain 2.

FtG, 15 Simulation d'un essai de fluage si le point
de charge se trouve dans Ie domaine 3.
creep test simulation when the loading point is
in the domain 2.

L'espace des contraintes est alors décomposé en
cinq domaines de comportement (Fig. 1Z).
o Domaine 1 : Le comportement est élastique linéaire

(Fig. 13).

. Domaine 2 : Des déformations viscoplastiques sont
créées. Elles entraînent simultanément un écrouis-
sage du critère 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 entraînant une diminution de la vitesse de défor-
mation qui s'annulera lorsque le point de charge sera
situé sur la surface viscoplastiqué. on simule ainsi un
fluage primaire (Fig . 14).

. Domaine 3 : Seules des déformations viscoplas-
tiques sont générées. Si le point de charge se iitue
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).

o Domaine 4 : En fonction du calage des paramètres,
il est alors possible de simuler les trois phases d,un
essai de fluage. Le fluage primaire,, en début d'essai.
est obtenu durant l'écrouissage de la surface de
fluage. Le fluage secondaire correspond à l'intervalle
de temps durant lequel la surface de fluage n'évolue
plus (surface de fluage finale) et avant que le critère
élastoplastique ait atteint le point de chaige. Enfin, le
fluage tertiaire est modélisé lorsque le crilère élasto-
plastique est descendu et a atteint le point de charge.

. Domaine 5 : Il s'agit d'un domaine inaccessible au-
delà de la surface de charge élastoplastique.
En fonction des informations disponibles sur le

comportement du matériau étudié, de l'avancement des
études, eT du degré de précision que l'on attend sur les
résultats issus de la modélisation, le modèle de com-
portement peut être mis en æuwe en bloquant certains
mécanismes. Trois niveaux d'utilisation peuvent être
retenus, présentés dans le tableau I.

Domalne 2

71
REVUE FRANçAIsE oe cÉorrcHNteuE

N. g5

4e trimestre i99g

Déformations viscoplastiq ues

Déformations élastiq ues
instantanées

Déformations élastiques
instantanées

Déformati ons viscoplastiq ues
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ffi Niveaux de modélisation et conséquences sur la simulation d'un essai de fluage.
CreeD test simulation versus kind of modelisation.

#ïffi ' 
,',,," Ucio*sage'& '

,',-' .ls,g êtde ftâr$é
",', l,élastwlâstiqqe 

".':

. .". ,':f;çp6uissâg,e,dg ,

i â' iù*uiu' vi! ô ôpiâsii quê
Modélisation d'ùn essâi dé,flùage

fluage secondaire

fluage secondaire et tertiaire

fluage primaire, secondaire et tertiaire

1ÀÈ Paramètres rhéologiques en fonction du
niveau de modélisation.
Rheological parameters for each kind of
modelisation.

Niveau de
moAêtisatiôn

Déformations
viscoplastiques

Déformations élastiq ues

instantanées

F.id.;iffi Simulation d'un essai de fluage si le point
de charge se trouve dans le domaine 3.
Creep test simulation when the loading point ts

in the domain 3.

ffi
Paramè lres viscoplastiqucs

Critère finai

l, est la pente de la courbe vierge de compression iso-
trope dans le plan (eu, ln(P)) ;

rc est la pente de déchargement-rechargement isotrope
dans le plan (e", ln(P)).

Paramètres d'élastoplasticité
Résistance de pic

Paramètres d'élastoplasticité
Résistance résiduelle

En dehors des paramètres d'élasticité et d'élasto-
plasticitê, que f ingénieur se doit de déterminer pour
effectuer un calcul d'ouwage souterrain, seuls quatre à

huit paramètres supplémentaires doivent être détermi-
nés suivant le niveau de modélisation requise. Ces
paramètres sont liés au mécanisme viscoplastique, et
nous nous attarderons uniquement sur leur identifica-
tion.

La définition de la fonction d'écoulement <O(D)>
nécessite deux paramètres, notés A et n.

Le cæfficient A s'exprime en s-1, tandis que ( n )) n'a
pas d'unité. Ce dernier peut être déduit du cæfficient
de consolidation secondaire Co,, Par f intermédiaire de
la relation suivante :

Pa ra mètres rhéologiq ues
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Déformations
viscoplastiques et
élastoplastiqqes

Paramètres d'élastrcrté

Angle de frottement Qo'.

Cohésioo Co,.

Angie de dilatance Vpic

Angle de frottement Q.".

Cohésiotr C,.,

Angle de dilatance Vres

Paramètres viscoplastique s

Critère initial

Angle du critère 0o

Cohésion du critère C,,

Anr-rle drr critère ô' ^'^ùr^ ^ - Tll.tCS

Cohésion du critère Cr,.",

Fonction d'écrouissaqe

Critère élastoplastique

Critère viscoplastrque

Fonction d'écoulement viscoplastique

Nombre de paramètres

co (15)



Il n'existe pas de règle pour A mais l,on
pirer des propositions de Katoûâ :

Mc Cormick Ranch Sancl
Solenhofen Limestone
Roche tendre sédimentaire

f'ÀB, Jeu de paramètres pour une marne raide.
Set of parameters for a hard marl.

Paramètres d'élastoplasti cité
Résistance de pic

A
A
A

peut s'ins-

- 0,001 /s
- 0,2e-9 /s
- 0,5e-5 /s

L'étape suivante consiste à positionner les critères
viscoplastiques, initial et, éventuellement, final. Le
calage de ces critères peut être réalisé à partir de l'ana-
lyse comparative d'essais de fluage à différentes
contraintes de confinement et différents déviateurs de
f]gage. ceci permet de définir approximativement le
déviateur à partir duquel le fluage apparaît (critère
viscoplastique initial), et à partir duquét^te fluage n,est
plus amorti (critère viscoplastique final).

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

Modélisation d'essais de laboratoire
Afin de démontrer la capacité du modèle à repro-

duire les comportements caractéristiques d'un maté-
r_iau vrsqueux, nous avons cherché à simuler la réponse
d'une roche le long de chemins de sollicitations homo-
gènes.

Les paramètres utilisés pour ces simulations sont
représentatifs d'une marne raide.

Essai triaxiaf à difrérentes vitesses
de sollicitation

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

Paramètres d'élastoplasticité
Résistance résiduelle

a,OE{6

3,OE+ô

2,OE{a

1,08+a

o.oE+{,

0,0096 1,506 2,æ%

DJformeËon exleb

È,tËtuiffi simulation d'essais triaxiaux de compression
à différentes vitesses de sollicitation.
Triaxial compression tests for several strain
rates.

Pararnètres vis coplastiques
Critère initial

constatons que le matériau présente un pic de résis-
tance d'autant plus marqué que la vitesse de déforma-
tion est élévée. Compte tenu de 1a formulation du
modèle, la résistance r-rltime du matériau, après rup-
ture,, n'est pas influen cée par la vitesse de soilicitation.

ce résultat est tout à fait comparable, qualitative-
ment, à celui présenté sur la figurè 2, et qui concernait
des essais de compression simbt. sur un grès.

Si nous reportons la résistance maximale atteinte en
fonction du logarithme de la vitesse de déformation
(Fig. 1B), nous obtenons une courbe sensiblement
linéaire sur une plage de vitesse de déformation, et
admettant deux asyrptotes en résistance :

- une valeur maximale correspondant à la résistance de
pic obtenue sur un essai de laboratoire rapide;
- une valeur minimale correspondant à la résistance
résiduelle du matériau.

Essai defluage

, Lafigure 19 représente une série d'essais de fluage,
réalisés pour une même contrainte de confin"-.îrt,
mais pour différents déviateurs de contrainte.
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Paramètres élastic{ues

Angie de frottement Qo,.

1,7 MPA

Angle de frottement Q'",

0,7 MPA

Angle du critèfe 0,,

Cohésion du critère C., 0,17 MPa

Paramètres vi scoplastique s
Critère final

Angle du critèr€ 0r,.",

Cohésion du critère Cr,.., O,B5 MPA

Fonction d'écrouissage

Critère élastoplastique

Critère viscoplastique tJT',,. - 1"Â

Fonction d'écouiement viscoplastique

10-8 s- 1

ot.hlt
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a

aÈ
3 z'æ
o-E
Ë

â 0,00
E

E

Ë s,æ
d\o
É,

Esai de compredon biaxiale
Gonffnement 4 MPa

1,0805 l,oÉol 1,oBo3 1,OÉon

r+iÈ-Ti+$'È$i$

Vltog sc d'ôcrarcm cnt (7./s)

Evolution de la résistance maximale en
fonction de la vitesse de sollicitation.
Maximal strenoth vs strain rate.

utilise Ia 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 l'utilisateur.

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

- le découplage total existant entre le schéma numé-
rique de résolution des équations dynamiques;
- Ia 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 entière-
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 Ie critère est franchi, on
ramène l'état de contrainte sur ce dernier; sinon le cal-
cul se poursuit normalement.

Dans Ie cas viscoplastique, il faut introduire deux
types de correction : urre correction plastique,, corres-
pondant au cas explicité ci-dessus, et une correction
visqueuse dès lors que la surcontrainte est positive. A la
différence du cas plastique, il n'est plus possible de cal-
culer de manière explicite Ie nouvel état de contrainte
du fait de la non-linéarité de la loi d'écoulement vis-
queuse. De plus, le pas de temps, quin'était qu'un outil
numérique 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 dewait être modifiée, sera peu affectée par
cette correction et l'hypothèse précédente est alors jus-
tifiée. Pour une faible valeur de la surcontrainte ce n'est
plus exact, mais la déformation visqueuse peut alors
être négligée devant la déformation élastique.

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

E
Application à un ouvrage souterrain

En 2004, Ie CERN mettra en service le LHC fl-arge
Hadron Collider) qui permettra d'explorer et d'étudier
des particules de la matière extrêmement petites,
nécessitant de mettre en æuwe des énergies toujours
plus élevées. Ce grand collisionneur de hadrons est un
accéIérateur de particules qui utilisera les 27 km de
l'anneau du LEP. Les faisceaux de protons seront accé-
lérés avant d'être injectés dans le LHC , générant une
énergie de collision de 1,4TeY environ.

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

A l'automne 1,995,Ie CERN a lancé une consultation
internationale pour la maîtrise d'æuwe 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 l'exécution de plusieurs cavernes, puits et

9'O

8,00

4rOO

3r@

ïrnp(r)

Simulations d'essais de fluage triaxial.
Simuiations of triaxial creep tests.

Compte tenu des caractéristiques mécaniques rete-
nues, nous constatons sur la figure précédente, eue :

- Ies courbes correspondant aux deux plus faibles
déviateurs permettent de retrouver un fluage amorti,
puisqu e l'état des contraintes est tel que le point de
charge représentatif se situe en dessous du critère
viscoplastique final;
- les courbes correspondant aux déviateurs de 3 et
4 MPa reproduisent un fluage stabilisé, à vitesse
constante;
- enfin, pour un déviateur de 5 MPa, le point de charge
se positionne au-delà du critère élastoplastique rési-
duel, ce qui entraîne l'apparition d'un fluage tertiaire,
et donc d'une rupture du matériau.

E
lmplantation dans FLAC

FLAC est un logiciel développé pour la simulation
de calcul en mécanique et plus particulièrement pour
les ouvrages souterrains. Contrairement à la plupart

1 ll des codes basés sur la méthode des éléments finis, il
t+
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iËêiïaûi;r vue d'ensemble des excavations du lot 1projet LHC.
General view of lot 1 underground excavations.

' Deux puits circulaires PX1 4 et PX16, de diamètres
respectifs 18 m et 12,6m,

o Plusieurs tunnels et galeries de jonction.

etgéotechnique
Les ouvrages ont une couverture variant entre TOm

et 110m d'épaisseur, dans la molasse tertiaire du bassingenevoix. Cette molasse est constituée d'une alter-
nance, efr banc- d'épaisseur décimétrique à métrique,
de grès dyfr, de grès tendres, de g.èr 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 lesplus défavorables correspondent â des couches essen-
tiellement marneuses, présentant un faciès ( grume-
l.l{ ,, et possédant des caractéristiques relatiiement
faibles. De plus, ce faciès de marne âpparaît extrême-

galeries disposés à proximité immédiate du LEp, ainsiqu'en la réalisation de bâtiments de surface.

. D'un point de vue technique, l'étude et la concep_
tion des excavations souterraines du lot 1, sont extrê-mement complexes compte tenu des dimensions
exceptionnelles des cavernes et de la proximité des dif-férentes excavations. La figure 20 môntre les volumes
excavés, sa_chant qu'une partie de ces excavations
existe déià. Les principaux ouwages à réaliser sont les
suivants :

o La caverne principale ljxlb, d'une portée de 35 m,d'une hauteur de 42 m, et d'une longueur de 56 m.
cette caverne est quatre foig plus volumineuse que laplus grande des cavernes réalisée pour le LEp.

o !? g.unde caverne auxiliaire usA15, d,une portée de
22 m, d'une hauteur de 17 m et d'une longueur de
63 m. cette caverne est perpendiculaire à Ia pré cé-
dente.

ment sensible à l'eau, le déconfinement est susceptible
de s'accompagner d'un gonflement important, et un
fluage à moyen terme, dèé les premiers mois d,excava-
tion, est probable.

ce comportement visqueux des couches marneuses
et son influence sur le comportement des ouwages enphase d'excavation ont ainsi été analysés numéîique-
ment, en mettant en æuwe différentes approches, d^ont
la loi rhéologique présentée dans cet article.

Ouvrage,ëtudié

Nous présentons ici l'application du modèle visco-
plgstique à l'étude du comportement de ra caverne
USA15 latérale. Si nous nous positionnons suffisam-
ment loin d.: longpans de la caverne principale lJX15,
une analyse bidimensionnelle de l'l]Saf 5 àst envisa-
geable.

_ _ _ 
Le profil stratigraphique au droit de la caverne

USA15 est.représenté sur tà tigure 21. En sombre sontreprésentées les couches de marne de faible qualité
mécanique, 

_susceptibles_ de présenter un fluage durant
la période de chantier. Noui supposons donc que res
déformations visqueuses se locàiiseront uniquement
dans ces couches marneuses.

La stratigraphie constatée au niveau de I'IJSA15 est
relativement défavorable pour la stabilité de l'ou,rrugà.
Des couches de marne sont disposées immédiatemJnt
en clé de voûte et en dessous du radier. compte tenu
de I 'état des contraintes initiales, qui correspo.ro à une
contrainte principale majeure horilontale, ces couches
sont susceptibles de se déformer et d'être cisaillées,
aussi bien en cours d'excavation qu'à long terme. une
couche marneuse d'épaisseur importante est position_
née au droit des reins de la caverne,, dans une zonesou-
mise à des efforts de compression verticaux importants
cisaillant la marne.

Immédiatement en fin d'excavation, le soutènement
définitif de la caverne est mis en place. Il correspond àun béton coffré d'épaisseur 1 m èn voûte et piédroits,
et de 2m en radier. ce soutènement étant mis en æuvre
après excavation, il ne reprend initialement aucune sol-licitation, et ne travaillera que sous l'effet du comporte-
ment à long terme des couihes marneuses.

Associé à ce soutènement, des boulons sont mis en
place dans le terrain, ceci durant la phase d'excavation.
Ces boulons sont explicitement prii en compte dans le
modèle, par l'intégration d'éléments de structure tra-
vaillant uniquement à l'effort normal, et liés au terrainpar l'intermédiaire d'une loi d'interface réglrrutrt i.transfert d'effort depuis le terrain vers la barre.

Démarche de cafcuf

L'analyse du comportement de
réalisée selon deur démarches
calcul :

la caverne peut être
chronologiques de

- une première approche consisterait à modéliser aussi
bien la phase d'excavation que le long terme en utili-
sant le modèleviscoplastiqué. Il est alors nécessaire dedéfinir la durée de chaque phase d'excavation et lachronologie envisagée dès tiavaux. Ceci est relative-

iiii$
du

re
Contexte géologique
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Profil stratigraphique au
caverne USA15.

x^10 5lçltrrrl

droit de la

Stratigraphy along the axis of USA 15.

ment complexe à définir pour un tel ouwage, et conduit
surtout à des temps de calcul extrêmement long;
- une deuxième approche, qui est utilisée ici, consiste à
modéliser l'excavation de I'ouvrage en utilisant Ie
modèle élastoplastique associé, c'est-à-dire en a blo-
quant r Ie mécanisme viscoplastique. La modélisation

élastoplastique des phases de creusement permet donc
de définir l'état de contrainte en fin de creusement ainsi
que les valeurs du paramètre d'écrouissage en chaque
partie du modèle.

Modélisation du creusement

La première étape a donc consisté à modéliser
l'excavation de la caverne. Ce creusement est réalisé en
cinq étapes, avec mise en place progressive de boulons
et d'éléments de structure représentant un soutène-
ment par béton projeté. lJne fois l'excavation terminée,
le revêtement définitif, lui aussi sous forme d'éléments
de structure, est mis en place. A cet instant, les sollici-
tations dans le soutènement définitif sont nulles.

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

f.ie:iiffi Déformations de cisaillement en fin
d'excavation.
Shear strains at the end of excavation.

iLiiËr.ËlgË ii* Déplacements verticaux du massif en fin
d'excavation.
Vertical displacements at the end of excavation.
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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 à la fois de comprendre le com-
portement de l'ouwage en visualisant l'éventuelle ciné-
matique de rupture, mais aussi de localiser les zones
susceptibles d'être en rupture . La figure 22 représente
les isovaleurs de ces déformations en fin d'excavation.

Les amplitudes de déformations de cisaillement res-
tent très faibles, pour atteindre très localement une
valeur maximale de 0,6oÂ. En fin d'excavation, de telles
déformations ne correspondent qu'à une très 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.

ryT-
Comportement à long terme

ljne fois l'excavation terminée, le mécanisme visco-
plastique peut alors être activé dans les éléments repré-
sentatifs des horizons marneux. Il est alors intéressant
d'étudier l'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 à 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 à long terme. Ce résultat est à comparer
à celui de la ftgure 22.

Nous constatons que le volume de massif influencé
par le creusement de la caverne est plus important à
long terme, puisque des déformations apparaissent
dans des couches marneuses relativement éloignées de
l'ouwage. Ceci est très clair au-dessus de la voûte et en
dessous du radier.

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

caverne, en particulier au niveau des couches de marne
interceptant les piédroits ou se situant immédiatement
en dessous du radier. Cependant, l'amplitude maximale
de ces déformations reste très faible, de l'ordre de 0,6%
environ, ce qui n'est pas considéré comme patholo-
gique pour ce t5zpe de terrain.

La conséquence de ces déformations du massif est
l'augmentation des déplacements sur les parois de la
caverne. Le tableau IV présente les déplacernents liés
au fluage des couches de marne, eo radier.

Au-delà de 4 mètres de profondeur,, il existe encore
un déplacement important du au fluage. Ceci démontre
l'importante zone influencée par I 'excavation en des-
sous de l'ouvrage.

Le tableau V présente les déplacements horizontaux
au niveau des piédroits.

fi Déplacement vertical sous le radier.
Vertical displacements under the invert.

TABTEAU V Déplacement horizontal.
Horizontal displacements.
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L'augmentation des déplacements est plus faible
horizontalement, compte tenu de la présence des
couches de grès et grès-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 l'état des
contraintes initiales, les déformations de cisaillement
sont plus faibles en piédroits.

Durant la phase de fluage, les soutènement 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 vorite. Ces efforts sont uni-
quement dus à l'effet du fluage.

Le revêtement le plus sollicicité correspond au
béton du radier, ce qui est logique compte tenu de la
géométrie de la caverne, de la stratigraphie et des
contraintes initiale s.

En clé de vorite, la seule sollicitation significative est
l'effort normal.

-

Conclusion
Les phénomènes de a viscosité r des roches, qui se

traduisent au niveau des ouwages souterrains par des
évolutions à long terme des déplacements (fluage) ou
des contraintes (relaxation), ont une relative impor-
tance, dès lors qu'ils peuvent conduire à des ruptures
localisées du massif ou à des désordres et disfonction-
nement des équipements internes installés dans les
cavités. Cette notion de rc 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, être très dif-
férentes selon le cas, pour constater une évolution dans
le temps des ouwages.
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I1 apparaît donc important, lorsque la nature de
l'ouvrage étudié le nécessite, de prendre en compte
cette viscosité du massif pour chercher à comprendre
et quantifier les évolutions des convergences à long
terme, et leurs conséquences sur les accroissements de
sollicitations induites dans les revêtements définitifs.

Dans ce but, uh modèle de comportement a donc
été développé par EDF avec des critères bien spéci-
fiques permettant d'être mis en æuvre relativement
rapidement et facilement pour les études d'ouvrages
souterrains. Les principales hypothèses et équations du
modèle ont été présentées, ainsi qu'une série de modé-
lisations d'essais de laboratoire qui a permis de démon-
trer la capacité de ce modèle à reproduire les compor-
tements visqueux caractéristiques des roches.

Ce modèle viscoplastique a ensuite été mis en æuvre
dans le cadre des études des ouwages souterrains du
projet LHC du CERN. lJne modélisation bidimension-
nelle du comportement d'une des cavernes a été effec-
tuée, durant Ia phase d'excavation et à long terrne. Les
évolutions des déformations, déplacements et sollicita-
tions dans les revêtements ont ainsi été analvsées.
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D e l'élasticité lin éaire
au cæffTcient de réaction :

théorio s, ob s ervations
et ordres de grandeur

l'sl
IEl=| 3t'
l.sllÉ,

Cet article propose une comparaison systématique entre
les résultats déduits de la théorie de l'élasticité linéaire et
l'approche proposée par Ménard pour évaluer les
cæfficients de réaction du sol vis-à-vis des fondations
superficielles et des écrans de soutènement.
Ces approches sont confrontées à 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

This paper compares results derived from the theory of elasticity
with Ménard's analysis of cæfficients 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.

IEffi
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E
lntroduction

Le cæfficient de réaction est une notion empirique
qui a été intensément utilisée au couus des ..ringt-cinq
dernières années dans des domaines aussi divers que le
calcul des fondations, celui des soutènements, et même
celui des tunnels.

Bien qu'intellectuellement peu satisfaisante compa-
rativement à des méthodes numériques plus rigou-
reuses, cette approche continue à faire partie de la pra-
tique quotidienne des bureaux d'études, ce que i'on
peut expliquer par des considérations suivantes :

- le cæfficient de réaction est une notion pratique, qui
donne lieu à des programmes de caicul simpies d'utili-
sation et bien adaptés à leur usage, qui est l'évaluation
des sollicitations dans les structures en lnteraction avec
le sol ;

- vingt-cinq années d'expérience ont permts aux utili-
sateurs de définir, petit à petit, des ordres de grandeur
qui sont maintenant validés, non seulement par l'usage,
mais encore par de nombreuses mesures sur ouvrages
réels, du moins dans le domaine des soutènements [10,
11]._.Ô

Toutefois, cette approche purement empirique
débouche à l'heure actuelle sur un résultat paradoxal,
ce qui explique peut-être que certains préfèrent encore
s'en tenir à des méthodes traditionnelles de détermina-
tion du cæfficient k, même si elles sont en contradic-
tion avec les résultats expérimentaux [7] ; oû constate
en effet que :

- le cæfficient de réaction du sol sollicité en butée par
un ouvrage de soutènement est en moyenne trois fois
supérieur t10l au cæfficient de réaction déduit de la for-
mule de Ménard et Bourdon l9l, ce qui a jusqu'à pré-
sent été attribué à la non-linéarité du comportement du
sol : le principal défaut des méthodes de calcul usuelles
consiste en effet à schématiser le comportement du sol
à l'état limite de service, donc dans un domaine de
petites déformations, en utilisant des paramètres desti-
nés à englober un domaine de déformations beaucoup
plus vaste, et abusivement décrit par un modèle de
comportement élastique et linéaire ;

- la formule de Ménard et Bourdoo, applicable aux
écrans de soutènement, est elle-même déduite de la
formule etablie par Vlénard t8l pour evaiuer le tasse-
ment des semeiies de fondation ;

- or cette dernière formule a elle-même été établie sur
des bases expérimentales, et intègre donc déjà, du
moins en partie, l'effet de la non-linéarité du sol.

Faut-il en conclure que la théorie de l'élasticité sous-
estime le déplacement réel des soutènements dans un
rapport de l'ordre, non pas de 1 à 3, mais peut-être de 1

à 10, ce qui paraît peu plausible, ou bien que le mode
de calcul des soutènements préconisé par Ménard n'est
pas homogène avec celui des fondations ?

, Quel que soit l'avenir des calculs aux cæfficlents de
reaction, ce paradoxe méritait d'être analysé, et le pré-
sent article propose donc une comparaison systéma-
tique entre l'approche suivi par Ménard et la théorie de
l'élasticité linéaire, afin de quantifier les écarts de prin-
cipe entre ces deux méthodes, ainsi qu'une analyse des
différences entre les ordres de grandeur des cæffi-
cients de réaction applicables aux fondations superfi-

ô A cielles et aux soutènements.xt I

VV

On constate ainsi, non seulement que le paradoxe
précédemment signalé s'explique en réalité de façon
logique, mais encore que l'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 drr cæffi-
cient de réaction, bien que très approximative, possède
une cohérence interne insoupçonnée !

Ceci justifie a posteriori l'usage intensif qui en a été
fait pour dimensionner la plupart des grands projets
des trois dernières décennies, et débouche sur une for-
mulation simple, générale, et compatible avec la plu-
part des résultats théoriques et expérimentaux
auj ourd'hui disponibles.

-

Étude comparative des théories
deMénard et de l'élasticité linéaire
pour le calcul du tassement
des fondations supe rficiel les

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 à des cæfficients de réac-
tion respectivement égaux à k, et k^, le cæfficient de réac-
tion global s'exprimant alors sous h forme 

'
1/k=1,/ki+1/ko

La partie isotrope du tassement est assimilée à la dirni-
nution du rayon de la demi-sphère, 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.

affi fri
Cas d'une fondation circulaire

Dans ce cas, Cass an l2l a pu reconstituer le calcul
de Ménard en supposant que la demi-sphère de sol
limitée par la fondation est soumise à une contrainte
normale uniforme.

La partie isotrope du tassement se calcule alors par
application directe du module d'élasticité isotrope, soit:

k, = E i r' (1 - 2v)

où E est le module d'Young et v le cæfficient 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 sphère rigide, soit :

ku=38/r.(1 +v)
D'où :

k=3E /r.(4-5v)
Ces formules approchées sont à comparer à celles,

rigoureuses, établies par Cordary et al. [3] pour calculer
le tassement au centre d'une fondation circulaire
souple, soit :

et:
k, = 1,5.8 / r. (1 + v).(1 - 2v)

(Ko : 1,5.8 / r. (1 + v).(2 - v)

La théorie de l'élasticité conduit ainsi, dans le cas du
tassement au centre d'une fondation circulaire, à
l'expression :
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k=E /2r. (1 +v).(1 -v)
Le rapport entre les cæfficients de réaction respec-

tivement déduits des calculs de Cassan et de Cordary
est égal à 6. (t + v).(t - û/@ - 5v), c'est-à-dire que les
hypothèses simplificatrices faites par Ménard condui-
sent à surévaluer k dans Lln ra-pport compris entr e 2,3
pour v - 1/3 et 3 pour v = 1/2"

Si l'on ne considère que la partie isotrope du tasse-
ment, ce rapport vaut (1 + v)/1,5, soit 0,9 pouf V = 1/3 à 1
pour v - 1/2.

C'est donc exclusivement de la partie déviatoire que
provient la surévaluation, égale à z.(z - v), soit 3,3 pour
v- 1/3à3pourv- 1/2.

A ce stade, il apparaît donc une surévaluation de k dans
un rapporf de l'ordre de 2,3 à 3, provenant essentiellement
de l'assimilation du tassement déviatoire à celui provoqué
par une sphère rigide soumise à une translation verticale.

on peut y voir la conséquence de deux facteufs :

- le champ généré par la translation verticale d'une
sphère rigide n'est pas déviatoire ;

- les deux champs ainsi superposés ne sont pas com-
patibles, puisque le domaine sphérique est supposé
soumis à l'action d'une pression uniforme, tandis que
les contraintes exercées par la sphère translatée sui te
sol avoisinant ne sont nullement uniformes.

ljne autre approche consisterait à associer tout sim-
plement le champ déviatoire à l'expansion d'une cavité
sphérique, ce qui revient à écrire :

ko = ZE/r. (1 + v)
d'où :

k = 2E /3r.(1 - v)
La figure l montre que cette schématisation, si elle

présente l'avantage de respecter la condition de conti-
nuité des contraintes, demeure très approximative,
puisqu'elle ne vérifie pas plus que la précédente, la
condition de compatibilité des déformations.

La surévaluation de k qui en résulte est toutefois
limitée à 4/3.(1 + v), soit 1,,8 à 2.

on remarque que ce rapport n'est pas très 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 : y - 2pr.(t - vz)/E

- tassement sous le bord : y = 4pr/n. (t - vz)/E

- rapport des tassements : n/2 - 1.,6.

Simulation du champ isotrope Simulation du champ déviatoire
(compression d'une demi-sphère) (expansion d'une derni-sphère)

r.tË,i Décomposition schématique du tassement
d'une fondation superficielle.
Schematic settlements under a shallow
foundation.

on peut donc conclure que, dans son principe, la
décomposition n géométrique ) des champs isotrope et
déviatoire imaginée par Ménard ne minoie que oe to a
30 % le tassement sous le bord d'une fondation circu-
laire souple.

filante

Dans le cas d'une semelle filante, Ménard introduit
des cæfficients de forme respectivement égaux à l,s
plur la partie isotrope du tassement et Z,Z pour la partie
déviatoire, ce qui conduit aux formulations suivantes :

k, = E/1,5.r.(1 -2v)
ko = 3E/2,7 .r.(1' + v)

k - E/r.11,5.(1 -2v) + 0,9.(t +v)l _ F./r.(2,4-2,1v).
La théorie de l'élasticité, quant à elle, conduit à k - 0,

puisque le tassement d'une semelle reposant sur un
massif indéfini tend vers l'infini quand sa longueur
tend elle-même vers I'infini.

Dans la pratique, on se console de ce résultat inex-
ploitable en faisant valoir qu'une couche de sol homo-
gène d'épaisseur infinie n'existe pas, et en définissant
une semelle filante comme une fondation dont la lon-
gueur est grande vis-à-vis de la couche de sol com-
pressible, ce qui débouche en pratique sur l'hypothèse
des déformations planes, consistant à supposer nulles
les déformations longitudinales.

cette simulation de f infini présente l'avantage pra-
tique de ramener le tassement calculé à une valeur
finie, mais ne donne malheureusement pas lieu à une
formulation analytique.

Il est cependant possible d'en établir une expression
approchée en décomposant le tassement, conformé-
ment à f idée de Ménard, en une composante isotrope
assimilée à la compression uniforme d'un demi-
cylindre de sol, et une composante déviatoire assimilée
à l'expansion de ce même demi-cylindre dans le massif
de sol avoisinant.

Cette schématisation, bien que grossière, est mal-
gré tout justifiée par la validatron 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 l'expansion des cavités cvlin-
driques, soit :

ko = F/r.(1 + v)
Le terme isotrope, quant à lui, se déduit de l'expres-

sion de la loi de Hooke en coordonnées cylindriques,
dans laquelle on écrit :

- l'égalité des déformations radiale et orthoradiale, soit
t. = re, compte tenu de l'hypothèse d'un champ de
contraintes et de déformations isotrope dans le plan
transversal ;

- la nullité des déformations longitudinales, soit r, = 0,
compte tenu de l'hypothèse des déformations plânes.

En écrivant, par ailleurs :

et:
o.:oe=P

t.=er-yh
on obtient :

k, = p/V -E/r.(l + v).(1 - Zv)
soit, finalement :

k -F./2r.(1 + v).(1 - v)

Cas d'une semelle
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Il se trouve que cette expression est la même que
celle du tassement sous le centre d'une fondation cir-
culaire souple donnée par la théorie de l'élasticité.

Le rapport entre ce cæfficient, qui résulte d'une
approximation de la théorie de l'élasticité en déforma-
tions planes, et celui déduit des cæfficients de forme de
Ménard, est égal à :

(2,4-2,1v)/2.(1 + v).(1 -v)
qui vaut 1 pour v - 1/3 et 0,9 pour v = 1/2.

On constate donc,, à ce stade, une excellente concor-
dance entre les deux approches, ce qui est normal dans
la mesure où elles reposent sur 1a même schématisa-
tion : le cæfficient de forme de 2,7 permet en fait de
compenser l'écart initial dû à l'assimilation du tasse-
ment déviatoire d'une fondation circulaire à la transla-
tion verticale d'une sphère rigide.

I1 apparaît 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 - vz)

où b est la largeur de la fondation.
On vérifie toutefois,, à partir de calculs plus rigou-

reux effectués à l'aide du programme aux éléments
finis CESAR (Fig . 2), que les valeurs déduites de cette
dernière expression s'apparentent plutôt au tassement
sous le bord de la fondation (9 cm à comparer à 11,5
pour v - 1/3, et7,5 cm à comparer à 7,5 pour v - 1/2),
comme on l'avait déjà constaté dans le cas d'une fon-
dation circulaire.

H€ffi Calculs aux éléments finis du
sous une semelle fiIante.
FEM calculations of settlements
continuous footing.

tassement

under a

Une correction de la formule précédente peut être
tentée à partir des formules analytiques rigoureuses
rappelées par Giroud [5] dans le cas des fondations cir-
culaires :

- tassement sous le centfe : y - Zpr.(t - v2)E

- tassement sous le bord : y - 4pr/n.(l - vZ)/E

- tassement moyen : y - 1,6pr/3n.(1 -vz)/E.

On vérifie que le rapport du tassement sous le
centre au tassement sous le bord, égal à n/2, n'est pas
très 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 d'approximation rai-
sonnable, déduire la valeur du cæfficient de réaction
( moyen > de celle du cæfficient de réaction sous le
bord à partir d'un rappofi identique pour les fonda-
tions de grande longueur et circulaires, soit 3/4.

En définitive, une expression approchée du cæffi-
cient de réaction ( moyen > du sol sous une fondation
de grande longueur, qui correspond bien à Ia notion
usuelle de cæfficient de réaction, est :

k=0,75.8/b. (1_vr)
Cette expression conduit à des tassements voisins

de ceux directement déduits de la théorie de I'élasticité
linéaire, et supérieurs à ceux déduits de la théorie de
Ménard dans un rappoft n'excédant pas 1,4.

Si l'on rappelle que la théorie de Winckler consiste à
assimiler le sol à une infinité de ressorts de module E et
de longueur l, soit k = E/1, on peut encore dire que la
longueur des < ressorts de sol > équivalents à }a théorie
de l'élasticité linéaire du point de vue du tassement
moyen sous une fondation de grande longueur est:

] = b.(1 -v2)/0,75
ou encore 1,2.b pour v = L/3 à b pour v = 1./2.

Autant dire qu'en pratique, on ne se trompe pas
beaucoup en assimilant le sol à une juxtaposition de
ressorts de module d'élasticité égal à celui du sol et de
Iongueur égale à 1,1 fois la largeur de Ia 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 à 10 Mpa et
soumis à une surcharge de 100 kPa, à un tassement
moyen de 11 cm, alors que les calculs aux éléments
finis indiquent un tassement moyen variable de 13 cm
pourv = 1./3 à9 cm pour v = 1./2.

E
Introduction du module pressiométrique

Les développements précédents supposent Ie com-
portement du sol élastique, Iinéaire, homogène et iso-
trope, et ne peuvent donc prétendre à une simuiation
parfaite de Ia réalité, qui est évidemment beaucoup
plus complexe.

On conçoit par conséquent que Ménard ait jugé
nécessaire d'introduire dans ses formulations un cæffi-
cient d'ajustement empirique, appelé < cæfficient de
structure > et désigné par a, et de distinguer le module
pressiométrique, associé à un mode particulier de char-
gement du sol, ainsi qu'à un inévitable remaniement,
du module d'élasticité de la théorie.

Le cæfficient cr étant initialement défini comme Ie rapport
enfe le module pressioméfique et Ie module délasticité du
sol dans un champ de confaintes isotrope, I'e><pression du
cæfficientde réaction isotope devient, dans Ie cas d'unefon-
dation de grande longueur:

ki = Ev/cr'1,5 'r'(1-2v)
En pratique, Ménard introduit à ce stade un cæffi-

cient multiplicateur de 1,5 qui annule l'effet du cæffi-
cient de forme de 1,5 et conduit finalement à I'expres-
sion:
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ki=Eu/cr.r.(l-2v)
Dans le champ déviatoire, Ménard ne remet pas en

cause la représentativité de E* dans la mesure où le
module pressiométrique est lui-même mesuré dans un
champ déviatoire.

Ayant cependant constaté que le tassement dévia-
toire n'est pas aussi proportionnel à la largeur de la
fondation que le voudrait la théorie de l'élasticité
linéaire, il remplace l'expression :

ka= 3Ev/2,7.r.(1 + v)
par:

ko = 3Er/ro.(2,7 .r/r o)".{1 + v)
avec : ro = 0,30 m.

On en arrive ainsi, dans le cas où v = i,/3 à l,expres-
sion bien connue :

k = Ev/(a.b/6 + 0,13.(4,5.b)")

II 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 mécanioue
des sols et travaux de fondations [1], qui assimilènt
le rapport Er/cr non plus au module d'young dans
un champ isotrope, mais au module ædométrique,
soit :

EJo =E.(1-v)/(1+ v).(1 - 2v) = 1,5.p pour v = 1/3
Compte tenu de tout ce qui précède, le rapport

entre le cæfficient de réaction de Ménard et celui
déduit de la théorie de l'élasticité tinéaire est égal à :

b.(1 - v,)/0,7 5.8. 1,5.a.E/(a.b/G + 0, 13. (4,5.b)") =
2.a.(1. - vr).b/ (u.b / 6 + 0, 1 3. (4,5.b)")

Dans le cas d'un sable, pour lequel on peut en pre-
mière approximation, admettre que v = a = 1/3, ce iap-
port varie de 2,2pour b = 1 m à 5,8 pour b = 10m.

Dans le cas d'une argile saturée, ce rapport ne
peut être évalué, puisque le module ædométrique
d'un sol non drainé est théoriquement infini : il est
probable que l'assimilation du module pressiomé-
trique au module ædométrique n'est pàs 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 à partir du module déviatoire en supposanT
v =1/3.

Si v = 1/3 et u = 1/2, on obtient un rappoft variable
de 2,5 à 5,2, peu différent des valeurs précédentes.

On retiendra donc que ie cæfficient de réaction de
Ménard est notablement plus raide que celui déduit de
la théorie de l'élasticité, qu'il surestime dans un rapporr
de l'ordre de 2 à 6. Dans la mesure où les deux
approches s'appliquent en l'occurrence à des terrains
réputés homogènes, il faut probablement y 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 Er/a = E
initialement proposée par Ménard au lieu de la ièlation
Er,lo = 1,5. E proposée par la SIMSTF, le rapport entre
les cæfficients déduits des deux approches devient 1,b
fois plus faible, c'est-à-dire en pratique variable de 1,5 à
4 seulement.

Cefficient deréaction
du sol vis-à-vis des tunnels

L'approche la plus utilisée en France consiste,, dans le
cas où les variations de contraintes exercées par le sol sur le
tunnel peuvent être supposées uniformes (cas d'un collec-
teur souple soumis à une pression intérieure hvdrostatique
par exemple), à utiliser la résultat donné par ia théorie de
l'élasticité linéaire dans le cas d'un champ déviatoire, soit :

k_E/r.(1 +v)
Il est remarquable que ce résultat ne s'applique,, en

toute rigueur, qu'au cas particulier d'une action uni-
forme du sol, associée à une simple dilatation (ou à une
simple contraction) du tunnel, alors que la théorie du
cæfficient de réaction a pour principal objectif l'évalua-
tion des moments fléchissants associés à des charge-
ments non uniformes...

L'expression précédente peut, par ailleurs, être
comparée à la formulation empirique proposée par
Ménard pour le terme déviatoire, soit :

k = 3E */ro.(2,7.r/r)".(1 + v)
ou encore, compte tenu de la relation approchée

F.*/u: 1,5. E, et dans le cas envisagé précédemment où
v-cr-1/3à:

k = 3,TS.E/(g.r)trz

Le rapport entre les valeurs déduites des deux
expressions précédentes est égal à 5.r/(g.r)1/3, et varie
donc de 1,5 pour r - 0,5 m à Z pour r - 5 m.

Le cæfficient de Ménard surestime donc celui
déduit de la théorie de l'élasti crté, dans le cas des tun-
nels sollicités uniformément, dans un rapport de l'ordre
de 1,5 à 7, d'autant plus élevé que le rayon du tunnel
est plus grand, à comparer au rapport de l'ordre de 2 à
6 trouvé dans le cas des fondations superficielles.

Là encore, cet écart est probablement imputable à
la non-linéarité du comportement du sol,, bien évidem-
ment ignorée par la théorie de l'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 l'élasticité et non celle déduite
de la théorie de Ménard, probabriement par manque de
support expérimental direct, ce qui conduit paradoxa-
lement à des valeurs de k inférieures pour les tunnels
alors que la disparition des déformations isotropes jus-
tifierait théoriquement un cæfficient plus élevé.

Le problème 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 revêtement en flexion.

Cefficient derëaction du sol
vis-à-vis des écrans desoutènement

Théorie de Ménard etBourdon

Le cæfficient de réaction élastique du sol en butée
sous le niveau du fond de fouille est classiquement éva-
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1=0

lué à partir de la formule proposée par Ménard et
Bourdoh, dont le principe consiste à assimiler la fiche,
f, à une semelle verticale de largeur a - 2/3, f :

k : Er,,r / @.a/2 + 0,13.(9.a)")

Cette formulation suppose, comme l'avait d'ailleurs
fait auparavant Terzaghi I121, que le déplacement de
l'écran, sous l'effet d'une pression hortzontale p appli-
quée sur une hauteur a au-dessous du fond de fouille,
est égal à Ia somme des dépiacements qui seraient obte-
nus sous l'effet d'une pression horizontale p appliquée
sur une hauteur 2.a sur un massif de sol non excavé, ce
qui annule le déplacement vertical au niveau du fond de
fouille, et d'un déchargement, libérant le degré de liberté
correspondant au soulèvement du sol en fond de fouilie.

La prise en compte du chargement sur une hauteur
égale à 2.a se traduit par l'assimilation de a à r au lieu
de 2.r dans la formule de Ménard applicable aux
semelles.

La prise en compte du déchargement au niveau du
fond de fouille se traduit forfaitairement par la division
par 1,5 du cæfficient de réaction isotrope.

On notera que ce rapport est égal au rapport entre
module ædométrique et module d'Young pour v - 1/3,
et qu'il s'agit donc d'une prise en compte par excès de
Ia décompression du sol, puisque les déformations ver-
ticales en l'absence d'excavation ne sont pas nulles
comme dans un champ ædométrique, et que le module
d'élasticité apparent avant déchargement est donc
nécessaire inférieur au module ædométrique.

En dépit de ce cæfficient dont la valeur est approxi-
mative, le raisonnement lui-même, dont les étapes sont
décomposées sur la figure 3, est rigoureux, et la for-
mule de Ménard et Bourdon pour les soutènement
peut donc être a priori considérée comme cohérente
avec la formule de Ménard pour les semelles filantes, à
l'anisotropie du sol près.

Décomposition Tezaghi / Ménard

Les valeurs déduites de cette formule sont notable-
ment plus faibles que celies applicables aux seme]les:
ainsi, lorsque a = L/3, on trouve un rapport variable de
1,6 pour a = 1. m à 2,2 pour a = 10 m, soit en pratique de
l'ordre de 2.

Pour s = 1,/2, on trouve de même un rapport
variable de 1,8 à 2,2, donc également de I'ordre de 2.

Cet ordre de grandeur est vraisemblable si l'on
admet que l'excavation a pour effet, non pas tant de
décomprimer Ie terrain sous le fond de fouille, que
d'annuler les contraintes de cisaillement, et donc de
concentrer sous Ie fond de fouille les contraintes hori-
zontales qui auraient été diffusées de part et d'autre en
l'absence d'excavation : cette concentration des
contraintes, et par conséquent des déformations, qui
leur sont proportionnelles, justifie donc bien un cæffi-
cient réducteur de l'ordre de 2 vis-à-vis d'un charge-
ment horizontal appliqué au voisinage du niveau de
l'excavation.

-.r'l€omparaison entre théorie élastiq uq
théorie p ressiométri q u e
et résultats expérimentaux

On a pu vérifier [11] qu'en pratique, pour les valeurs
de a supérieures à 2rrr,fa formule de Ménard et Bour-
don est pratiquement équivalente à :

k = 1,,2. Er/cr.a
ou encore, compte tenu de I'approximation E./cr =

1,5 . E (assimilation de Erla au module ædométrique,
et comportement drainé du sol forfaitairement caracté-
risé par v = 1./3) :

k=1,8.E/a
On a lrr par ailleurs que la formule de Ménard pour

Ies fondations, dont dérive la formule de Ménard et
Bourdon pour les écrans, surévalue le ccefficient de
réaction déduit de la théorie de l'éiasticité dans un rap-
port de l'ordre de 2 à 6 pour les valeurs du paramètre
dimensionnel comprises entre 1 et 10 m, soit une valeur
moyenne de l'ordre de 4 pour les valeurs courantes de
a, comprises entre 2 et 10 m.

Par conséquent, une formulation du cæfficient de
réaction homogène avec les résultats de la théorie de
l'élasticité serait, approfmativemenf k = (1.,8 / 4 = 0,45) .

E /a, ce qui correspond à des ( ressorts de sol I 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 I = 1,1.b),
conformément à la théorie de Ménard et Bourdon.

Par ailleurs, I'expérience montre [10] que cette der-
nière théorie conduit à des valeurs en réalité sous-éva-
luées dans un rapport de l'ordre de 3, ce qui a jusqu'à
présent été atnibué à la nonlinéarité du compofiement
de sol.

II résulte de ce qui précède que Ia théorie de l'éiasti-
cité linéaire sous-estimerait, dans Ie cas des écrans, le
cæfficient de réaction déterminé expérimentalement
dans un rapport de 7 à3.4 = 12 |

A ce stade, on dispose donc de différents résultats
théoriques et expérimentaux dont les ordres de gran-
deur peuvent être résumés comme suit :

- l'ordre de grandeur k = E / 2.a du ccefficient relatif
aux soutènements est cohérent avec i'ordre de oran-

Déæmposition du chargement
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deur k
superficielles, qui est lui-même cohérent avec les résul-
tats issus de la théorie de l'élasticité linéaire ;

- cependant, la formulation approchée k : E / 2.a sous-
estime les valeurs obtenues expérimentalement dans
un rapport supérieur à 10, ce qui ne peut être expliqué
par le seul effet de la non-linéarité du sol.

Comparaison ent re les valeurs
de k applicables auxécrans de soutènement
et aux fondations superficielles

L'explication de ce paradoxe se trouve obligatoire-
ment dans le fait qu'on ne parle pas de la mêmà chose,
c'est-à-dire que les paramètres dimensionnels b, appli-
cable aux fondations superficielles , eT a, applicable â,r"
écrans de soutènement, ne sont pas assimilables.

Il n'est pas inutile de rappeler, à ce stade, que la
définition du cæfficient k résulte d'un choix arbiîraire
du domaine sur lequel on définit le déplacement
( moyen ) auquel on s'intéresse.

En toute rigueur, la théorie de l'élasticité linéaire
permet d'exprimer de façon intrinsèque (c'est-à-dire en
fonction des seules propriétés du sol) le rapport F /y,
où F est la force appliquée au terrain et y ié oeplacé-
ment en un point quelconque.

Dans la théorie approchée du cæfficient de réaction,,
on s'intéresse au déplacement moyen dans un certain
domaine, caractérisé par un paramètre dimensionnel
d, unique dans le cas d'un problème à deux dimen-
sions, à l'intérieur duquel on peut encore définir une
pression moyenne p, donc écrire F - p . d, et définir un
cæfficient k - p / y - F / d.y, cette fois-ci inversement
proportionnel au paramètre d.

Dans le cas des fondations superficielles,, le domaine
considéré est défini par d
d'application de la charge.

on vérifie alors, comme on l'a vu précédemment en
rappelant les résultats indiqués par Giroud [5], que ce
domaine chargé est largement inférieur au domaine
soumis à des déplacements significatifs, puisque le
déplacement sous le bord est eÀcore égal, àans ie .us
d'une fondation souple uniformément chargée, à
(2/n -0,6) fois le déplacement maximal au centrc.

or, dans le cas des écrans de soutènement, le para-
mètre a définit, à la fois, le domaine d'application de la
butée élastique et l'ensemble du domainé soumis à des
déplacements significatifs, puisque :

- Ménard et Bourdon [9], en écrivant a _ Z/3. f, postu_
lent l'existence d'un centre de rotation situé au voisinage
du tiers inférieur de la fiche, et admettent donc imphài-
tement une valeur du déplacement non significativè à la
profondeur a (ce que l'on vérifie bien en pratique ) ;
- nous avons nous-mêmes 110, 111, en procédant à
l'étude expérimentale conduisant à la formulation a -
1.,7 . (EI . a / Fo)"t dans le cas des écrans de longueur
élastique inférieure à z/3 f , défini a comme étànt la
profondeur au-dessous de laquelle les déplacements
mesurés deviennent inférieurs à z0 oÂ, et nôn 60 %, du
déplacement maximal, de façon à obtenir des résultats
comparables avec la formrrle de Ménard et Bourdon.

On définit donc conventionnellement le cæfficient
de réaction des écrans dans l'ensemble du domaine

déform é, alors que, dans le cas des fondations superfi-
cielles, on ne s'intéressait qu'au domaine directement
chargé par la fondation.

L'examen de la figure 2 montre que ce domaine
directernent 9!grg0 est environ deux rols plus petit que
le domaine déformé, corresponclant conïenti,cnnelle-
ment à des déplacements supérieur à z0 % du dépla-
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, oD poùrrait arbitraire-
ment définir le cæfficient de réaction dans le domaine
correspondant à \a 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 cæfficient de réaction est fonction,
non seulement de la valeur du paramètre dimension-
nel d, g. qui est connU, mais encore de la façon dont le
paramètre d est défini, ce à quoi l'on prête générale-
ment moins attention.

_ En pratique, on fait varier la définition de d, de
façon tout-à-fait légitime, en fonction du mode de solli-
citation de l'ouvrage : ainsi, on adopte naturellement
une valeur de d égale à la largeur b de l,ouvrage
lorsque celui-ci charge le terrain de façon sensiblement
uniforme (cas d'une semelle de faible largeur ou d,un
collecteur souple uniformément .emp-ii), mais on
adopte une valeur a inférieure à la largeur totale de
l.'ouvrage lorsque celui-ci est ch argé pônctuellement
(partie supérieure d'un écran sollicitée par des appuis
ponctuels (réactions de tirants ou butonsJ, ou fiche à,.r.,
écran sollicitée par le torseur induit par iu purtie supé-
rieure de cet écran).

Dans ce dernier cas, la valeur a est intermédiaire
entre la fiche totale de l'ouwage, soit f, et la profondeur
b sur laquelle les déplacements varient peu (-c'est-à-dire
restent supérieurs à G0 "Â de leur valeur maximale, par
assimilation avec le comportement des fondatiôns
superficielles), comme cela apparaît sur la figu re 4.

Si l'on admet que b est environ deux fois plus petit
que a, ce qui se vérifie à partir de la théorie des poutres
sur appuis élastiques [4], dont les résultats sont indi_
qués sur le tableau I dans le cas d'une sollicitation
ponctuelle, on peut alors décomposer le rapport de 1 à
12 signalé précédemment entre résultats théoriques et
expérimenLaux €n :

aine "uniformément chargé"

= domaine "déformé"

Déformée schématique de
Ia fiche d'un écran.
Schematic behaviour of the
embeded part of a retaining
wall.
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- un écart, de l'ordre de 2, entre la théorie de Ménard et
Bourdon et les résultats expérimentaux, dû au fait que
cette théorie ne fait pas la distinction entre a et b ;

- un ecart, de l'ordre de 6, donc 1,5 fois plus grand que
dans le cas des fondations superficielles, entre la théo-
rie de l'élasticité linéaire et les résultats expérimentaux,
essentiellement imputable à la non-linéarité du com-
portement du sol.

II est toutefois important de noter que, si l'on adopte
la relation originelle E*/u - E au lieu de Er/o( - 1.,5 . E ,

l'écart entre résultats théoriques et expérimentaux
imputable à la seule non-lin éartté du sol demeure voi-
sin de 4, pour un écart global de l'ordre de B.

Dans un souci de cohérence avec Ia théorie de
Ménard, et compte tenu de ces ordres de grandeur
plus waisemblables, c'est cette relation originelle qui
sera adoptée dans la suite de l'exposé, sachant que les
résultats finals n'en sont pas affectés.

iiriiir'iijriif, Déformée relative d'une poutre sur appuis
élastiques.
Deflection of a beam resting on elastic supports

Déformée d'une poutre sur appuis élastiques

tériser, dans Ie domaine des déformations usuelles, par
un module d'élasticité E,= 4 .EJu

Par ailleurs, le cæfficient de réaction du sol au voisi-
nage de l'excavation peut être approximativement
exprimé sous la forme :

k = E,/(2b) = E"/(2 . a/2) = E,/a = 4. Er/(cra)

La relation approchée k = 4 . Er,a / (aa) est identique,
à 11 % près, à celle qui était directement issue des
résultats expérimentaux [10], soit k = (3 . 1',2 = 3,6)
. Er/(oca).

La valeur de a, qui constitue un paramètre aussi
important que le module d'élasticité lui-même, peut être
évaluée à partir de la théorie des poutres sur appuis
élastiques et des résultats indiqués dans Ie tableau I : on
vérifie ainsi que, dans le cas d'une sollicitation ponc-
tuelle, la valeur de a correspondant à20 % de déplace-
ment résiduel est égale à 1,6 . 10, où ln est la iongueur
élastique de l'écran, elle-mêmé égalè à (4.8I/k)1/a, en
désignant par EI le produit d'inertie de l'écran.

Compte tenu de l'expression de k donnée ci-dessus,
on a, en définitive :

a = !,6 . {4 . EI/(4. Ell/(cra)))1/a

soit :

a3=1,64.EI .û/.EM
ou encore :

a = i.,9. (Et . o/EM)1/3

Cette expression est à comparer à celle qui avait été
précédemment trouvée, de façon purement empirique,
à partir de l'examen d'une dizaine d'expérimentations
sur ouwages réels [11], soit :

a=1.,7. (EI. o/EM)1/3

qui correspondrait à a de I'ordre de 1,4 . Io.

La théorie et l'expérience conduisent donc en
l'occurrence à des résultats dont l'écart n'excède pas
12oÂ, ce qui est remarquable, même s'il convient de ne
pas oublier que le cæfficient de réaction n'est rien
d'autre qu'un paramètre artificiel dont La valeur ne
pourra jamais être connue de façon parfaitement fiable
à moins de 100 % près.

On vérifie donc a posteriori Ia cohérence des diffé-
rentes approches utilisées (théorie de l'élasticité
linéaire, théorie des poutres sur appuis élastiques, et
observations expérimentales), pour parvenir en fin de
compte à une formulation homogène du cæfficient de
réaction, applicable à différents types d'ouvrages, à

condition de tenir compte, dans chaque cas, d'une
valeur du paramètre dimensionnel a ou b compatible
avec le mode de chargement envisagé.

Rappelons les principaux ordres de grandeur mis
en évidence au cours de la présente étude :

- cas d'une semelle filante, avec un tassement sous le
bord de l'ordre de 60 % du tassement maximal : k =
E"/b;

- cas d'un écran de soutènement, en définissant a

comme Ie domaine des déplacements significatifs, ou
encore supérieurs à20 % du déplacement maximai : k=
E/a, avec a de l'ordre de 1,5 . lo;

- non-linéarité du sol : E" = 4 . E"ou,o = 4 .E*/a (domaine
devalidité a=2à 10m).

On vérifie en particulier que ces ordres de grandeur
sont compatibles avec les formulations directement
déduites de I'observation du comportement des
ouwages [11], soit:

1
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0,8
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Ë 0'6
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; 0,4

0,3
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0,1

0

1

x/10

ffi
Cæfficient de ré,action du sol vis-à-vis
des écrans souples sollicités localement

Compte tenu de ce qui précède, la non-linéarité du
comportement du Sol revient grossièrement à le carac-
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- a - 1,7 . (Et . a/E*)1/i

- k - 2,1. . (E*/o)4/3/(EI)1/3.

on notera que la formulation k - E"/a s'applique
aussi bien à la fiche d'un écran qu'à sd partie^supé-
rieure, sollicitée en butée élastique par les àppuis ponc-
tuels que consti[uent ]es tirants ou butons.

En effet, dans ce dernier cas,, la multiplication par Z
du paramètre dimensionnel b = a/z demeure justlfiée,
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 valeui àe d
étant inteirmédiaire entre la dimension totale de
l'ouvrage b, lorsque cette dimension est petite ou le
chargement uniforme, et 1,s. lo dans le cas d'ouwages
souples soumis à des chargeménts localisés.

Bien évidemment, si la prise en compte de d : 1,5 . lo
est justifiée 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 être mieux adaptées dans certains cas : c'est ce
qui a été 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 à l'intérieur de l'enceinte.

Toutefois, même lorsque le choix d - b est mieux
approprié du point de vue de la représentativité des
déplacements, le choix d - i.,s . ln demeure générale-
ment licite du point de vue de t'éïaluation dés efforts
de flexion, qui résultent essentiellement de la partie
non uniforme du chargement, comme l'avait d'ailleurs
indiqué Westergaard [13] dans le cas des radiers.

on peut raisonnablement supposer qu'il en est de
même, eD particulier, dans le cas des tunÀels.

on rappellera enfin que la théorie approchée du
cæfficient de réaction n'a jamais eu pour objet de cal-
culer des déplacements, mais uniquement d'évaluer
des sollicitations.

La comparaison systématique entre la théorie de
Ménard et ia théorie de l'élasticiié a permis d'expliquer
les écarts observés avec les résultats expérimêntâux.
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Orr T.L.L. - Utilisation des résultats des
essais pressiométriques pour le dlmen-
sionnement des fondations en Europe,
L'" partie : pre sSiomètre Ménard et pres-
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siomètres, A.A. Balkem a, 1991.

[2] Cassan M. - Les essais in situ en méca-
nique des sols, Paris, Eyrolles 1gTB.

[3] Cordary D., Gambin MP., Van Wam-
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l'aide du pressiomètre >. X" CIMSTF,
Stockholm, voi. 1,1981, p. 95.
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Paris Dunod. 1971.

[5] Giroud J.P. - Tasse ment et stabilité des

Flê;5 Longueur caractéristique d'un écran
souple.
Equivalent lenght of a flexible wall.

En particulier, il s'avère que la non-linéarité du
comportement du sol est déjà en grande partie prise en
compte dans la théorie de Ménard, et que les écarts
observés dans le domaine des soutènements provien-
nent essentiellement du fait que la formule de Ménard
et Bourdon assimile la fiche d'un écran à une semelle
de fondation, sans tenir suffisamment compte des dif-
férences de comportement entre ces deux types
d'ouwage,dont les modes de sollicitation et de dêior-
mation sont relativement éloignés.

La théorie des poutres sur appuis élastiques a enfin
permis de retrouver la valeur expérimentale du para-
mètre dimensionnel caractéristique des écrans souples,
qui est de l'ordre de 1,5 fois la longueur élastiquè de
l'écran pour les modes de sollicitatiôns usuels.

L'ensemble des théories et expérimentations
aujourd'hui disponibles permet en définitive de valider,,
dans le domaine d'utilisation qui 1ui est propre, la théo-
rie approchée du cæfficient de réaction et les méthodes
de détermination mises au point par les entreprises
spécialisées au cours des dernières décennies.

Le bien-fondé de cette approche empirique n'enlève
rien à l'intérêt d'évoluer vers des méthodes numériques
plus rigoureuses, permettant de prendre en compfe le
comportement non linéaire des terrains de façon plus
satisfaisante qu'à partrr de cæfficients d'ajustement for-
faitaires.

Conclusion
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RENCONTRES GÉOSYNTNÉIQUES 99

4' COLLOQUE FRANCOPHONE

12-13 0ctobre1999

Les < Rencontres Géosynthétiques I (géotextiles, géomembranes, produits
apparentés) quatrième colloque francophone auront lieu les 1.2 et13octobre 1999
à Bordeaux.

Programme : État de l'art. Présentation de cas concret (routes, tunnels,
centres de stockage de déchets, bassins...). Exposition technique.

Renseignements:
RENCoNTReS cÉosvwÉïQuns ss
Boîte postale 81
50, avenue de Verdun
33611 Cestas Cedex
Té1.: 33 (0)5 57 89 01 90
Fax: 33 (0)5 57 89 01 91
E-mail : rencontres. gts99@bordeaux. cemagref.fr

Une Biot Conference on Poromechanics a été organisée à Louvain-la-
Neuve (Belgique) du 14 au 16 septembre 1998.

Cette conférence a réuni les spécialistes qui utilisent, notamment en méca-
nique des sols, les théories établies par Maurice Anthony Biot.

A cette occasion, un CD-Rom reprenant les lB0publications de M.Biot a été
réalisé.

Des exemplaires de ce CD-Rom peuvent être envoyés gracieusement aux cher-
cheurs des instituts ou laboratoires intéressés.

Demande à adress€r à:
Prof. E. Lousberg
UCL - Université de génie civil
Bâtiment Vinci
Place du Levant, 1

1348 Louvain-la-Neuve (B elgique)
Fax : +032 10 472179


