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| Apercu historique

. sur la notion de la pression
. del’eau dans les sols

et les milieux fissures
vesomes | QU XVIIE au début

20, rue de Madrid

75008 Paris | du XXe SiéCle’ en France

L'étude de I'effet de I'eau dans les sols et les roches a
demandé pres de deux siécles d’observations et de
tatonnements, avant qu’il soit possible d’arriver a une
+ formulation théorique qui a aidé, sinon permis, la
réalisation des ouvrages de génie civil nécessaires aux

Résumeé

tres grands aménagements hydrauliques de notre
Il époque.
|

Brief history of water pressure
concept In porous and fissured
media, from XVIIIth to beginning
XXth centuries in France

| For nearly two centuries, observation and experimentation
about water pressure in soils, rocks and structures have been
carried out before succeeding in building up a theoritical model,
which helped if not allowed the construction of large civil
engineering works, required by the water management projects
| of our time.

Abstract
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« Par exemple, les uns comprennent bien les
effets de I'eau, en quoi il y a peu de principes ;
mais les conséquences en sont si fines, quil n'y
a qu’une extréme droiture qui puisse vy aller. »

Blaise Pascal

On connait le role primordial joué par 'eau dans
I'équilibre interne des massifs de fondations des
ouvrages hydrauliques, des talus et les massifs en rem-
blai ou en maconnerie constituant les barrages. La
notion de pression interstitielle ou de pression neutre
est le fruit des travaux de Terzaghi (1883-1963), publiés
dans les années 20, et a été explicitement définie en
1924. 1l s'agit d'une avancee fondamentale qui, par la
compréhension qu'elle apportait au comportement des
sols, a permis pour partie le développement de la géo-
technique et des ouvrages en terre ou fondations
exceptionnelles réalisés depuis.

Or on avait beaucoup construit avant. Il a paru inté-
ressant de retracer le chemin malaisé de 'appréhen-
sion du réle de I'eau dans les sals, les raches et les mas-
sifs faits de main d’homme, et sa conceptualisation en
particulier en France, et d’en montrer les consequences
sur la conception et la construction des ouvrages de
stockage et de conduite des eaux.

T
Les précurseurs au xviie siecle

Nos prédécesseurs savaient bien que I'eau s’écou-
lait plus ou moins a travers les milieux naturels sur les-
quels ils construisaient canaux, barrages et écluses. lls
en connaissaient certains des effets pernicieux tels que,
pertes d’eau et « renards ». Mais, en I'absence de toute
théorie, si leurs observations étaient justes, les consé-
quences qu'ils en tiraient sur les remedes étaient sou-
vent contradictoires.

Bélidor (1693-1761) écrivait dans le dictionnaire por-
tatif de I'ingénieur :

« La transpiration en terme d’hydraulique s’entend
de I'eau qui transpire et se perd a travers les pores de la
terre. Quand on creuse un canal de navigation dans un
terrain sablonneux, les transpirations sont quelquefois si
considérables que la plus grande partie des eaux sy
perd et qu’il n'en reste point assez pour la navigation
projetée. »

L'abbé Bossut (1730-1814) fut le professeur de Cou-
lomb a I'Ecole de génie de Meziéres. Il est l'auteur, en
1762, d’'un traité sur la construction des digues en terre
ou en magonnerie V. On assure, disait-il, I'étanchéité
des digues en terre par le choix d'une terre de remblai
d’une « ténacité suffisante » pour empécher la filtration
des eaux ou par la mise en place d'un corroi derriére le
revétement amont. La filtration, était 4 son avis, une
des causes de la rupture des digues. 1| insistait sur les
soins a apporter si on ne peut pas éviter de mettre un
corps étranger dans la digue, telle une conduite. Il sou-
lignait I'importance de la qualité de compactage « la
foulure », en fonction de I'humidification et "utilité de
la presence de sable dans |'argile pour arriver & un bon
résultat.

"t Bossut C. et Vialet, Recherches sur la construction la plus avanta-
geuse des digues..., Paris, 1764.
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En 1769, dans la traduction francaise de son
ouvrage sur la théorie des fleuves, Silberschlag, apres
avoir décrit le mécanisme d’alimentation d’une riviére
par la nappe de rive et en avoir donné les preuves par
la mesure des niveaux d’eau dans les puits, continuait :

« Les liquides pénétrent les corps poreux jusgu’a ce
qu'ils trouvent des pores plus fermeés qui les arrétent, ou
Jusque-ld somme des forces attractives de chaque interstice
soit en équilibre avec Ia force avec laquelle le liquide agit.

« L'eau s’écoulerait d’elle-méme de I'éponge qui la
contient si la force attractive ne la retenait dans ses
larges pores ; et une eau qui coule sur des roches ne
pénétrera point dans le terrain a moins qu’il ne s’y
trouve des fentes ; si elle n’en trouve pas ce serait en
vain qu’on voudrait creuser des puits dans les environs.

« La glaise ne laisse pas non plus pénétrer 'eau bien
avant, mais il n'y a que bien peu, ou peut étre point de
riviere qui coule sur de la glaise. Ordinairement, elles
coulent sur un fond de sable ou enire des roches. »

En 1773, Coulomb (1736-1806) dans son célébre
meémoire ', insistait sur I'augmentation de la poussée
qui s’exerce sur un revétement par suite de la difficulté
a drainer les terres derriére le mur, et de la diminution
du frottement des terres due a "augmentation de
I’humidité ainsi que du gonflement corrélatif.

Bossut, Dubuat (1734-1809) pére de I'hydraulique
moderne, Lespinasse au canal du Midi, Delius auteur
allemand, Prony (1755-1839) s’intéressérent avec des
objectifs différents a I’'écoulement de |'eau dans de
petits orifices ou des canalicules.

Prony avait di tenir compte de ces phénoménes
dans l'exercice de son métier d'ingénieur qui a ceuvré
dans les marais de Rochefort ou les marais Pontins. Il
suppose que les eaux pluviales « comme les gouttes
d’eau a travers les particules de pierre et de sable » cou-
laient sans accélération en suivant la plus grande pente.

Sa description du ruissellement de l'infiltration plus
ou moins rapide en fonction de la « perméabilité » ou de
la « fissuration » des roches avec la mise en charge de
nappe, suivant la géométrie des couches, est tout a fait
remarquable par la prise en compte des différents fac-
teurs agissant sur 1'écoulement de 'eau dans les sols.

Il v avait, chez tous ces auteurs, une démarche véri-
tablement scientifique mais encore non aboutie, dans
laquelle la notion de pression de I'eau avait sa place,
mais n’était pas explicitée en I"absence d‘un modéle de
comportement des sols et du rocher soumis a des solli-
citations hydromécaniques.

Les canaux, leurs grands barrages
et la stabilité de leurs fondations

La Restauration relance le programme de travaux
de canaux entames au XVII® siecle, et continués et pro-
jetés tout au long du xviii® siécle. Le probléme de
l'action de l'eau a travers les massifs et fondations ne
pouvait ne pas étre au centre des préoccupations des
constructeurs.

¥ Coulomb C.A., « Essais sur une application des régles de maximis et
minimis & quelgues problémes de statique relatifs & I'architecture v,
Meémoire de mathématiques et physique présentés a I’Académie royale
des sciences par divers savants étrangers et lus par ses assemblées,
Mémoires Acadeémie royale des sciences, 1773, Paris, vol. 7, p. 343-382.




En 1831, Beaudemoulin (1790-1875), ingénieur des
ponts et chaussées qui fut affecté, en particulier, au
canal du Rhone au Rhin et au canal du Berry de 1821 a
1828, publiait un article ® sur la profondeur a laquelle il
convient généralement d’établir la fondation des
ouvrages hydrauliques. Il décrivait fort bien le méca-
nisme de 'érosion régressive el du renard se dévelop-
pant de l'aval vers |’'amont.

Toutefois, sa méconnaissance tout a fait normale des
lois de I'écoulement (pression, débit) dans les milieux
poreux et des conditions d’équilibre dans un massif ne
lui permettait pas de conduire son analyse jusqu’a des
conclusions correctes. La charge qu’il prenait en
compte n'était fonction que de la cote de |'eau amont. 1
préconisait I'allongement des lignes de courant par un
tapis aval qu'il appelait un arriére radier, et considérait
comme nocifs les parafouilles aval. Malgré son allusion
a l'action de l'eau dans les interstices, il ne pensait qu’en
termes de débit de fuite et de vitesse d’écoulement, et
imaginait que les migrations internes de particules per-
mettaient d’obtenir une étanchéité quasi absolue. La
pression de 'eau tout au long des lignes d’écoulement
était une notion qui lui était étrangére.

Navier (1785-1836) dans son cours 4 I'Ecole des ponts

et chaussées [14], relatif aux ouvrages de souténements,
consacrait un paragraphe aux « effets de I'eau pénétrant
les terres », et ne faisait qu’effleurer le probléeme.

Minard (1781-1870) dans son cours de construction
pour la navigation intérieure ™, qui fit autorité pendant
des décennies, écrivait sur les fondations des barrages
en maconnerie.

« Les premiéres conditions exigent un terrain ferme
et compact. Pour empécher I'eau de s'introduire sous les
fondations on forme plusieurs enracinements en contre-
bas du plan général de dérasement du terrain (Figs 576,
579, 580, 618) ; ils descendent d'un meétre & 1,50 m en
contrebas ; ils ont de 1 a 3 m d’épaisseur. Ces enracine-
ments dans le fond des vallons donnant lieu a des
fouilles profondes, découvrent des sources qu'll est quel-
quefols nécessaire d’encaisser et qu'on étouffe quand les
magonneries sont arrivées a leur niveau.

« Il est trés essentiel d’empécher I'eau de pénétrer
sous le mur. Lors méme qu’elle ne le traverserait pas
entierement, elle exercerait une action de bas en haut qui
diminuerait beaucoup la pression du mur sur le terrain
et par conséquent sa stabilité, C'est dans ce but, comme
dans celui de géner I'eau dans sa pénétration, qu’on
abaisse la fondation, laquelle éprouve alors de la part du
terrain en aval une résistance opposée au glissement.

« Les conséquences de la grande pression exercée en
amont des digues de hautes retenues, sont les filtrations
qui s'établissent dans le terrain naturel, soit enfin a tra-
vers la digue méme.

« C'est ainsi qu‘au réservoir de Tillot (canal de Bour-
gogne) on a remarqué que les prés en aval du mur se
tiennent beaucoup plus humides qu‘avant I'existence de
la retenue. C'est ainsi qu'au réservoir de Couson, en aval

# Beaudemoulin L.A,, « Notice sur la profondeur & laquelle il convient
généralement d’'établir la fondation des ouvrages hydrauligues », Bul-
letin des sciences technologiques rédigé par MM, Gaultier de Caullery
et Nestor Urbain, 4° section du Bulletin universel, sous la direction de
M. le Baron de Ferussac, tome 17, 1831,

W Minard C.J., Cours de construction des ouvrages qui établissent la
navigation des riviéres et canaux, Ecole des ponts et chaussées, 1832-
1841, Carilian Goeury et Delmont, Paris, 1841.

du mur du milieu, ont apparu des sources qu’il a fallu
diriger par des conduits et des barbacanes dans l'aque-
duc inférieur de décharge pour les détourner de l'issue
qu'elles se frayalent dans le talus extérieur de la digue, et
qu’elles auraient promptement dégradé. L imperméabilité
de cette digue n’est rien moins qu’obtenue : l'eau dégoutte
de la voute de I'aqueduc qui conduit aux robinets.

« La communication peut avoir lieu sous les murs a
travers des terrains compacts en apparence. Les argiles
a feuillets minces et trés serrés sur lesquelles est fondé le
mur cde Groshois, et qu’on n’entamait qu’au pic et a la
mine, en ont fourni la preuve ; il a été reconnu, lors de la
construction de cette digue, que les épuisements des
fouilles en aval des fondations faisaient baisser le niveau
des eaux des fouilles en amont ; les craintes qu'inspirait
cette communication ont donné lieu a un corroi de
béton b (Fig. 576) descendant a 1,50 m au-dessous des
enracinements sur-une longueur de 160 métres. »

Ce texte appelle de nombreux commentaires :

Paradoxalement on partira de la fin de l'extrait. Il y
est fait référence a la pression de 'eau sous la fondation
du barrage. Ceci renvoie a l'analyse qu’avait faite Bon-
netat (1783-1870), directeur du canal de Bourgogne de
1829 & 1840, lorsqu’il avait di rechercher avec A. Collin
les raisons des fissures apparues a la premiére mise en
eau, en février 1838, en vue de réparer le barrage et
d’assurer sa mise en service. Les observations rappor-
tées par Minard sont trés vraisemblablement les siennes,
comme le montrent les documents d’archives. L'examen
de l'ouvrage avait conduit Bonnetat a calculer la stabi-
lité au renversement et au glissement du barrage de
Grosbois en admettant une « pression s’exergant de bas
en haut uniforme », égale a 25, 50 et 100 % de la charge
d’eau du réservoir sur toute I'étendue de la base du bar-
rage. Il lul permettait alors de montrer cjue le barrage ne
pouvait pas avoir basculé, mais qu'il avait glissé'®,

La pression de |'eau y etait prise en compte. La
figure 1 dont les éléments sont extraits d'un plan qui
accompagnait le rapport du 6 aotit 1838 montre la sec-
tion etudiee. On y a reporte les formules employées par
Bonnetat, On remarquera sur la coupe le double enra-
cinement ou béche amont et aval.

Minard, en tant que membre de la section naviga-
tion du Conseil général des ponts et chaussées, devait
connaitre ce document. La similitude des termes
employés le prouverait. Mais cet auteur pensait qu’une
barriére étanche amont (corroi de béton) descendue 4
une profondeur suffisante, supprimait l'existence de ce
qu’on n'appelait pas encore les sous-pressions car le
« siphonnage n'était pas possible ». C'est |'objet du
debut du texte qui fait référence en dernier recours a
I'étouffement des sources, pour rétablir 'imperméabi-
lité des couches.

C'était une pratique ancienne. On lit dans le diction-
naire déja cité de Belidor a I'article sources :

« Lorsqu’il se rencontre quelques sources dans les
fondations d’un batiment, il faut faire jeter aussitét beau-
coup de cendres et de chaux sur I'endroit et garnir le
dessus avec de bons moellons ou brigques posés en bain
de mortier gras et de bonne qualité, observant d’élever
le travail avec beaucoup de diligence pour surmonter
promptement l'eau. »

@ « Rapport de I'ingénieur en chef directeur soussigné sur le mouve-
ment subi par une partie du barrage réservoir de Grosbois et les
lézardes qui en sont résulté », le 6 aoat 1838. Archives nationales,
F/14/6861, canal de Bourgoane.
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La procédure systématique de |'étouffement des
sources est décrite par de trés nombreux et éminents
auteurs. Il s’agit toujours de la méme méthode qui
consiste a ménager un ou plusieurs exutoires a 'eau
pour permettre la mise en place des parties basses des
fondations et d’éviter ainsi le délavage des bétons ou
du mortier de la magonnerie. Dés que la magonnerie
atteignait le niveau piézometrique de la source, on fer-
mait la partie basse de |'exutoire, ou on arrétait de
pomper dans le puisard qui avait été ménagé. Ces dis-
positions dépendaient de la topographie du terrain.
Puis on procédait a I'injection au mortier avec une
«pompe foulante » a partir de l'aval des sources par des
tuyaux verticaux ménagés dans le ou les drains de
conduite des sources a I'aval.

Il y a une contradiction fondamentale entre ce que
dit Minard sur les infiltrations possibles et leurs effets,
et la recommandation d’étouffer les sources avec leurs
conséquences sur la stabilité des barrages, qui ne pou-
vaient étre que néfastes, si l'on ne connaissait pas les
modifications apportées, au réseau d’écoulement.

Le but en étouffant les sources, c’est-a-dire, en les
refoulant dans le terrain « pour les forcer a prendre leur
écoulement par d’autres voies » selon Guillemain (1823-
1907), était vraisemblablement de chercher & ne pas
perdre d'eau. Elle était fondée sur la conviction que 'on
pouvait mettre un poids sur la bonde du tonneau de
Pascal. Guillemain soulignait, néanmoins, que les
conditions d'équilibre des massifs pouvaient étre modi-
fiées par l'introduction de pression dans des fissures
préexistantes.

Comme Mary (1791-1870) le proposait également,
mais sans s'étendre, il v a des cas, écrivait-il, ou il vaut
mieux les éloigner des parties ol elles pourraient faire
un apport nuisible, en les isolant bien des couches
qu’elles traversent puis les abandonner a elles-mémes.
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A Bouzey, par exemple, les travaux du mur de garde
(parafouille amont) du barrage avaient pris du retard a
cause de I'aveuglement des sources, de 1878 a 1880, qui
sont & l'origine du premier accident de 1884. La des-
cription de 'exécution des travaux est révélatrice des
mentalités de 'époque.

On cherchait & couper toutes possibilités d'ecoule-
ment en descendant un parafouille jusqu’a un rocher
supposé imperméable en drainant les venues d’eau a
différents niveaux avant de les étouffer, non sans diffi-
culté, et avec la garantie d’une tenue a une pression de
l'ordre de quelques métres, alors que la charge atten-
due devait atteindre 20 metres.

On peut lire le texte de deux fagons. Dans la pre-
miére, on admirera l'intuition qui a guidé la réalisation
de cette coupure étanche fort justement située a
'amont. C'est la préfiguration de certaines solutions
modernes, mais descendue dans le terrain avec les
matériaux et moyens de 1'époque.

Dans la seconde on regrettera que les ingénieurs de
I'épogue n'aient pas associé a l'aval de la coupure le
drainage, car l'injection, puisqu’il s’agit en fait de cela
faite en aveugle, pouvait avoir des effets tres dange-
reux. Le drainage aurait été, associé ou non, une
démarche utile. Mais il serait allé a I'encontre du souci
d’assurer la plus grande étanchéité possible.

Ces méthodes se rattachaient aux pratiques d’injec-
tion qui avaient été développées dés 1802 par Bérigny a
I'écluse de Dieppe, et employées & de nombreuses
reprises dans des fouilles d’écluses ou pour injecter des
bétons présentant des vides.

Beaudemoulin en 1851 soulignait les dangers de ces
meéthodes dans un article publié dans les Annales des
ponts et chaussées :

« Ce procédé d’aveugler les sources, presque tou-
Jours impuissant, est cependant d’un usage général. Les
trémies, les grandes calsses, sont des variantes de la
méme idée ; il semble qu’on ne voit pas bien clair encore
dans la question. Le raisonnement a plus de valeur gque
la force brutale pour triompher des difficultés: j'ai déduit
de la théorie des sources exposée dans mes Recherches
théoriques etc.. un moyven plus rationnel, et partant plus
efficace que l'aveuglement, le refoulement : c’est le
détournement par des puisards d’éventation. »

En effet, dés 1829, Beaudemoulin avait publié un
ouvrage " intitulé Recherches théoriques et pratiques
sur la fondation par immersion, dans la deuxieéme partie
duquel il proposait pour exécuter les structures des
écluses dans les conditions les meilleures, de décom-
primer la nappe au moyen de puisards disposés autour
de la fouille, Comme le montre la reproduction de la
figure 2, le probléme était de diminuer les circulations
d’eau dans les bétons coulés par immersion, dans la
mesure ou la charge du niveau d’eau dans la fouille de
I"écluse était inférieure a celle du « réservoir » des
sources. [l y a dans les développements justifiant ce dis-
positif un ensemble de remarques montrant un tres
grand sens physique et une approche trés pénétrante
des conditions de circulations de 'eau dans les diffé-
rentes couches de sol. 1l définit la notion de rayon
d’action du puisard, celle d’écoulement non perma-
nent. Il préconise la reconnaissance de la stratigraphie
par sondeuse.

" Beaudemoulin L.A., Recherches théariques et pratiques sur la fon-
dation par immersion des ouvrages hydrauliques, Carilian-Goeury,
Paris, 1829.




fiG.2 Puisard d’éventation figurant sur une
planche de l"ouvrage de Beaudemoulin,
1829.
Decompression hole as drawn in Beaudemoulin’s
book on foundations under water.

C’est dans ce méme ouvrage que I'on trouve pour la
premiére fois, semble-t-il, le mot sous-pression, qu'il
reprend en 1851. Ce mot désignait la pression appliquée
a la base de radier d’écluse résultant d’infiltration d'eau
depuis la fondation. Il est aussi employé par Mary en
1850 dans son cours de navigation intérieure.

Comme Buffon qui parlait de la « perméabilité non
absolue imparfaite et inégale de toute matiére solide »,
Beaudemoulin fait observer « que les mots perméables
et étanches indiquent des qualités soit absolues, soit rela-
tives. Aucune des couches superposées peut n'étre par-
faitement étanche ; mais celle qui est le plus perméable
offrant plus de facilité au passage des filtrations, exerce
sur elles une sorte dattraction, ainsi que nous le verrons
plus tard, et par rapport a celles-la, les autres couches
peuvent étre considérées comme étanches. »

Il est assez clair que tout ce travail n'a gueére éte
compris, car il aurait dd tout naturellement conduire a
une pratique raisonnée du drainage. Beaudemoulin,
dans son analyse parlait non seulement de lignes de
courant et de débit, mais aussi de pression :

« Lorsque avec une sonde de fontenier, on fore un
trou a travers une couche de marne ou de glaise, on fait
souvent jaillir une source. L'eau s'éléve a la hauteur due
a la pression du réservoir moins les causes retardatrices
comme frottement... »

Malgré un avis trés favorable du Conseil général
des ponts et chaussées, Beaudemoulin dut éditer lui-
méme le résultat de son travail.

Les ingénieurs de |'époque avaient une conscience
physicjue erronée des proprietés des mortiers en leur
attribuant une résistance a la traction sur laquelle on
puisse compter, négligeant par ailleurs tous les risques
et mécanismes de fissuration. Deux accidents survenus
au canal du Verdon donnent une icée de la facon dont
les ingénieurs traitaient ce probléme,

Le siphon des Bagnols soumis & une charge maxi-
male de 24 m d’eau avait été construit en 1874 au
moyen d'un tuyau posé en surface, en béton de ciment
Vicat non armé, évidemment, avec un diamétre inté-
rieur de 1 m et une épaisseur de 20 cm soit donc avec
une traction maximale de l'ordre de 3,6 kg/cm?. Des
ruptures successives montrérent qu'il était vain de faire
travailler le matériau dans ces conditions.

Le siphon de Saint-Paul était le plus important par sa
longueur et la pression, parmi quatre ouvrages iden-
tiques prévus, consistant en deux puits verticaux en haut
des flancs des vallées a traverser, reliés par une galerie
horizontale. Construit de 1865 a 1869, il avait 282m de
long et une charge maximale de 60 m. L'étanchéité
devait étre assurée par un revétement en magonnerie,
L’équilibre global de la galerie résultait du report de la
pression sur le rocher encaissant, Malgré un avis défa-
vorable du Conseil général des ponts et chaussées, les
travaux furent entrepris et se soldérent apres une série
d’échecs répétés, par I'abandon de l‘'ouvrage en 1874.

On retiendra qu’en présence d’eau, la solution consis-
tait a s’opposer en force a l'action de celle-ci chaque fois
que cela était nécessaire. On le constate encore dans le
soin avec lequel on bouchait au mortier les fissures du
rocher en amont de la fondation du barrage du Furens,
ce qui était loin d’étre inutile mais insuffisant.

Ces pratiques trouvent peut-étre leur origine dans
la crainte de la destruction des ouvrages par la forma-
tion de renard. Ce phénoméne avait été observé depuis
toujours dans les digues et batardeaux. La rupture du
barrage de Puentes en est un exemple trop fameux. Par
ailleurs, 90 % de l'alimentation en eau des canaux
étaient requis pour compenser les fuites. La recherche
de I'étanchéitée maximale était une priorite.

Par absence d'un modéle de référence et par
manque de données d’observations fiables, les ingé-
nieurs ne voyaient pas les dangers qui résultaient des
pratiques adoptées, sur la répartition des pressions,
surtout lorsque 'étanchéité était implantée ou amélio-
rée dans la partie aval des ouvrages.

L'évolution des méthodes de calcul des barrages
allait plutét dans le sens qui ne facilitait pas la prise en
compte de la pression de l'eau.

Jusqu‘alors, la stabilité des barrages en maconnerie
était vérifiée par un calcul a la rupture au renversement
et au glissement, dont le mode est défini dans 'ouvrage
de Bossut et repris par la suite par Prony, Navier,
Minard, dans chacun de leurs traités, Des pratiques
avaient été fixées concernant les valeurs des coeffi-
cients de sécurité, 1,5 pour la stabilité au renversement,
2 lorsque la fondation était compressible. Pour la stabi-
lité au glissement, le rapport des forces horizontales
aux forces verticales ne devait pas étre inférieur a 0,75.

Le développement de la théorie de |’élasticité et de
la résistance des matériaux a partir de 1821, les progrés
faits dans la fabrication des chaux hydraulicues et des
ciments allaient conduire les ingénieurs a s'intéresser
a la détermination des efforts se développant a l'inte-
rieur des massifs en maconnerie pour arriver a une
meilleure adéquation des qualités des matériaux et de
la forme des massifs. C'est Tortonne de Sazilly qui
donna, dans un article des Annales des ponts et chaus-
sées, en 1853, la méthode de détermination du profil de
ce qui allait devenir le barrage francais, qui inspira tous
les ouvrages en maconnerie de la deuxiéme moitié du
XIx® siécle dans le monde. La grande réalisation, pro-
duit de cette démarche allait étre le barrage du Furens
étudié a partir de 1858 et réalisé de 1862 a 1866.

Mais, compte tenu de |'approche théorique, plus
encore que dans le calcul a la rupture, 'eau n’est qu’un
parameétre qui reste extérieur a la structure. Le fait que
Sazilly qui s’était occupé de mur de souténement dans
les chemins de fer, n'avait jamais ceuvré pour les
ouvrages hydrauliques, a peut-étre contribué a cette
dérive.
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Excavation et talus,
¢coulement de I'eau dans le sol
et drainage des talus

Pour la construction des canaux et chemins de fer
qui avait demandé d'importants travaux, les ingénieurs
avaient eu a traiter le probléme de la stabilité des talus
de déblais et remblais en terre. Un remarquable
ouvrage ™ de synthese a pour titre Recherches expéri-
mentales sur les glissements spontanés des terrains argi-
leux. Il fut publié a compte d’auteur avec l'aide de sub-
ventions de divers ministéres en 1846, aprés que deux
projets de memoire a I’Académie des sciences, en 1840
et 1844, et qu'une proposition d'article dans les Annales
des ponts et chaussées, en 1841, n'avaient pas pu étre
publiés a cause de problémes éditoriaux et des réti-
cences de certaines autorités, comme Poncelet.

L'auteur A. Collin (1808-1890), ingénieur des ponts
et chaussées, fut en poste notamment de 1832 a 1844
au canal de Bourgogne. Il a fait la synthése des don-
nées et observations de ruptures survenues dans cing
digues, sept remblais de canaux, deux talus en deéblais
de route et douze tranchées de canaux, soit un total de
vingt-six sites Il avait été le témoin de six d’entre elles,
'acteur de 'analyse des causes et le projeteur des répa-
rations. Sur certains sites, il y avait eu non pas un, mais
plusieurs glissements,

S‘inscrivant dans une lignée d'ingénieurs qui com-
prend Vauban, Perronnet et Girard, dont il reprend
opinions et expériences, il a réuni de précieuses obser-
vations sur le terrain, en notant les formes des glisse-
ments, leur position par rapport a différentes couches,
les conditions dans lesquelles se sont produites les rup-
tures.

Il s'est intéresse aux propriétés de 'argile en faisant
des essais de cisaillement en laboratoire, en fonction de
la teneur en eau et de la vitesse de sollicitation. Et a fait
des remarques sur la stabilité a long terme et sur la sta-
hilite a court terme des talus.

Sa démarche s'appuie sur I'élaboration d'une théo-
rie a partir d'une analyse aussi rigoureuse que passible
des observations sur le terrain. Dans un autre domaine,
c’est ainsi qu'a Grosbois, dans le cadre de 'expertise
des désordres ayant affecté le barrage, il a procédé, en
1838, a des essais de chargement in situ des marnes de
fondations du barrage de Grosbois pour estimer leur
déformabilité.

Des 1833, au moyen de puits, il avait effectué un
relevé pour la premiére fois, dans 'histoire du génie
civil de la surface d’un glissement en rive gauche du
méme barrage.

A la différence de beaucoup d’ingénieurs de son
époque qui avaient tendance a prendre les problémes
en force, A. Collin savait qu’on ne pouvait pas s'oppo-
ser a un glissement qui a déemarre, et que l'eau inte-
rieure ou celle infiltrée a partir des pluies était a 1'ori-
gine de la plupart des sinistres par les modifications
apportées au comportement de l'argile dans son
ensemble.

" Collin A., Recherches experimentales sur les glissements spontanes
des terrains argileux, Carilian-Goeury et Dalmont, Paris, 1846,
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Aussi distinguait-il sans les opposer les moyens
répressifs et préventifs (réparation de 'accident et pré-
vention) des moyens seulement préventifs, comme
contreforts et aqueducs souterrains.

Ces propositions s’appuyaient non seulement sur la
forme des glissements, les conditions de survenance
des accidents mais sur une analyse du comportement
des matériaux argileux qui le conduisaient & dire :

« Nous devons donc conclure de ce qui vient d'étre
dit que le frottement des massifs argileux est subor-
donné a des variations trés considérables, et que,
U'influence de I'humidité ou de la sécheresse pouvant
modifier dans d’énormes proportions l'énergie de cette
résistance, I'on doit toujours s’attendre, dans la pratique,
a voir ces massifs obéir difficilement aux lois d’équilibre
que la science leur assigne, & moins qu‘on ne puisse les
soustraire aux actions varlables et contraires de la cha-
leur et de I'humidité. C'est & ce but que doivent tendre
les efforts ef les soins des constructeurs. Dériver les
sources superficielles ou souterraines et les eaux plu-
viales, soit par des fossés, soit par des aqueducs, pier-
rées ou fascinages ; couvrir les talus et plates-formes de
végétations épaisses, d’arbrisseaux ou de plantes four-
rageres dont I'élagage et la coupe ne seront faits
qu‘apreés la saison des fortes chaleurs ; y répandre une
couche de sable, de graviers ou de terres maigres ; y
poser a plat de larges pierres, des schistes ou dalles
brutes semblables a celles qui servent pour la toiture des
habitations dans quelques localités ; enfin les revétir au
besoin de tuiles protégées par une couche de terre pour
les soustraire aux chocs extérieurs et a l'action de la
gelée ; tels sont les moyens préventifs que l'on pourra
mettre en ceuvre dans bien des cas. »

Skempton voit dans le peu d'écho rencontré par la
vision de Collin, une des raisons de la stagnation du
développement de la mécanique des sols et des
ouvrages en terre au XIX® jusqu’au début du xx* siécle.
Il est certain que l'absence d’outil théorique explique
qu’au début du x1x¢ siecle prévalait 'opinion quun bar-
rage en terre ne devait pas dépasser 15m, et 30 m au
début du xx¢ siécle,

Les propositions de Collin concernant la forme des
surfaces de rupture, avaient été réfutées en partie par
Poncelet qui entendait s’en tenir au plan de rupture
proposé par Coulomb, oubliant ¢ue celui-ci n’en avait
pas fait un absolu mais « la simplicité des résultats que
donne cette supposition, la facilité de leur application a la
pratique, le désir d'étre utile et entendu des artistes sont
les raisons qui nous ont décidés ». Cet énoncé était de
plus suivi d'une proposition de méthode de calcul de
I'équilibre d'un coin de terre délimité par une surface
courbe (Fig. 3).

Poncelet (1788-1867) considérait en effet le plan de
Coulomb comme le résultat de I'observation des faits
naturels et permettant l'explication de tous les pro-
blémes de soutenements. [l négligeait systématicue-
ment la cohésion et critiquait l'analyse de Collin en
considérant comme possible 'effet de la cohésion mais
limité & un effet de surface.

Cependant, dans son mémoire sur la stabilité des
revetements et de leurs fondations'®, qui marque une
étape dans le développement de la mécanique des sols

" Poncelet V., Mémoire sur la stabilité des revétements et de leurs
fondations, Mémorial de |'officier du génie, n® 13, Bachelier, Paris,
1840.




6.3 Figures extraites du mémoire de Coulomb
(bibliotheque de I'Académie des sciences).
Sketches from Coulomb’s memaoir.

par les prolongements donnés a la méthode de
Coulomb et un premier calcul de force portante, on
trouve des considérations trés pertinentes sur 'effet de
I'eau. En particulier pour les calculs dans les terrains
immergés, Poncelet déclarait que les calculs devaient
étre conduits en considérant séparément 'effet de
I'eau, et celui des terres déjaugées, ce qui est une
application du principe de la notion de contrainte
effective ou neutre énoncé par Terzaghi quelque
quatre-vingts ans plus tard. On voit donc toute la
complexité du probléme, chacun pouvant approcher
une partie de la vérité.

En 1856, la loi de Darcy (1803-1858) constituait un
nouveau pas dans la compréhension de 1'écoulement
de 'eau dans les sols. Darcy était en charge de l'ali-
mentation en eau de Dijon. Le probléeme n’était consi-
déré que sous l'angle du débit pour l'alimentation en
eau des nappes. Il s’agissait d’estimer le débit a travers
une couche de sable naturel in situ ou artificielle dans le
cas d'un filtre. Dans le dispositif expérimental utilise
par Darcy, la pression n’était mesurée qu’aux deux
extrémités de la couche traversée . Les fondements
théoriques de la loi de Darcy étaient contenus dans les
travaux de Poiseuille (1799-1869) et sa loi d'écoulement
en régime laminaire dans les tubes (1842). Comme a la
fin du xvine siecle, le rapprochement entre les condi-
tions d'écoulement dans un tube capillaire et dans les
sols n'était pas fait.

En 1886, un Autrichien P. Forchheimer (1852-1933),
professeur renommé d’hydraulique en Allemagne,
démontrait que I'écoulement de 1'eau en régime per-
manent obéissant a la loi de Darcy dans les sols, déri-
vait d’un potentiel (Laplacien nul). On pouvait alors
calculer la pression en tout point du réseau d’écoule-
ment. En 1914, il définissait la méthode graphique
pour dessiner les réseaux. C'est du c6té anglo-saxon
qu’eurent lieu des développements sur la connaissance
expérimentale des écoulements dans un remblai ou
dans une fondation perméable, & la fin du xIx© siécle,
avec Cliborn en 1896 et Beresford en 1898.

Mais le lien théorique entre la pression de |'eau et
la stabilité des massifs en terre n'est pas encore établi.

W Darcy H., Les fontaines publiques de la ville de Dijon, Paris, Victor
Dalmont, 1856.

L'enseignement des accidents

« L’'insignifiance apparente des causes et I'effroyable
enchainement des effets. les avertissements répétés de
la nature et I'aveuglement insensé des gens, I’habitude
prise pour la sécurité, la soudaineté de l'attaque et, le
Jour venu, l'inconscience du public, ces traits se retrou-
vent presque toujours dans les accidents de barrage. »

C’est ainsi qu’André Coyne (1891-1960) caractérisait
les accidents de barrages qu'il traitait en tout début de
ses lecons sur les grands barrages données a I'Ecole des
ponts et chaussées ', Il insistait sur le réle fondamental
de I'eau comme moteur de toutes les catastrophes.

La Commission internationale des grands barrages
a fait un inventaire exhaustif des ruptures de grands
barrages, ¢’est-a-dire d’une hauteur supérieure a 15 m
au-dessus du niveau des fondations ", Jusqu’en 1900,
on a dénombré 55 accidents (dont 13 avant 1800), pour
un total de 427 barrages existants, soit 13 %, ou prés de
1 sur 8. On recense 117 ruptures jusqu’en 1950 pour
5628 barrages construits (2 %), 59 de 1950 a 1986 pour
12 138 barrages supplémentaires (0,5 %). Ces chiffres ne
tiennent pas compte de la Chine, qui compte environ
18000 barrages pour 18 000 dans le reste du monde.

En France, pour 35 grands barrages construits
avant 1900, on compte une rupture, celle du barrage de
Bouzey. Mais trois ruptures sur cing ouvrages réalisés
au XIx¢ siecle survinrent en Algérie qui appartenait
alors a l'aire technique francaise.

Ces quelques chiffres montrent avec le temps, la
diminution du nombre et de la fréquence des ruptures.
Une lecture attentive des statistiques montre qu’une
meilleure connaissance de |I'hydrologie et des lois qui
régissent le comportement des ouvrages, est la raison
de la réduction du nombre des accidents.

Nous nous arréterons a quelques-uns de ceux qui
relévent des effets internes de 'eau, soit dans le corps
du barrage, soit dans les fondations, en nous attachant
aux barrages en magonnerie.

Le premier cas est celui du barrage cle Puentes pres
de Lorca, dans le Sud de I'Espagne, construit de 1785 a
1791. 1l fonctionna pendant onze ans et fut détruit par les
eaux le 30 avril 1802. Il avait 50 m de hauteur, 46 m de lar-
geur a la base, 10,89 m en créte. Il était en magonnerie.

Le projet prévoyait de fonder le barrage au rocher.
Mais le sillon alluvial profond rempli d'alluvions per-
meéables ne permit pas de creuser des fouilles que 1'on
puisse épuiser, a cette époque. Le barrage fut alors
fondé en rive sur le rocher sain et dans le lit de la
riviéere sur des pieux battus de 6,70 m de longueur, dis-
posés en quinconce et noyeés sur 2,25 m dans la magon-
nerie du barrage.

Rien ne se passa tant que 'eau de la retenue ne
dépassa pas la moitié de la charge prévue, a cause
d’une série d’années séches. Le 30 avril 1802, les eaux
s'élevérent a 47 m et la fondation alluviale dans la partie
basse céda. Il y eut 608 morts et des dégdts matériels
considérables.

M0 Covne A, ¢ Lecons sur les grands barrages », Cours 4 | Ecole natio-
nale des ponts et chaussées, 1943,

"Y' Commission Internationale des grands barrages, « Rupture de bar-
rages, analyse statistique », Bulletin 99, 1995.
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Les causes de la rupture ne furent pas intelligibles
aux contemporains. Il s’agit d’'une rupture par renard,
conséquence d'une érosion régressive due a un gra-
dient hydraulique excessif pour ce type de terrain
constitué par un remplissage alluvial. Un tel phéno-
meéne ne fut pas explicité avant le début du xx® siécle.

Le barrage en maconnerie de |"Habra, construit en
Algérie prés d’Oran, de 1865 a 1871 (de 37 m de hau-
teur retenant 30 millions de métres cubes) se rompit en
décembre 1881 a la suite d'une crue qui entraina la
submersion du barrage a cause d'une capacité d'éva-
cuation insuffisante en le soumettant a des sollicitations
supérieures a celles pour lesquelles il avait été dimen-
sionné. Une commission mandatée par le ministére de
I’Agriculture, dont le secrétaire était Clavenad examina
les conditions de la rupture. Son rapport ne fut jamais
publié. La consultation des archives ne permet pas de
connaitre les raisons. Tout au plus comprend-on que le
probléme se limita un différend entre la société conces-
sionnaire et I'Etat dont les ingénieurs avaient fait les
études. Il fallait connaitre les responsabilités pour
déterminer qui paierait la reconstruction. L'affaire fut
donc jugée devant le Conseil d'Etat. Il y avait eu
400 morts. C'est la partie supérieure du barrage qui fut
emportée. Plusieurs années apres, a partir dun article
publié en 1887 par Clavenad, on peut comprendre de
nos jours que le mécanisme de rupture était le méme
que celui qui devait se manifester a Bouzey en 1895.
Des filtrations suspectes a travers les fondations et le
barrage s'étaient établies dés 1872, lors d’une crue et
de la mise en eau, conséquence d’une mise en exten-
sion de la fondation et du corps du barrage.

La catastrophe de Bouzey (1895) devait mettre enfin
au premier plan I'importance du role mécanique de
'eau (Fig. 4). La commission d’enquéte imputa la rup-
ture a l'existence de sous-pression créée par 'eau de la
retenue dans une fissure dans le corps du barrage qui
se développa a partir du parement amont, et dont
l'existence est la conséquence dun profil insuffisant. Il
y eut 87 morts. Le barrage de 22 m de hauteur, d'une
capacité de 7 millions de meétres cubes avait été
construit de 1878 a 1881. En 1884 un premier accident
da & un glissement sur la fondation avait conduit a un
renforcement du profil effectué de 1888 a 1889.
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Digue de Bouzey : schémas de rupture.
Bouzey dam, rupture sketches.

Le premier accident est intéressant par |'éclairage
qu’il apporte sur 'approche des techniciens quant au
fonctionnement mécanique de la fondation. L'analyse
du dossier"? des différentes réparations proposées est
a ce point de vue révélateur. Il est tenu compte explici-
tement des sous-pressions négligées dans les calculs
initiaux pour expliquer le glissement du barrage sur sa
fondation. Dans un des projets qui n’a pas été retenu, il
avait été prévu une galerie de drainage située au point
bas de la fondation.

En conclusion a sa réflexion sur ['accident de 1835,
M. Lévy (1838-1910), dans une note " 4 I’Académie des
sciences datée du 5 aott 1895, proposa, pour éviter les
dangers résultant de la sous-pression, d’établir & l’ave-
nir en amont des barrages a construire un systeme de
puits constituant un masque qui aurait pour conse-
quence d'annuler toutes sous-pressions dans le bar-
rage. Pour les ouvrages existants ou ceux qui ne pour-
raient pas étre munis du dispositif qu‘il proposait, il
énongait sa célébre condition, a savoir qu’en tout point
du parement amont du barrage la contrainte verticale
devait étre supérieure a la valeur de la pression de I'eau
de la retenue en ce méme point. Mais dans son esprit,
ceci n'était qu'un palliatif. La solution véritable consis-
tait dans 'annulation des sous-pressions comme il
'affirmait :

« Le danger spécial aux barrages de grande hauteur
tels qu'ils ont été établis jusqu‘ici, aussi bien a I'étranger
qu’‘en France, provient de la sous-pression ou pression
ascendante qu'y produit 'eau lorsque, par des fissures,
elle parvient a pénétrer dans la magonnerie sur une
étendue suffisante.

« Une augmentation méme exagérée de leurs dimen-
sions ne ferait pas complétement disparaitre ce danger.
Il est assez analogue a celui que présenterait une chau-

18 Canal de I'Est, « Projet de reprise en sous-ceuvre de la digue de
reservoir de Bouzey n D. Hauser, 26 avril 1887, relevé pi¢zométrique
novembre 1889 et déecembre 1890, Archives nationales, F/14/13056.

B Lévy M., « Quelques considérations sur la construction des grands
barrages », comptes rendus des séances de |'Académie des sclences,
T. CXXI, séance du 5 aolt 1895,

331,40

iveav de 'eav =
. lors de l'accident
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diére sans soupape de sireté, et le seul remeéde radical
consisterait, je crois, a leur donner désormais I'équiva-
lent de cet appareil.

« Parmi les moyens que I'on peut imaginer dans ce
but, jai pensé au suivant » ; suivait alors la description
du masque qu'il proposait.

Dans la suite des développements techniques dans
le cadre de l'analyse de la catastrophe, 'accent ne fut
pas mis sur le drainage. On doit noter que Lévy lui-
méme, aprés avoir souligné l'importance de la pression
de I'eau dans les fissures, s’est ensuile attaché & la
détermination des contraintes de cisaillement. Il ne
s'est guére non plus attardé sur le probleme de la pres-
sion de |'eau dans les fissures lors du procés de Bou-
zey, auquel il fut appelé pour témoigner.

Le probléme de la fondation ne fut pas traité, alors
gue les premiers ennuis observés a Bouzey en 1884
étaient la conséquence d’une stabilité insuffisante des
fondations qui avaient été diminuées par des sous-
pressions. Celles-ci résultaient de I'existence de sources
dont l'aveuglement dans la fondation du parafouille
amont avait été difficile et, en définitive, infructueux.

L’administration francgaise, par la décision ministé-
rielle du 10 mars 1896, retiendra seulement qu’il faut
éviter les fissures de traction dans les parements
amont des barrages. Elle imposera donc la condition
de non-extension sur le parement amont et, a ce titre,
la vérification de tous les barrages existants. Cette
condition était moins sévére que celle de Lévy. En
conséquence, lorsque celle-ci n’a pas pu étre vérifiée,
un certain nombre de masques de Lévy furent exécu-
tés (La Mouche, les Settons), Or la condition de non-
extension avait été recommandée des 1872 par Ran-
kine en Grande-Bretagne . En France, dans des
articles dans les Annales des ponts et chaussées,
Clavenad en 1887 et Pelletreau en 1892, avaient égale-
ment souligné les risques de |'existence de zone de
traction dans les barrages. Elle avait été considéree
comme une simple précaution et non une obligation
jusqu’en 1896 en France.

Dans la circulaire du 15 juin 1897 prescrivant les
conditions de vérifications des barrages dépendant du
ministere de |’Agriculture, on pouvait lire :

« On déterminera avec le plus grand soin ef par les
procédés qui seront jugés les plus convenables, le poids
du métre cube de la maconnerie séche.

« C’est ce poids qui servira a calculer le travail des
magonneries a vide.

« On le diminuera de 100 kg pour le calcul de la
maconnerie en charge, afin de tenir compte de I'effet
nuisible que peuvent produire les eaux qui s'infiltrent
dans la magonnerie et viennent suinter sur le parement
aval. »

En fin de la circulaire, on trouvait néanmoins :

« Cas particuliers : Les formules qui précedent sup-
posent qgue 'on n’a pas d’autre sous-pression a craindre
que celle que peuvent produire les eaux qui s’infiltrent
dans la maconnerie et viennent suinter sur le parement
aval et, s'il en était autrement, on aurait a tenir compte
des sous-pressions spéciales qui seraient susceptibles de
se produire.

4 Rankine W.J.M., « Report on masonry dams », The Engineer, vol.
33,1872

« SI, par exemple, le sol de fondation était perméable,
I'eau en mouvement qui le traverserait exercerait sur la
base du barrage une sous-pression qui ne changerait
pas le travail de la magonnerie dans le massif du bar-
rage, mais qui modifierait I'effort transmis par ce massif
au sol de fondation, et on aurait a tenir compte de cette
sous-pression pour déterminer les efforts supportés par
le sol de fondation, et s‘assurer que le barrage n'est pas
exposeé a glisser sur ce sol. »

Il v a derriére cette formulation toujours 'idée
qu’une fondation impermeéable empéche les sous pres-
sions de se développer alors qu'une fondation per-
meable est le siege de sous-pressions. Cetie idée était
partagée par tous les ingénieurs a 'époque.

On peut lire par exemple dans le rapport du
20juillet 1895 de la Commission spéciale du ministére
des Travaux publics sur la rupture du barrage de Bou-
zey "),

« Effets d’une sous-pression a la base du mur.

« Les calculs qui précédent supposent que l'eau ne
pénétre pas dans le sol de fondation et dans la magon-
nerie.

w Mais il peut n’en étre pas ainsi et, si le sol de fonda-
tion est perméable, I'eau qui le traversera, exercera sur
la base du mur une sous-pression qui aura son point
d'application en k. »

Et en rappel de l'accident de 1884, on lit dans le
méme rapport :

« La Commission (celle de 1884) a reconnu... et que
I'accident devait étre uniquement imputé a la nature du
terrain et principalement aux sous-pressions résultant
de la perméabilité du sol de fondation. »

L’idée de s’opposer en force aux effets de 'eau
demeurait fit-ce de fagon inconsciente. L'existence de
"écoulement de I'eau au contact du corps du barrage
et de sa fondation en rocher quelle que fut I'imperméa-
bilité, n’était toujours pas admise avec la conséquence
des sous-pressions induites sur I"équilibre du corps du
barrage.

Les enseignements a tirer des deux accidents de la
digue de Bouzey n'étaient pas complets, et ceux des
autres accidents plus ou moins occultés. Ce n’est
qu’avec le temps qui apportera de nouvelles observa-
tions que toutes les legons seront tirées.

Le drainage des fondations
de barrage en maconnerie

Les Anglais conslruisirent le barrage en magonne-
rie de Vyrnwy "%, de 1882 a 1890, pour I'alimentation en
eau de Liverpool, Celui-ci avait une capacité de 55 mil-
lions de métres cubes et une hauteur de 49,10 m au-
dessus des fondations.

" ¢« Rupture de la digue de Bouzey », rapport de la Commission spé-
ciale du ministére des Travaux publics, Archives nationales,
F.14/14537.

" Davidson 1., « Georges Deacon (1843-1909) and the Vyrnwy works v,
Transactions, Newcomen Society, vol. 59, 1987-1988.
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Au cours des études, le profil du barrage fut épaissi.
Il avait été initialement dessiné en référence aux cri-
téres francais qui admettaient alors encore des trac-
tions. En 1872, Rankine avait insisté sur la nécessité
(u'aucune contrainte de traction ne se développe. En
1881, alors que les plans étajent terminés, le barrage de
I'Habra se rompait a la suite d'une surcharge due & la
surélévation du niveau de la retenue résultant d'une
capacité insuffisante de I"évacuateur qui provoqua la
submersion ce la créte.

Hawskley, ingénieur conseil du barrage associé
Georges Deacon, (1843-1909) maitre d’ouvrage, aurait
été informé du mécanisme de rupture de I'Habra et de
I'importance de la sous-pression par ses relations en
France. Mais la liaison reste encore a prouver. Les his-
toriens anglais n’ont pas d’élements précis sur les
contacts qui auraient eu lieu. Deacon, plus au fait
qu'Hawskley des problémes des barrages en béton,
proposa d'annuler les sous-pressions par un réseau de
drains verticaux dans la fondation, reliés & une galerie
située au niveau des eaux a l'aval. Pour les calculs de
stabilité, il retint une hypothése de répartition des sous-
pressions tout a fait convenable. La figure 5 montre les
diagrammes correspondants. A titre de comparaison,
on a rassemblé les hypotheéses utilisées par les proje-
teurs des barrages en maconnerie au cours du XIx®
siécle. Un croquis rappelle le calcul de Bonnetat de
1838 qui fut celui appliqué au barrage de Gileppe.
Enfin, on a indiqué les hypothéses prises en compte de
nos jours. Il semble que la démarche du projeteur de
Vyrnwy n’ait pas été comprise, aussi bien en Angle-

GROSBOIS 1838

LE FURENS 1866

terre qu‘a I'étranger. Dumas, dans ses articles dans le
Génie civil de 1892, consacrés a ce barrage, ne parle pas
du systéeme de drainage, pas plus que dans sa grande
étude sur les barrages réservoirs de 1895.

C’est au seul corps du barrage que s’intéressérent
Pelletreau et Bellet dans 'esprit défini par Lévy, ¢’est-a-
dire le drainage de fissures sur le parement amont.

Les Allemands s'appuyérent sur les rapports de la
catastrophe de Bouzey pour modifier la conception du
barrage d'Alfeld (1883-1888) en y adossant, en 1897,
une recharge en enrochements a l'aval. Mais ces der-
niers, en 1883, avaient déja tenu compte d'une sous-
pression sous la fondation variant dans le plan d'un
joint horizontal de facon linéaire de "amont vers 1‘aval
(Fig. 5). Ce ne fut publié qu’en 18897, L'idée était dans
l'air. Les Belges avaient calculé le barrage de Gileppe
(1875) en tenant compte d'une hypothése excessive en
supposant une sous-pression uniforme égale a la
charge de la retenue sous toute la fondation du bar-
rage, comme l'avait admis Bonnetat en 1838 comme
hypothése extréme.

En Allemagne avec Q. Intze (1843-1904), on trouve un
nouvel exemple de rideau de drainage dans le corps du
barrage de Urft, bati de 1901 a4 1904, puis en Australie
avec le barrage de Cataract (1902-1907) et aux Etats-Unis
avec le barrage d'Olive Bridge a Ashokan (1908-1914).

7 Fecht H., Anlage von Stauweihern in den Vosgesen, Bau des Stau-
weihers im Alfeld, Zeitschrift Bawesem, Verlag von Ernst & Korn, Ber-
lin, 1889.

GILEPPE 1875
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Ligne de drainage

‘Ae.5 Evolution des hypothéses de pression de I'eau, u, a 'interface du corps du barrage et de la fondation.
Various assumptions of water pressure, u, along dam and foundation interface.
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Enfin, les fondations du barrage d’Elephant Butte
(1902-1916) et d’Arrow Rock (1912-1916), encore aux
Etats-Unis, sont drainées par un rideau de forages ver-
ticaux,

Le barrage d’Eguzon, construit de 1920 4 1924, sera
le premier en France, réalisé avec un rideau de drai-
nage. La circulaire ministérielle de 1923 prendra plei-
nement en compte le probléme des sous-pressions
avec des commentaires extrémement détaillés, en
reprenant les termes mémes de Lévy sur la nécessité
d’annuler les sous-pressions.

Le texte ministériel faisait référence aux barrages
ameéricains, cités plus haut, qu’avait visités une mission
francaise.

Toutefois Wegman, dans I'édition de 1928 de son
traité The design and construction of dams (p. 50), tout
en recommandant le drainage du corps du barrage et
des fondations, posait la question de 'efficacité de tels
dispositifs. Ce n’était que la suite de longues discus-
sions, dont la revue The Engineer s’était fait I'écho
trente ans plus tot, en 1895. Au siége de 'ASCE 4 New
York, au cours d’une réunion, il avait été affirmé que
les ruptures des barrages de Puentes, |'Habra et Bou-
zey n'étaient pas dues a des erreurs de conception mais
a des fautes d’exécution. La prise en compte d'une
sous-pression au contact barrage fondation rencontrait
beaucoup de réticences de la part des membres pré-
sents qui ne croyaient pas a la réalité physique du phé-
nomene, lorsque le contact était bien assure. Il faudra
encore de nombreuses mesures pour que l'évidence
s'impose.

La notion de pression interstitielle
dans les sols

I avait fallu plusieurs accidents, une rupture et des
dizaines d'années de réflexion, pour que soit plus ou
moins bien accepté le concept d’'une rupture sur un
plan horizontal le long duquel la résistance au cisaille-
ment soit réduite par la pression de I'eau qui s’écoule
entre le corps du barrage et la fondation. Il faudra
encore longtemps pour que ce concept soit étencdu aux
milieux fissurés en général. Pour les milieux plus conti-
nus comme les sols, les choses n'étaient pas aussi avan-
cées, malgré de nombreux accidents de talus dans les
barrages en terre, qui heureusement n'avaient pas
abouti a la rupture des ouvrages, du moins en France.
La voie ouverte par Collin n'avait pas été explorée.

Dans le courant des années 20, peu avant que Ter-
zaghi ne publiat ses travaux sur la consolidation des
argiles, les plus hautes autorités techniques de 1'admi-
nistration frangaise se penchaient sur un cas de rupture
qui s’inscrivait dans ce que 'un de ses représentants
appelait le long martyrologue des digues francaises.

La lecture des analyses et discussions a ce sujet"®
montre que, si I'on avait la conscience exacte de
I'influence de la pente des talus, de la nature des terres,
du retrait, on était incapable de remonter aux causes
premiéres en l'absence d'une théorie sur un méca-

"8 Archives de la DDE de la Cote-d'Or, « Contre-barrage de Grosbuois,
correspondance Frontard-Galliot, 1922 », rapport de commission au
Conseil général des ponts et chaussées, séance du 15 juin 1922.

nisme de déformation et de rupture qui prenait en
compte tous les parametres et, en particulier, I'effet de
'eau. Bien plus, certaine idée fausse demeurait dans
'esprit des techniciens comme celle de I'impermeéabi-
lité absolue d'un corroi argileux « égale a celle d’une
feuille de métal ». Ce n'était que I"équivalent de celle qui
prévalait pour les fondations de barrages établis sur le
rocher considéré comme imperméable. Frontard (1884-
1962) qui, depuis la rupture du barrage de Charmes "
sentait le role mécanique de la pression de 1'eau, envi-
sageait alors de faire des petits forages dans le corroi
d’une digue pour vérifier qu'un niveau d‘eau pouvait
s’y établir et se faire comprendre de ses contradicteurs.
Quatre-vingts ans aprés le travail de Collin, les idées
n‘avaient que trés peu évolué.

En méme temps qu'il montrait I'importance de la
cohésion et des caractéristicues « élastiques » des sols,
Terzaghi® établissait que les sollicitations extérieures
qui s’exercent sur un massif saturé d’eau se répartis-
saient entre le squelette ou ensemble des grains consti-
tuant la partie solide du sol, et I'eau ou pression inter-
stitielle. Seul le squelette constitué par les grains
présente une résistance mécanique ou résistance au
cisaillement pour équilibrer les sollicitations exté-
rieures. Cette résistance sera d’autant plus réduite que
la pression de 'eau sera plus élevée. Ce principe unifi-
cateur permit alors un développement sans précédent
de la géotechnique. Il fut énoncé explicitement en 1923
en relation avec le phénomeéne de la consolidation de
I'argile. Le livre de Terzaghi, Erdbaumechanik, fondait
la mécanique des sols comme une discipline & part
entiere du génie civil.

La méthode de travail de Terzaghi mérite d’étre sou-
lignée. En 1927 il écrivait "

« Les problémes de fondations sont toujours tels
qu’une approche strictement théorique et mathématique
sera toujours impossible. La seule facon de les résoudre
avec efficacité consiste tout d’abord & découvrir ce qui
s’est passé dans des cas analogues, ensuite le type de sol
concerné, et finalement, pourquoi les opérations ont
conduit a certains résultats. En accumulant systémati-
quement un tel savoir, les données empiriques étant
bien définies par une reconnaissance correcte des sols,
le calcul des fondations pourrait se développer sous la
forme d’une science semi-empirique.

« ... L'essentiel de ce travail, I'accumulation systéma-
tique de résultats empiriques, reste a faire. »

C'était une démarche identique a celle qu’avait sui-
vie Collin, et elle allait étre menée sinon & son terme,
du moins suffisamment loin pour que des progrés trés
importants puissent étre enregistrés, dans les décen-
nies qui suivirent.

"% Frontard J. « Notice sur l'accident de la digue de Charmes »,
Annales des ponts ¢t chaussées, vol. 23, 1914

120 Skempton AW., Terzaghi’s discovery of effective stress, From
theory to practice in soils mechanics (ed. Bjerrum, Casagrande, Skemp-
ton), New York, 1. Wiley, 1960,

1! Terzaghi K., w La science des fondations. Son état actuel, son ave-
nir», communication a la Société des ingénieurs civils ameéricains,
Technique des travaux vol. 4, vol. 5, 1929, traduction des Proceedings
ASCE, vol. 53 et 55, 1929.
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Génie civil et méthodologie

L’apport de Terzaghi permettait de comprendre
enfin que 'imperméabilité d’un milieu qui n’était tou-
jours que relative, n'excluait pas 'existence de pression
dans les pores de ce milieu, et la diminution en consé-
quence de sa résistance.

La vision subjective qui semblée ne pas manquer de
bon sens, il n'y a de sous-pression que la ol I'eau cir-
cule, avait égaré les esprits. C'était le cas de Beaude-
moulin qui s'imaginait que la barriére imperméable
résultant de la migration des particules fines dans les
alluvions stoppait tout écoulement. De Grosbois a Bou-
zey, ¢'était la croyance qu’une béche suffisamment pro-
fonde atteignant un substratum imperméable coupait
toute communication et donc empéchait le développe-
ment de sous-pressions a |"aval.

Les ingénieurs étaient conscients de la nécessité de
comprendre pour aller de 1'avant. Le nombre et la
conségquence des accidents sont la pour rappeler le
cout de I'ignorance.

Mais le probléme de |'écoulement de 'eau dans les
sols et de ses effets, mettait en jeu des connaissances
scientifiques relevant de la mécanique des fluides, de
la mécanique des milieux continus dont la théorie de
1'élasticité, mais aussi les mécanismes de la rupture et
les lois de comportement des matériaux avant la rup-
ture.

Il requérait des connaissances pratiques de la fabri-
cation des matériaux en usine ou en place, des moyens
pour la détermination de leur propriété, pour la recon-
naissance des sols et roches de fondations, des instru-
ments pour le recueil de données d’observations et de
mesure du comportement des ouvrages, toutes choses
qui n’existaient pas ou qui en étaient a leurs balbutie-
ments.

Les travaux de barrage au XIx© siécle, comparés a
ceux entrepris dans les ports ou pour les chemins de
fer, ont été modestes. On a construit en moyenne un
grand barrage tous les trois ans en France, qui était le
pays qui en totalisait le plus grand nombre en Europe a
la fin du x1x¢siécle derriere I’Angleterre. Ceci n'est pas
la moindre des raisons de la lenteur des progres.

La construction d’'un modéle explicatif devant se
faire a partir d'une observation rigoureuse des phéno-
meénes naturels, Dubuat, le pére de 'hydraulique, écri-
vait, en 1786, dans la préface de la premiére édition de
son traité d’hydraulique :

« Nous raisonnons juste quand nous n’appliquons a
un sujet que les idées qui sont prises dans la nature des
choses ; mais on donne au contraire dans toutes sortes
d’erreurs, quand on se préoccupe en voulant conclure
avant de raisonner, raisonner avant de connaitre, et
connaitre avant d'avoir examiné. »

Les progres, disait-il encore seraient alors fonction
du soin apporté a observer, pour autant que la mesure
des phénomenes soit faite a I’échelle nécessaire. Collin
faisait écho a Dubuat dans la préface de son ouvrage
sur les glissements, en écrivant soixante ans plus tard :

« La nécessité de reconstituer sur d’autres bases, la
théorie du mouvement des terres étant admise, nous
trouvons devant nous deux routes pour nous conduire
au but : la méthode syllogistique et la méthode induc-
tive. Nous n’avons point hésité a nous engager dans la
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seconde. C'est comme personne ne l'ignore et nonobs-
tant les prétentions contraires de 'Ecole cartésienne, a
la méthode expérimentale que I'on doit les immenses
progres dans 'étude des phénoménes naturels, les
découvertes de Galilée, de Torricelli, de Newton et de
leurs Successeurs,..

« C'est par l'association de I'Induction et du syllo-
gisme que la science peut prospérer : I'exclusion de la
méthode expérimentale, qui semble décrétée par
quelques géométres n‘aboutirait qu‘a la propagation de
l'erreur, »

En avance sur la méthodologie qui sera préconisée
par Terzaghi, Collin annongait un travail long et labo-
rieux :

« Nous devons en terminant, prévenir les lecteurs
qu'ils trouveront dans ce mémoire tout ce qu’ils y cher-
cheront, c’est-a-dire, une théorie basée sur ces nou-
veaux principes. Avant d’arriver & ce résultat, il faudra
faire faire des expériences nombreuses et surtout preé-
cises pour déterminer la loi des variations d’une force
que l'on a négligée jusqu’ici, la cohésion. »

Les praticiens rencontraient de multiples difficultés:
absence d’outils théoriques, manque de mesures,
échelle des temps des phénoménes a observer trées
étendue, réticence devant la méthodologie a suivre. Les
premiers laboratoires d’essais des matériaux ne furent
pas créés avant 1850.

Ceci explique les pertes de mémoire, les fausses
interprétations, les rapprochements qui ne furent pas
faits. Ce ne sont pas pourtant les monographies sur les
ouvrages qui manguaient. Les conditions d’exécution,
leurs incidents et le comportement en service ont été
rapportés souvent de fagon tres détaillée. Mais sans
théorie d’ensemble et sans mesures fiables, la mémoire
ne retient que des faits anecdotiques.

Coulomb, Prony, Beaudemoulin, Collin avaient
implicitement posé le probléme des effets mécaniques
internes de 'eau. Lorsque Minard décrit 'action de la
pression de I'eau dans une fondation de marne fissurée
a la suite du calcul de Bonnetat et des questions posées
par le comportement de Grosbois, on s’attend a une
poursuite de la réflexion. Les publications de Beaude-
moulin des années 1830 avaient apporté des éléments
fondamentaux de réflexion. En 1853, le probléme de la
stabilité d'un barrage, jusque-la posé en terme de cal-
cul a la rupture, dans lequel la sous-pression de 'eau
avait tout naturellement sa place, appliquée aux limites
du corps rigide dont on vérifiait I'équilibre, devient un
probléme ou I'eau est réduite a I'expression de sa resul-
tante sur le parement amont du barrage, dans lequel on
calcule le niveau de contrainte en référence a une valeur
considérée comme admissible.

Cette vision élasticienne est réductrice. L'eau n’existe
alors que comme un fluide qu'il faut contenir : étouffe-
ment des sources, obturation des fissures dans le rocher
de fondations en amont du mur du barrage. Le dévelop-
pement des ciments, a partir de Vicat, conduisait a croire
que I'on possédait les moyens de fabriquer un matériau
a la fois imperméable et résistant a la traction.

Mais c¢’était oublier les deux termes du probléme,
pression et débit. A force de réduire le débit, on faisait
monter la pression et pas forcément la ou il fallait.

Toutes les réflexions et efforts se sont concentreés
sur "objet le plus facile a modéliser et donc @ maitriser,
le barrage en magonnerie, parce que fait de la main de
I'homme.



Dans le domaine des fondations tout particuliére-
ment, l'ingénieur doit observer avant d’agir, et vérifier
ensuite, au fur et @ mesure, les effets de son action,
comme le préconisait Dubuat. Cette démarche constitue
d‘ailleurs, de nos jours, une des méthodes de conception
dans le domaine géotechnicque appliqué au génie civil.

Le modele explicatif, fruit de 'observation, est sou-
mis ensuite a l'épreuve de l'expérience par des mesures
continues sur l'ouvrage réalisé. 1l faut étre patient et
prudent, car l'accident peut survenir des dizaines
d’années apreés l'erreur. Des années de suivi sont
nécessaires pour comprendre les mécanismes de com-
portement d'un ouvrage. Le temps est un parametre,
dont on ne connait pas a priori le poids.

Pour progresser dans la maitrise des sciences de la
nature, c’est l'esprit de finesse défini par Pascal qui
compte avant I'esprit de géomeétrie. L.'opposition entre
Poncelet et Collin est & ce titre exemplaire. Ce fut le
défaut d'une certaine formation frangaise lié a une trop
grande pratique des mathématiques, que les Anglais,
par exemple, ne manquérent pas de faire remarquer,
spécialement lors des accidents.

Tout dans un barrage, en effet, ne se calcule pas. On
vérifie sa stabilité en imaginant des modes possibles de
déformation et de rupture. Cette vérification ne vaut
que par les hypothéses, sur les données géologiques,
géotechniques, hydrologicues, et par la modélisation
mécanique retenue, fruit du raisonnement et de l'expé-
rience.

L. Giuliani, en 1973, analysant cette méthodologie
trés particuliére, en un domaine ol l'expérimentation
préalable est impossible, en montrait la difficulte % ;

« On en saisit aussitot la limite ; si I'on ne trouve que
ce que l'on cherche, si l'on ne cherche que ce que I'on
soupconne, sil'on ne soupgonne que ce que I'on sait déja,
le moment doit venir ou, a défaut d’expérience déja faite,
seul I'événement peut instruire... Il ne faudrait pas
conclure que la technique des constructions ne fait de pas
décisifs gqu’a coup de catastrophes. Heureusement, les
semonces de la Nature ne sont le plus souvent que des
annonces détectées par de fines mesures, les accidents
ne sont que des incidents, pergus des seuls techniciens,
sans conséquence pour les personnes et les hiens. »

Les techniques d'auscultation répondent au souci de
mieux entendre les semonces de la Nature qui passérent
inapercues a 'Habra comme & Bouzey. Elles étaient rudi-
mentaires au XIx® siecle. Mais le barrage de Grosbois fut
I'objet d’un suivi topographique dés 1853. L'auscultation
avec l'instrumentation, qui lui est associée, est, de nos
Jjours, un des outils majeurs du controle de la sécurité des
grandes infrastructures de génie civil, et un des moyens
d’une connaissance toujours plus fine des structures.

Dans ces conditions, la diffusion de 'expérience
apparait a la fois comme une nécessité et une obligation.
Le champ d’activité est étroit, I'échange entre tous les
acteurs doit se faire bien au-dela de toutes les frontiéres.
En France, la pratique s’est établie spontanément,
d’abord de fagon empirique par l'envoi de nombreuses
missions en Angleterre et aux Etats-Unis au début du
XIxe siecle. Apres 1880, de fagon de plus en plus institu-
tionnelle, avec les congres organisés par les sociétés
savantes, les échanges se firent encore plus frécuents.

2 Giuliani L., « Technique et morale », Symposium national, sol et
sous-sol et sécurité des constructions, organisé par le BRGM, le
CFMS et le CFGI, 1973,

Parallelement, les publications techniques se multi-
pliaient. La revue du Génie civil fut fondée en 1880. Le
nombre des périodiques regues a la bibliothéque de
I'Ecole des ponts et chaussées s’élevait 4 12 en 1840, 32
en 1860, 50 en 1880, 97 en 1900 soit un doublement entre
1880 et 1900, dont 30 % de publications étrangeres.

Mais le risque de perdre le bénéfice des lecons de
I'expérience n’est pas évité pour autant. Il ne suffit pas
qu'un homme ait compris. La compréhension doit étre
celle de toute une communauté technique, afin que
toutes les pratiques soient modifiées en conséquence.
Des décennies peuvent étre alors nécessaires pour pro-
gresser. Les débats auxquels ont donné lieu la catas-
trophe de Bouzey montrent toute la difficulté a com-
prendre, alors que les moyens d’'informations, a la fin
du siécle, étaient déja trés développés.

L'oubli jusqu'a nos jours, dans lequel sont tombés
les travaux ou analyses de Collin, Bonnétat, Beaude-
moulin, ou la lecture incompléte de Lévy montrent toute
la difficulté d’une communauté technique a faire sienne
'expérience de ses membres et & en garder la mémoire.

Le Conseil général des ponts et chaussées qui jouait
un role trés efficace dans la diffusion de la connais-
sance technique au XIx¢ siecle, n’a pas réussi dans un
domaine qui relevait aussi des mentalités.

Conclusion

La complexité du modeéle polyphasique & élaborer,
exigeait que des progres dans des domaines connexes
fussent accomplis en paralléle, comme cela est de regle
dans I'évolution de tout systéme technique.

La réféerence aux données de |'observation était le
fondement et la condition de toute avanceée. Ceci ne fut
pas admis autant qu'il aurait fallu. Les observations sur
le comportement des ouvrages existants, réalisées seu-
lement a quelques dizaines d'exemplaires en Europe au
Xi1x¢siecle, furent difficiles a faire, & réunir et a trans-
mettre. L'analyse des accidents, forme extréme de
pathologie, ne fut pas forcément plus porteuse d'ensei-
gnements que celle des mesures recueillies patiem-
ment sur de longues périodes.

La difficulté a accepter les faits a travers des mesures
souvent disparates, par une partie significative de la
communauté technique, et les pertes de mémoire furent
quelques-unes des raisons du frein au développement
des connaissances. L'obligation de se référer a |'obser-
vation des ouvrages reste une legon toujours actuelle.

L'auteur tient a remercier tout particulierement J. Biarez, profes-
seur de mécanique des sols & I'Ecole centrale de Paris et S. Benoit,
professeur agrégé a l'université d'Evry, pour les nombreuses sug-
gestions et remarques qu'ils lui ont faites au cours de 1’élaboration
de cet article;

NDLA : Les références infra-paginales ne concer-
nent quune faible partie de celles qui ont servi pour la
rédaction de cet article et que 'on pourra retrouver,
dans une thése consacrée aux barrages réservoirs en
France de 1750 & 1920, qui sera soutenue a Paris I, fin
1999 début 2000.
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Calcul en éléements finis
des deformations

des sols non saturés :
équations et exemples

M, WONE @ | Cet article présente un modéle num_érique en éléments
J.-P. MAGNAN £ | finis construit sur la base des équations de la
Ca i a consolidation des sols élastoplastiques non satureés. Ce
Laboratoire Central g modéle a été programmé dans le code de calcul CESAR-
des Ponts et Chaussées LCPC.

Les équations du modele tiennent compte de I'interaction
des déformations du squelette, des écoulements de 1'eau
et de l'air ainsi que des mouvements de l'air dissous dans
I'eau. La résolution numérique de ces équations associe la
méthode des éléments finis pour discrétiser I'espace et
un schéma d’intégration implicite pour discrétiser le
temps. Les déformations du squelette sont décrites selon
I"'approche des variables indépendantes,

Deux applications sont décrites, a un tube épais en
condition axisymétrique et a un massif de sol en
déformation plane.

58, boulevard Lefebvre
75732 Paris Cedex 15

Finite element analysis
of the deformations of unsaturated
solls: equations and exemples

This paper describes a finite element numerical model derived
|[| from the basic equations of elastoplasticity and consolidation of
unsaturated soils. The model was implemented in the finite
element program CESAR-LCPC.

The equations of the model account for the interaction of the
deformation of the soil skeleton, of the flow of water and air and
of the movement of the air dissolved in the pore water, The
numerical solution of these equations is based on the finite
element method for space discretisation and on an implicit
method for time discretisation. The deformations of the soil
skeleton are described within the framework of the independent
variable approach.

Two applications of this mode! to an axisymmetric problem
(thick tube) and to a plane strain problem (2-D consolidation of a
© soil mass) are presented.

Abstract

——a
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Introduction

La modélisation du comportement mécanique des
sols non saturés ne fait pas I'objet d’un consensus
parmi les spécialistes de la géotechnique. L'extension
de la notion de contraintes effectives, telle qu’elle a été
proposée par Bishop (1961) pour servir de cadre a la
description des sols, a fait 'objet de différentes cri-
tiques, souvent étayées par des résultats expérimentaux
obtenus en laboratoire (Jennings et Burland, 1962 ;
Matyas et Radakrishna, 1968 ; Fredlund et Morgens-
tern, 1976). D'autres approches, comme celles d’Alonso
et al. (1988, 1990), ou de Fredlund (1989) semblent
apporter une réponse plus compléte et mieux décrire
la réalité par une modélisation physique avec deux
champs de contraintes indépendants.

Différents modeles théoriques et numeériques basés
sur les modeles physiques en contraintes effectives ou en
variables indépendantes sont apparus depuis une dizaine
d’années, comme ceux d’Alonso et al. (1988), de Nanda
(1989), de Gens et al. (1995) et de Gatmiri et al. (1995).

L’étude présentée dans cet article a été réalisée au
moyen du code de calcul en éléments finis CESAR-
LCPC et a cherché a appliquer & la programmation des
équations des sols non saturés la méme démarche sys-
tématique que pour les calculs relatifs aux sols saturés,
Pour décrire le comportement des sols non saturés,
nous avons utilisé une formulation couplée et un com-
portement élastoplastique avec écrouissage du sque-
lette du sol, qui permet de prendre en compte 'irréver-
sibilité des déformations.

Cet article rappelle les équations qui représentent le
comportement élémentaire des sols non saturés, décrit
les étapes de leur transformation en équations matri-
cielles adaptées a leur résolution par la méthode des élé-
ments finis, puis présente quelques résultats de calcul.

Hypothéses et définitions

La représentation mécanique que nous avons adop-
tée pour la modélisation numérique des sols non satu-
rés repose sur la superposition de trois milieux conti-
nus, qui couvrent chacun l'ensemble de |'espace
occupé par le sol :

—le milieu global (sans distinguer de phases : on admet
que les modifications de la composition de ce milieu tri-
phasé par suite des mouvements de 'eau et de I'air ont
un effet négligeable sur ses propriétés physiques et
mécaniques, ¢'est-a-dire que 'on peut définir une loi
de comportement & partir de son état initial) ;

— le milieu continu « air » et le milieu continu « eau »
(ces deux milieux peuvent se déplacer I'un par rapport
a l'autre a l'intérieur du milieu global et en sortir ou y
entrer).

Champs de contraintes

Trois champs de contraintes sont définis respecti-
vement dans le milieu global, I'eau et I'air : la contrainte
totale o, la pression de l'eau p et la pression de 'air p,.
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Les conventions de signe utilisées dans les équa-
tions sont des conventions « mixtes » : contraintes
totales négatives en compression, pressions d’eau et
d’air positives en compression.

Pour le calcul, les pressions d’eau et d’air sont
remplacées par les charges d’eau h et d'air h, défi-
nies, selon les habitudes de la mécanique des sols,
par:

h :K‘L+z et ha:35—+z

Y\\ YFI

w

davec:

Y., : poids volumique de l'eau ;
Y, : poids volumique de 'air ;
z : altitude par rapport a un repére fixe.

Le champ de contraintes du milieu global dépend
directement de la pesanteur et des conditions aux limites
et, indirectement, de la loi de comportement et des autres
conditions aux limites. Le champ associé a la pression de
l'eau (respectivemnent, a la pression de 1'air) dépend direc-
tement de la pesanteur et des conditions aux limites sur
la charge d’'eau (respectivement, la charge de l'air) et,
indirectement, de la loi de comportement du matériau
global et des autres conditions aux limites.

T
Champs de déplacements et de déformations

Trois champs de déplacements, auxquels sont asso-
ciés trois champs de déformations, sont utilisés pour
décrire I'état du sol non saturé :

—un champ de déplacements associé au milieu continu

global ou « champ principal », noté u;
—un champ de déplacements associé a |'eau, noté i ;
— un champ de déplacements associe a lair, noté ..

Au champ de déplacements principal U est associé
le champ de déformations totales du milieu global . Le
champ de déplacements associé a |'eau est utilisé sous
la forme du vecteur des vitesses moyennes d’écoule-
ment de 1'eau v,, et sous la forme d'un scalaire égal au

flux d’eau sortant d’un volume unitaire, div v, (et de
méme pour les déplacements associés a l'air: v, et
div v, ).

Les déformations totales € sonl négatives en

contraction, et les flux sont positifs quand ils sortent du
volume élémentaire.

Comportement mécanique

On suppose que les déformations du milieu peuvent
étre induites par une variation de la contrainte totale
(6+p,) et/ou de la succion (p,—p,_ ), considérées comme
variables indépendantes. La loi de comportement est
de type élastoplastique avec écrouissage. Elle est
décrite dans cet article avec les équations proposées
par Alonso et al. (1990), mais peut étre transformée
aisément pour accueillir d’autres formes de lois élasto-
plastiques avec ou sans écrouissage.

Les contraintes et les déformations doivent satis-
faire simultanément les équations d’équilibre et la loi
de comportement.




Equations d'équilibre
oy | +F =0

avec :

o, : tenseur des contraintes totales ;

F, : forces volumiques.

Loi de comportement du milieu global
(Alonso et al., 1990)

Cette loi de comportement est écrite sous la forme
incrémentale :

CIU” = Dgpklcls:kI +(F,-1)dp,§, + chphﬂis
avec:
Dép : matrice de souplesse du milieu global relative aux
variations de Oy +Pad
de,, : incrément du tenseur des deformations (du milieu
global) ;
Fc = Dest £
D, : matrice de souplesse du milieu global relative aux
variations de (p, - p, )

8, : symbole de Kronecker ;
dp, : incrément de pression d'air ;
dp,, : incrément de pression d’eau.

Ecoulements de I'eau et de l'air
dans le milieu poreux

L’eau et l'air se déplacent dans 'espace occupé par
le milieu global en respectant, d’une part, des lois de
conservation de la masse et, d'autre part, des lois
reliant les vitesses moyennes d’écoulement aux gra-
dients de charge (loi de Darcy pour chaque phase). Ces
vitesses moyennes désignent les vitesses relatives des
fluides par rapport au solide, comme si tout I'espace
(solide+pores) leur était offert.

PR ||
Equation de conservation de la masse d'eau

o x -
-8—{(|3Wr15r )+div(p,V,)=0

avec:

p,, : masse volumique de l'eau ;

n : porosité du massif ;

V,, : vitesse moyenne d’écoulement de l'eau ;

S, : degré de saturation en eau, qui dépend des pres-
sions d’eau et d'air et de 9 . On a adopté pour décrire
cette dépendance la relation utilisée par Matyas et
Radakrishna (1968) et reprise par Alonso et al. (1988) :

Sr = Sru B [as +bs(cij +p36ij)”1 ‘exp[_cs(pa —Pw )]]
avec :
S, : degré de saturation initial ;
a, b, c_: constantes.

ot g
Equation de conservation de la masse d'air

g[pan[‘l—S,. +HS, )] +div]p, (9, + HY,,)]=0

avec:
p, : masse volumicque de l'air ;

H : coefficient de solubilité de I'air dans I'eau ou coeffi-
cient de Henry (H = 0,02) ;

Vv, : vitesse moyenne d’écoulement de air.

£ Al
Loi de Darcy pour I'eau

La loi de Darcy s'écrit :
Ve =k grad h,,

avec :

h_ : charge hydraulique;
Ky : tenseur des coefficients de perméabilité & I'eau (les

coefficients de perméabilité dépendent de fagon géné-
rale de l'indice des vides ou de la porosité, du degré de
saturation, de la température et de la nature du fluide).

La fonction adoptée pour décrire les variations des
coefficients de perméabilité a 'eau est la méme que
celle utilisée par Alonso et al. (1988), Nanda (1989) et
Abida (1992) :

3
S -S
k = '10(!5 r 'y
w: =8 [1-SJ

avec :

a, o : constantes ;

e : indice des vides ;

S, : degre de saturation ;

S,, : degre de saturation residuel.

Loi de Darcy pour l'air

On admet que 1'écoulement de l'air est également
régi par la loi de Darcy (Yoshimi, 1969) :

V= —&graa h,

avec: Kq
Iair.
La fonction décrivant les variations des coefficients

de perméabilité a I'air est celle utilisée par Alonso et al.
(1988), Nanda (1989) et Abida (1992) :

K, = b—:i—[e(*l -s)[

: tenseur des coefficients de perméabilité a

avec :

b, ¢ : constantes adimensionnelles ;
Y, : poids volumique de Iair ;

1, : viscosité de l'air ;

e : indice des vides. ;] 9
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Conditions aux limites

Les conditions aux limites imposées aux inconnues
(déplacements et pressions) sont des déplacements ou
forces imposés au milieu global, des flux ou des
charges d’eau imposés pour l'eau et des flux ou des
charges d’air imposés pour l'air.

B
Conditions initiales

Dans les calculs de comportement des milieux
poreux non saturés, il est souvent difficile d'imaginer
I'état initial. En effet, les distributions des contraintes
totales, des charges d'eau et des charges d’air doivent
étre en equilibre compte tenu de la répartition des
phases dans l'espace (indice des vides et degré de satu-
ration), si I’on veut que les résultats des calculs ne com-
binent pas 1'effet de I'évolution spontanée de 1'état ini-
tial et I'effet du chargement.

Pour définir un état initial en écuilibre, nous avons

appliqué une procédure qui consiste a calculer |'état
initial de la maniére suivante :
— on effectue & partir d'un état initial estimé mais pas
nécessairement en équilibre un premier calcul avec
pour seul chargement mécanique le poids du massif de
sol, jusqu’a stabilisation des charges d’eau et d‘air et
des contraintes ;

—on prend les résultats de ce calcul comme état initial
des calculs ultérieurs en annulant les déplacements.

Choix d'un principe variationnel

Le passage des équations précédentes a une formu-
lation variationnelle permettant d’associer la solution
cherchée (un état d’équilibre local) a un extrémum
d’une fonctionnelle (minimum ou maximum) n’est pas
une opération classique dans le cas des milieux tripha-
siques.

La procédure que nous avons adoptée comporte
deux étapes :

* Dans la premiére étape, on fige 'état des fluides et on
se préoccupe de trouver l'état d’équilibre du milieu glo-
bal en minimisant son énergie potentielle, ¢’est-a-dire
que l'on écrit un « principe des travaux virtuels » dans
lequel le travail interne (déduit de la loi de comporte-
ment) est équilibré par le travail des forces externes
(forces de pesanteur et forces de surfaces, c’est-a-dire
pressions totales) :

Iy0,8e,dQ - | FdudQ - |, TdudS, =0

Cette intégrale correspond au travail de la
contrainte totale. Le champ de contrainte ¢ est défini
sur le milieu global et correspond & €.

e Dans la seconde étape, on s'occupe des équations
d’écoulement et on écrit des équations correspondant
aux bilans globaux des mouvements des masses fluides
(eau et air) présentes dans le sol, compte tenu de l'écou-
lement, de la compressibilité des fluides, des variations
du degré de saturation et des variations des volumes
des pores :
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— pour l'eau :
I,a,nS.p,dp,dQ+Ip, nS 8p, d—-[p S 8 ¢ 8p,dQ-

I(J divi:pwkwgrad[% +* Z}Spwdg B j5¢w ¢W6pwd5$w =0
— pour lair :
Joa,n(1-S,+H S )p,8p,dQ+],p,n(H-1)S 8p,dQ +

-[n Pa (1 -5 +HS, )Bij*'-:ijﬁpi-.dQ - In divi:pakagrad [L + Z}}D.‘dﬂ s
Te

I div{ca}{kwgrad[gl . z]:lﬁpadﬂ +1s,. $:dS,, =0
Tw : “

Le couplage entre le solide et 'eau est assuré par la
présence de la pression d’eau dans la premiére inté-
grale et de la variation du volume du sol dans la
deuxiéme intégrale. Le couplage entre le solide et I'air
est assuré par la présence de la pression d’air dans la
premiére intégrale et de la variation du volume du sol
dans la derniére intégrale. Le couplage entre 'eau et
Iair est assuré par la présence du coefficient de solubi-
lité de I'air dans la derniére intégrale.

L'application du principe variationnel choisi a I'ana-
lyse du comportement au cours du temps des massifs
de sols élastoplastiques non saturés donne le systeme
d’équations suivant, que l’'on doit résoudre dans le
domaine fixe Q :

dF = | D g, 8¢ dQ+ /v, (F,—1h e, dQ-[, v, F.h 8edQ-

0= e e W
~JFdudQ-J TudS, -, (F - 1)y,z8e,dQ+
JgF v, 28, dQ =0

gy
dF,, = fnvw[ng,mee +srau)—8h WaQ_

at
lany? (g +g11:e]c};t“' 8h,do+

+H oYY (_g2 +g,F, )al:!?"&h“_dﬂ + jn k. h, v,8h dQ+
-} -[5\. Y., ShwdS\_.w =0

! CE;
dFa =, -FD Tap.’.[n(H - 1)m3 4y De + (1 . SJ' + I-Isr )]%Enﬁhaclﬂ =

oh,, dQ +
ot

ah oh

- ShadQ+Jﬂyfp__.n(H—1)g£%—“8hadQ

+layC.n(1-5, + HS,)%"—ShadQ "

_jﬂ Ya¥w [pan(I_] —1}91& +paﬂ[H —1]92]

+lavipn(H-1)g,F,

+ J.D.Yaikaha. iSha. :dﬂ o jﬂYakahw. JShs. ldQ + IS\-‘aYa¢n

6h,dS, =0
et auquel il faut ajouter les conditions aux limites et les
conditions initiales.

Les notations utilisées sont les suivantes :

dF : fonctionnelle associée aux déformations du sque-
lefte ;
dF, : fonctionnelle associée a 'écoulement de I'eau;;
dF, : fonctionnelle associee a 'écoulement de lair ;

D, : matrice de souplesse du milieu global relative aux
variations de ¢, +p,§

ai):

g, : tenseur des déformations du milieu global ;




Y, : poids volumique de I'air (kN/m?) ;

¥,. : poids volumique de I'eau (kN/m?) ;

Fe - DEDS ;

D, : matrice de souplesse du milieu global relative aux
variationsde p, —p,, ;

h, : charge d’air (m) ;

h,, : charge d’eau (m) ;

F, : forces volumiques (kN/m?) ;

T, : forces surfaciques (kPa) ;

z : cote du point courant (m) ;

p, : masse volumique de l"air (kg/m?) ;

n : porosité du sol ;

H : coefficient de Henry (H = 0,02) ;

m,"=[010];

g, : dérivée de la fonction de saturation par rapport a
o, +p,5(kPa’);

g, : dérivée de la fonction de saturation par rapport a
p,—p,kPa);

S, : degré de saturation ;

C, : compressibilité de l'air (kPa~") ;

k, : coefficient de permeabilite a lair (m/s) ;

k,, : coefficient de perméabilité a I'eau (m/s).

(b
Méthode de résolution numérique

L'application du principe variationnel aux équations
et la discrétisation dans |'espace (éléments finis) et dans
le temps (méthode implicite) conduisent au systéme
matriciel suivant :

[ () lar} = [Ru( O] U} + (e 80)) + {Fucl ()~

avec:

R "Cun Cuu AU
KH ~ Cw;_. _wa + AIK“' C\.ru AU = AI—IW
C..  —Co +AtK,, E, +AK, AH,
[0 €y —Cu (U
K}\"I O _'ATK“. O U = HW
0 -AK,, -—AtK, |H,
F(t + At) E,(1) Fy.(t)
F(t+At)=4Q, (t+At)} F,(t)=40 Fio(t)=140
Q,(t+At) 0 0

Dans la méthode de résolution décrite ici, le schéma
numéricue implicite, plus stable numériquement, a été
choisi en raison du caractére non linéaire du probléme.

La résolution du probléme est réalisée par un pro-
cédé itératif. A chaque itération on cherche les valeurs
des inconnues principales, des inconnues secondaires,
du résidu et du parametre d’'écrouissage de telle facon
que, pour j (nombre d’itérations) tendant vers I'infini,
les champs de valeurs des inconnues soient solution du
probléme complet. Si I'on admet la solution connue a
l'itération j — 1, la détermination des inconnues princi-
pales, des inconnues secondaires, du résidu et des
paramétres d’écrouissage s'effectue en deux étapes.

= e
Premiere étape

On détermine les inconnues principales (déplace-
ments u et v, charges d’eau et d’air) et secondaires
(contraintes et vitesses d’écoulement de I'eau et de 1"air)
solutions du probléeme linéaire statiquement et cinéma-
tiquement admissibles, de sorte que les contraintes et
les déformations soient reliées par la loi de comporte-
ment élastique linéaire.

[
Deuxieme étape

Le probléme est ici non linéaire. A partir des incon-
nues principales et secondaires statiquement et ciné-
matiquement admissibles déterminées précédemment,
on détermine les déplacements, les contraintes, le
résidu et les forces d’écrouissage de fagon que la
contrainte généralisée associée et la force d’écrouissage
soient plastiquement admissibles, c'est-a-dire telles que
flo, k) <0, et que les incréments des contraintes et des
pressions soient statiquement admissibles.

———
Exemples de calculs

Consolidation élastoplastique
en milieu non saturé

Ce premier exemple porte sur la modélisation axi-
symétrique d'un tube épais, de rayon intérieurr =2 m
et de rayon extérieur r, = 12 m. Le maillage et les condi-
tions aux limites sont représentés sur la figure 1 (dépla-
cements radiaux uniquement ; surface externe imper-
meéable et immaobile ; surface interne perméable avec
des charges d’air et d’eau constantes). Une pression
uniformément répartie de 100 kPa est appliquée a
l'intérieur du tube. Dans cet exemple, le sol est supposé
élastoplastique et représenté par le modele d’Alonso et
al. (1990). Les données numériques utilisées pour cet
exemple sont rassemblées dans le tableau I (exemple 1).

Les figures 2, 3, 4 et § présentent respectivement
I'évolution des déplacements radiaux, des déformations
plastiques totales, des charges d’eau et des charges
d’air suivant la coupe AB (Fig. 1).

Les résultats de ce calcul sont conformes a ce
qu’une analyse physique du probléeme suggére : une

A uz=0 B
Pression 7
uniforme uy=0
100 kPa u=0
w =
hw =0 =0
=0 0 r Ba
(5 uz=0 D
A6 1 Maillage et conditions aux limites (premier
exemple).
FE Mesh and boundary conditions (first
example).

1

REVUE FRANCAISE DE GECTECHMIGUE

N B

2 irimestie 1999




—_

Valeurs numériques des parameétres de calculs.
Numerical values of the parameters.

Poids volumique du sol y (kN/m?) 20 0
Module d’Young E (kPa) 10 000 9600
Coefficient de Poisson v 0.2 04
Module de déformation volumique en succion (kPa™7) 18 000 54 500
Indice des vides initial e, 0,34 0.9
Coefficient de perméabilité & 'eau du sol saturé k. (m/s) 1078 6.10-"
Constante du degré de saturation a_ 1 1
Constante du degre de saturation b, (kPa~7) —0,0001 - 0,00001
Constante du degré de saturation ¢, (kPa™") 0.0$12 5104
Degré de saturation résiduel S 0 0
Constante pour la perméabilité a I'eau o 3 3
Constante pour la perméabilité & l'air b 1,8.10-% 0,41.10°%
Constante pour la perméabilité & I'air ¢ 1 3
Contrainte verticale o, (kPa) 200 200
Poids volumique de I'eau vy, (kN/m?) 10 10
Poids volumique de I'air y, (kN/m?) 0,012 0,012
Coefficient de Henry H 0,02 0,02
Coefficient de compressibilité de 1’air C_ (kPa~") 1,2.10°7 L2103
Pente de la courbe vierge A 0,014

Pente des courbes de déchargement-rechargement x 0,024

Parametre définissant la rigidité du sol r 0,82

Paramétre contrélant 'augmentation de la rigidité du sol avec la succion B (kPa™') 16 400

Pression de préconsolidation initiale P (kPa) 100

Contrainte de référence P, (kPa) 100

Coefficient controlant I'augmentation de la cohésion avec la succion P, 0,02

Pente de la courbe d'état critique M 1,24

Déplacement radial (m)
0'0? =- ............ -

0,06
——{ = 0,004 jour
" |—+—1=0,06 jour
_ |7 t=1jour

—=—1 =15 jours

0,05
0,04

0,03 %

. [=i=0 . Déformation plastique (%)

—=t=0
—o—1=0,004 jou
—i—1=0,06 jour
—¥~1=1jour

© |—o—t=243 jours ) —a—1=15 jours
—o— | = 243 jours
0,02 W - B SNEYAE 130 SASISTT e S e —
0,01 et T T SRSAl A TEESL BN SN T e 22 e g A Sra e
0
2 4 6 B 10 12 . . . .
Distance a I'axe r(m) 6 8 10 12
Distance a I'axe r (m)
fiG.2 Variations des déplacements radiaux en
fonction du temps. Fi&. 3 Variations des déformations plastiques en
Variations with time of the radical fonction du temps.
9 Q displacements. Variations with time of the plastic strains.
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Charge d'eau (m)
[ PP

[ CE e

1,54 =
-1{=0

—+—1=0,06 joul

‘-»*l=1]our

|—u—|=15joum

0,51 S O30 A R G 65 G50 0 B c - | —o—1=243 jou
0 —a Q
2 4 6 8 10 12

Distance a l'axe r (m)

fiG.4 Variations des charges d'eau en fonction
du temps.
Variations with time of the water head.,

Charge d'air (m)
180{)" .......................

1500..._. v ke B d BE W s v By P Fe s B4 dE e e e e

¢ e e L

Aok e e s wEE S o = = 5
-=-t=0

1000+

| ——1t=0,06 jou
| =%— t=1jour
. -m-t=15jours|. .
—o—t =243 jou

i < ir a
2 4 8 8 10 12
Distance a l'axe r (m)
fic.5 Variations des charges d’air en fonction du

temps.
Variations with time of the air head.

A Pressions d'air et d'sau imposées h=h,=10m E

! Surface de
i suintement
h,=Z
t Py=2
Pression
d'eau | Déplacemeant
hydrostatique | horizontal nul
he=10m u=0
Imperméable l D
a l'air ! %4
= Mperm (-]
Gt  foau o1 &
Déplacement l'air
horizontal =0
nul Gy =0
u=0
| Déplacement
| u=0
B Imperméable & 'eau et & l'air f;=1,=0 c

Déplacements horizontal et vertical nuls u=v=0

Fe. 6 Maillage et conditions aux limites (deuxieme
exemple).
FE Mesh and boundary conditions (second
example).

augmentation instantanée des charges d’eau et d'air au
départ, puis leur diminution au cours du temps, qui tra-
duit le processus de consolidation lié au drainage des
deux fluides ; les déformations plastiques et les dépla-
cements radiaux augmentent au cours du temps, en

partant de la paroi intérieure du tube, ce qui traduit res-
pectivement la plastification progressive du matériau
et le transfert des sollicitations appliquées des fluides
vers le squelette du sol.

T
Diffusion couplée en milieu déformable

Nous avons effectué un calcul bidimensionnel qui
permet de tester les conditions d'écoulements des deux
fluides (eau et air). Ce test a été effectué sur un carré de
10 m de coté, dont les conditions aux limites sont repré-
sentées sur la figure 6. Le c6té AB est soumis & des condi-
tions de charge d’'eau imposée, égale & 10 m (le repére
des altitudes est placé a la base du maillage), et de flux
d‘air nul ; sur la surface AE du massif, la pression d’eau et
la pression d‘air sont nulles (charge constante égale a 10
m) ; le coté DE est soumis 4 des conditions de surface de
suintement (charges d’eau et d‘air égales a la cote du
point courant) et, enfin les c6tés BC et CD sont soumis &
des conditions de flux nul pour les deux phases. Le sol
est considéré comme élastique linéaire et aucun charge-
ment mécanique n'est appliqué. Les parameétres du calcu!
sont donnés dans le tableau I (exemple 2).

Les conditions initiales du calcul sont que les
charges d'eau et d’air sont égales a 10 m et que les
déplacements verticaux et horizontaux sont nuls.

Ce probléme correspond donc au drainage par une
tranchée maintenue vide (pressions d’air et pressions
d’eau nulles sur ED) d’une couche de sol non saturé ini-
tialement en équilibre hydrostatique, avec des pres-
sions d’eau et d'air nulles sur la surface AE, deux sur-
faces imperméables a l'eau et & l'air (BC, CD) et une
surface AB imperméable & l'air mais maintenue en
équilibre hydrostatique pour l'eau.

Pour illustrer les résultats de ce calcul, nous avons
représenté sur les figures 7 & 10 les équipotentielles et
les lignes de courant pour 'eau et pour l'air a deux ins-
tants : t=24 000 s et t =2 698 000 s. La figure 11 montre
pour sa part l'allure des déplacements verticaux a 'ins-
tant t = 24 000 s.

Les écoulements de I'eau et de |'air dans le sol évo-
luent separément en fonction de leurs propres condi-
tions aux limites. Pour comparer les distributions de
charges d’eau et d'air dans le sol aux résultats connus
des calculs d’écoulements permanents, nous avons
effectue, avec les mémes conditions aux limites, des cal-
culs d"écoulements dans lesquels le massif est suppose
homogene, avec, d'une part, les conditions aux limites
de l'écoulement de l'eau et, d’autre part, les conditions
aux limites de I'écoulement de l'air. Les résultats sont
représentés, respectivement, sur les figures 12 et 13. On
observe que |'état des écoulements a l'instant t = 2 698
000 s est pratiquement identique a I'écoulement perma-
nent de chacune des phases en milieu homogéne
saturé. Cette observation traduit la faiblesse de
I'influence des conditions d’interaction des phases en
milieu non saturé dans les conditions de ce calcul.

Conclusion

Cet article a décrit de fagon sommaire les équations
qui nous ont servi a développer un modéle numérique
pour l'analyse du comportement couplé des massifs
élastoplastiques non saturés. Ce modele a été implanté

dans le code de calcul aux éléments finis CESAR-LCPC. 93
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Equipotentielle
hw=-10m

B Ligne de courant c

767 Equipotentielles et lignes de courant de
l'eau au temps t = 24 000 s (environ 6,7 h):
AB, AE - équipotentielles ; BC, CD - lignes
de courant ; ED - surface de suintement.
Equipotentials and flow lines for water at time
t= 24,000 s (approximately 6.7 h): AB, AE -
equipotentials: BC, CD - flow lines; ED -
seepage surface.

Equipotentielle h,=10m hu()

Ligne
de
courant 1_

B Ligne de courant (4

fic.a Equipotentielles et lignes de courant de
1'air au temps t = 24 000s: AE -
équipotentielle ; AB, CD, CE - lignes de
courant ; ED - surface de suintement.
Equipotentials and flow lines for air at time
t=24,000s: AE - equipotentials; AB, CD, CE -
flow lines; ED — seepage surface.

Les tests effectués dans les cas uni- et bidimension-
nels et sur deux géométries différentes (plane et axisy-
métrique) ont montré les aptitudes de ce modéle a

94 reproduire de facon satisfaisante les conditions des
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Equipotentielie

hy = 10m

ot —

1 - |
B Ligne de courant c

#6® Equipotentielles et lignes de courant de
I'eau au temps t = 2698000 s (environ 31j):
AB, AE - équipotentielles ; BC, CD - lignes
de courant ; ED - surface de suintement.
Equipotentials and flow lines for water at time
1= 2,698,000 s (approximataly 31 days): AB, AE
— equipotentials; BC, CD —flow lines; ED —
seepage surface.

ha(m)

Ligne
de
courant

B Ligne de courant c

#G. 10 Equipotentielle et lignes de courant de I'air
au temps t = 2698000s: AE -
équipotentielle ; AB,CD, CE - lignes de
courant ; ED - surface de suintement.
Equipotentials and flow lines for air at time
t= 2,698,000 s: AE — equipotential, AB, CD, CE
—flow lines: ED - seepage surface.

tests proches de l'état de ces matériaux in situ. Ses
développements passent par 'amélioration des équa-
tions élémentaires, pour assurer une bonne représen-
tativité des résultats des calculs.




E A Equipotentielle h,=10m hy(m)
A Soulevement - oo -——————g-——=-
9.5
9
8,5
8
7 1 75
Equipotentielle | 7
| 6.5
h.,:‘tOm: B
| 55
| D
éem
¢ D
| Bo e ! |' ]
| |
I ! |
4cm I | |
| ' |
3 L ! — !
G B Ligne de courant c
2cm fc 12 Equipotentielles et lignes de courant pour
Y6 un écoulement permanent dans les
conditions définies pour l'écoulement de
oem I'eau dans le massif: AB, AE -
B C équipotentielles ; BC, CD - lignes de

courant ; ED - surface de suintement.
Equipotentials and flow lines for steady
seepage of water with the same boundary
conditions as in Fig. 7 and 9.

fiG.11  Isovaleurs des déplacements verticaux
(gonflement) au temps t = 24 000 s.
Lines of equal vertical displacements (heave) at
time t = 24,000 s.

A Equipotentielle h,=10m E h,(m)

Ligne de
courant

> 1
B Ligne de courant '

FIG.13 Equipotentielles et lignes de courant pour
un écoulement permanent dans les
conditions définies pour I'écoulement de
I'air dans le massif: AE - équipotentielle ;
AB, BC, CD - lignes de courant; ED -
surface de suintement.

Equipotentials and flow lines for steday
seepage of air with the same boundary
conditions as in Fig. 8 and 10.
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Les pieux maritimes
du pont Vasco da Gama

' Les pieux maritimes du pont Vasco da Gama
] constituaient un de ses enjeux techniques principaux
[ pour le groupement d’entreprises NOVAPONTE (piloté

esume

par Campenon Bernard SGE), qui avait pris a son compte
les aléas de fondations. Quelques chiffres en témoignent :
‘ ~ 8 km d’estuaire a franchir, soumis a I'action de la marée;

M. WASTIAUX :
J. DUCROQ

R

' . —860 pieux de 1,70 a 2,20 m de diametre pour des

F. CORBETTA s I capaciptés portantes supérieures a 3 000 lﬂous séisme,

NOVAPONTE, Campenon '* fondés jusqu’a — 85 m sous le niveau moyen du fleuve ;

Bernard SGE ! —des cadences de production moyennes de deux pieux

5, cours Ferdinand- | battus et un pieu foré par jour.

de-Lesseps
92851 Rueil-Malmaison
Cedex

Maritime piles
of Vasco da Gama bridge

I Construction of maritime piles of Vasco da Gama bridge were
one of its main technical challenges for the joint venture
NOVAPONTE (led by Campenon Bernard SGE), which was
carrying the foundation risks. Some figures are self explanatory :
—8 km of estuary to be crossed, under tide effects ;

— B60 piles, from 1,70 to 2,20 m diameter, with a bearing capacity
I| of more than 3 000 t under earthquake, founded until -85 m

1 under water level ;

—average rates of construction of two driven piles and one
bored pile per day.

Abstract
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R
Description générale du projet

e 3]
Données générales

La nouvelle traversee du Tage a été construite afin de
faire face au trafic croissant qui amenait le Ponte 25 de
Abril a saturation. Elle permet de devier le trafic autour
de Lisbonne, en joignant I'autoroute du Nord A1 en direc-
tion de Porto avec la bretelle de Coina et 'autoroute A2
en direction de I’Algarve et de I'Espagne. Elle participe au
nouveau développement de la région de Sacaver.

® La traversée fait 17 300 m de long, englobant trois
echangeurs, 5 km sur terre et un viaduc continu de
12300 m, d'une largeur de 30 m.

* Le pont franchit la principale ligne ferroviaire au nord
et 9 kim d’estuaire avec trois voies maritimes. 1l se ter-
mine au sud sur un espace protége de marais salants.

e La protection de I'environnement comprend la pro-
tection contre le bruit, le traitement des eaux de drai-
nage des tabliers dans la zone des marais salants, le
controle des dragages et un programme de suivi
durant la construction.

e Le cas de charge de séisme correspond a une accéle-
ration horizontale de 0,45 g, représentant 4,5 fois celle
supposée durant |'événement historique du
1¢ novembre 1755, ce qui a conduit & une augmentation
considérable de la capacité des fondations, des piles,
des appuis et des joints de dilatation. Différents sys-
temes antisismiques (amortisseurs, butées latérales) ont
été incorpores dans la conception.

L
Date du projet

s 1990 : décision de construire la nouvelle traversée et
commencement des études préliminaires.

» 1092 : décision de lancer une consultation en concession,
» Janvier 1994 : sélection de deux groupements et com-
mencement des négociations.

e Avril 1994 : adjudication du contrat de conception et
construction au groupement NOVAPONTE (Campenon
Bernard SGE pilote).

* Décembre 1994 : début des installations sur site.
» Aolt 1995 : début des travaux permanents.

e Janvier 1998 : fin de la construction.

* 20 mars 1998 : ouverture au trafic.

Les différentes structures (Figs. 1 et 2)

Le pont de 12 300 m de long est divisé en cing struc-
tures :

s Le viaduc Nord, d'une longueur de 488 m (11 travees
d'une moyenne de 45 m) est un tablier & nervures mul-
tiples en T, d’'une hauteur de 3,40 m, d’une largeur
variable de 37 a 60 m. Les piles, une par nervure, sont
construites chacune sur 4 pieux de 1 m de diametre.

e Le viaduc Expo, de 672 m de long (12 travées de 45m
a 62 m), est un double caisson, de la méme hauteur que
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fiG.1  Vue générale depuis le viaduc central avec
le pont principal a haubans en fond.
General viewtaken from central viaduct towars
main cable stay bridge,

FiG.2 Vue en plan schématique du projet.
Schematic plan view of the project.

le viaduc Nord, Les piles comportent deux flits fondés
sur un socle massif ou une semelle avec 12 pieux de
1,70 m de diametre.

* Le pont principal, & haubans, fait 820 m de long, avec
une portée centrale de 420 m au-dessus du principal
chenal navigable. C’est un tablier entiérement sus-
pendu (2,60 m de haut) avec deux poutres en béton lon-
gitudinales et des poutres transversales en acier tous
les 4,40 m. Les 8 x 24 haubans sont ancrés sur des
pylénes en forme de H, d'une hauteur de 150 m. Le
tablier est maintenu transversalement par trois doubles
piles de chaque coté de la travée principale. Les fonda-
tions sont réalisées en pieux de 2,20 m (44 par pylone,
construits dans un batardeau).




® e viaduc central a une longueur de 6 531 m, en 9 via-
ducs de 9 travées de 80 m environ. Chaque travée est
faite de 2 caissons préfabriqués de 2 000 t, de 4 m de
haut, transportés et placés en une seule piéce. Chaque
chenal navigable comporte des travées spéciales
(93,5m ; 130 m; 93,5 m) construites en voussoirs, en
caisson de hauteur variable. Les piles a doubles futs
reposent sur 8 pieux (1,70 m pour les travées standards,
2,20 m pour les travées de navigation).

* Le viaduc Sud, de 3 825 m de longueur, a une section
similaire a celle du viaduc Nord. Le tablier est supporté
par des chevétres, chacun construit sur 4 piles-pieux de
1,80 m ou 2 m de diameétre,

Principales quantités

Dragages :

Terrassements généraux :
Pieux ¢ 0,700 m; a 2,200 m :
Bétons :

Surface de tabliers :

Coffrages :

Armatures passives :

Aciers de précontrainte :
Aciers pour haubans :

Effectif maximal de la maitrise :
Effectif maximal des ouvriers :

3 300 000 m?
1570 000 m?
1916

700 000 m?
400 000 m?
1218 000 m?
100 000 t

15 000 t

16701

350 personnes
3 000 personnes

Données géotechniques

[l ot
La campagne géotechnique complémentaire

Elle s’est déroulée de juillet & novembre 1994, a par-
tir de trois barges travaillant en parallele. Au droit de

OO ® @

chaque pile en riviere une reconnaissance a été faite
incluant suivant les cas :

— des pénétromeétres statiques (SPT) ;

—des pénétromeétres dynamiques (CPT) ;

— des carottages et prélevements d’échantillons intacts:
— des scissometres dans les vases ;

- quelques pressiometres a titre complémentaire ;
— des essais dynamiques (cone sismique et crosshole).

Sur les échantillons prélevés, on a pratiqué une
gamme compléte d’essais en laboratoire :
— analyses granulomeétriques, chimiques, de densité et
de perméabilité ;
—teneurs en eau et limites d'Atterberg ;
— triaxiaux statiques (UU, CU, CD) et cycliques ;
— essal de cisaillement ;
— colonne résonnante, torsion cyclique ;
— cecdlometres.

T
Profil au droit de I'ouvrage (Fig. 3)

Le sol de fondation consiste essentiellement en la
superposition de deux complexes stratigraphiques :
1) Le complexe alluvial holocénique

Il comprend les dépots alluvionnaires existant dans
I"estuaire du Tage, d'épaisseur totale 65 m a 80 m,
divisé en quatre couches différentes :

* la couche a, : vase fine noire avec quelques inclusions
de sable et coquillages, d’épaisseur de 30 & 40 m :

—SPT : de 0 et 4 (dans les 10 premiers metres),
— Cu: de 6 a 40 kPa (dans les 10 premiers metres) ;

* la couche a, constituée de sable fin 8 moyen, gris
marron sombre :

® 0B
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SOL DE FONDATION I
‘AG.3 Coupe géotechnique longitudinale au droit du pont principal a haubans.

Longitudinal geotechnical cross section at main cable stay bridge.
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— passant au tamis 200: 10 a 20 %,
—SPT: de 15 a 60,

— CPT : gc compris entre 3 et 30 MPa,
—:36°;

* la couche a,a d'argile silteuse, beige a gris sombre ;
—SPT de 10 & 45,

— CPT : gc compris entre 1 et 5 MPa,

—Cu: 100 kPa ;

* la couche a,b constituée de sable moyen & grossier,
beige a gris clair:

—passant au tamis 200: 5a& 15 %,

—SPT de 15 a 60,

— CPT : gc compris entre 10 et 35 MPa,

—:40°;

* la couche a, de graviers et galets fins a grossiers.
—-SPT=>60:

— 7 =42°,

2) Le subtratum pliopléistocéne (FQ)

1l comporte des alternances de couches compactes
en majorité sableuses (sable fin & grossier) et argileuses
(raides a dures) quelquefois cimentées.

La stratification est peu réguliére avec un pendage
moyen de 54 7° vers l'est :

—SPT de 15 4 60 (argiles) ;
— @ =40° (sables).

Criteres de définition
des pieux maritimes

Les quantites et les charges

» Pont principal a haubans : 152 pieux de diamétre
2,20m,
charge verticale Q =

31 000 kN ;

584 pieux de diameétre
1,70 m,

charge verticale Q =
20 000 kN, a 30 000kN,
64 pieux de diametre
2,20 m,

charge verticale Q =
60 000 kN ;

60 pieux de diametre
2,20 m.

e Viaduc central

* Viaduc Sud (partie maritime)

I
Les contraintes a respecter

Les principales contraintes liées au site étaient les
suivantes :

¢ L'étendue du site : I'ensemble des 860 pieux mari-
times s’étend sur une longueur de 7 900 m.

¢ La marée : le plan d’eau est soumis aux effets de la
marée bidiurne. L'amplitude maximale est de 4,00 m.
¢ Un clapot d’amplitude maximale 1,20 m peut interve-
nir, généré par le vent; ce phénomeéne est plus parti-
culiérement sensible dans la zone sud du chantier.

REVUE FRANGA(SE DE GEOTECHNIQUE
" 87

o nmestie 1955

e Les courants de marée dont la vitesse en surface peu-
vent atteindre 3 nceuds dans les passes navigables.

® |.a bathymeétrie du site. La majorité du tracé, hormis
les zones des passes navigables, émerge a marée basse
de vives eaux. Un chenal d'accés de largeur 200 m, per-
pendiculaire a 'estuaire, a été dragué de maniére a
garantir I'accés a toute heure de la marée 4 des embar-
cations de deux métres de tirant d’eau,

* [a permanence de la navigation commerciale dans
les passes navigables et 'obligation de garantir la per-
manence de ce trafic. Cette contrainte s’est révélee
légére.

e ['environnement maritime du site, la présence de la
faune, la gestion des zones de dépdt des matériaux
excaves.

¢ La difficulté relative a identifier et négocier 'utilisa-
tion de zones terrestres en bordure d’estuaire permet-
tant la fabrication, le stockage, le chargement ou
déchargement des éléments constitutifs des pieux.

Les principales contraintes liées au projet étaient ;

¢ La définition des pieux avec des charges importantes
imposant 'usage de materiels relativement lourds dans
des eaux peu profondes.

¢ Le programme d’exécution des fondations pieux,
batardeaux, caissons, tres tendu. Les cadences
moyennes des pieux étaient de : 1 pieu par jour pour le
pont & haubans et de 2 pieux par jour pour le viaduc
central.

Le choix de la technique de construction
des pieux

Entre la solution des pieux forés chemisés et celle
des pieux en acier battus partiellement remplis de
béton, l'argumentaire de choix s’établit comme suit :

a) Pieux forés chemisés
Les points forts :
— une capacité portante plus élevée au ml ;
—une meilleure durabilité ;
— des machines moins lourdes, donc des équipements
plus facilement mobilisables ;

- des chemises métalliques moins épaisses, plus faciles
a fabriquer et a transporter ;

— une technique usuelle au Portugal.
Les points faibles :

—des contraintes beaucoup plus séveres a la réalisation
(pour pallier les risques durant le forage et le béton-
nage) ;

—une logistique trés importante : une dizaine de barges
par atelier, dont une centrale & béton flottante de capa-
cité 120 m* /h (Figs. 4 et 5) ;

- une cadence faible par atelier : 2 jours par pieu ;
— la nécessite de recéper les tétes de pieu.

b) Pieux aciers battus, partiellement remplis de
béton

Les points forts :
— une cadence élevée (2 pieux par jour) ;
—une méthode simple et fiable (Figs. 6, 7 et 8) ;




fic.4 Centrale a béton flottant.
Floating batching plant.

fic.7 Levage d’un pieu battu.
Lifting of a casing for a driven pile.

fig.5 Vue d’ensemble d’un batardeau de pylone.
Overall view of a pylon cofferdam.

fiG.6 Barge de battage.
Pile driving barge.

— un atelier de battage plus concentré et mobile.

- la possibilité de contréler la portance des pieux
durant le battage et de la corriger facilement si elle est
insuffisante ;

- la dissociation des opérations de battage, d'excava-
tion (partielle) et de bétonnage, améliorant la flexibilité
de la réalisation.

rc.e  Mise en fiche d'un pieu battu.
Placing of a plle into driving position.

Les points faibles :
- une capacité portante moins bonne au ml ;
— un marteau de battage de trés forte puissance diffi-
cile a remplacer en cas d’avarie (Fig. 9) ;
— la nécessité d'armer la partie supérieure du béton (sur
15 a 17 m) pour s’affranchir des problémes de corro-
sion (Fig. 10) ;

- un approvisionnement plus difficile des chemises
meétalliques.
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fc.s Marteau Menck 500 de 85 t.
Menck 500 hammer, weight 85 t.

Vue intérieure d’'un caisson de fondation
avec la partie supérieure des cages
d’armatures des pieux battus.

Inside of a precast foundation caisson with top
of pile cages protuding.

FIG. 10

¢ Le viaduc central (parties courantes) :
—site entierement maritime ;

— grandes cadences ;

— on retient les pieux battus.

» [e viaduc central (passes navigables) :
— portance requise trés élevée ;

— on sélectionne les pieux forés.

* [e viaduc Sud (passes navigables) :

— site mixte a majorité terrestre ;

—on choisit les pieux fores.

Ee il
Les essais de pieux (Fig. 11)

Programme des essais

a) Essais de chargement horizontal. Deux essais ont été
réalisés : un pour les pieux battus & 80 m de la pile 8
(P8) du viaduc central et un pour les pieux forés a 120 m
du pylone Sud (PS). Le diamétre était de 1,20 m. La
charge appliquée a été de 500 kN en P8 et 1 000 kN en
PS. Ces essais ont permis de déterminer les courbes
(p.v) de réaction latérale du sol.

b) Essais de chargement vertical. Au total, neuf essais
ont été réalisés sur les différents sites :

- PS (2) : pieux fores ;

— P8, P31 (2), P79 (2) P12 (2) : pieux battus. Le diameétre
des pieux tests était de 1,20 m sauf pour P12 (0,80 m).

FIG. 11

Dispositif pour un essai de pieu.
Pile test facility.

Les choix retenus résultent d’'un compromis
pour chaque ouvrage

® e pont a haubans :

— site mixte terrestre/maritime ;

— pieux concentrés en majorité sous les deux pylones ;
— on choisit les pieux fores.
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Les résultats

» Pieux forés : les parametres de frottement latéral sont
supérieurs a la prévision (formules du fascicule 62). Le
terme de base est élevé dans le cas d'une base injectée.
Ces éléments favorables ont permis de confirmer lar-
gement la portance des pieux du pont principal a hau-
bans, tels que dimensionnés a l'origine, et ont égale-
ment permis d'assurer le fonctionnement correct des
fondations encadrant les passes navigables.




¢ Pieux battus ; au contraire des précédents, les para-
metres de frottement latéral sont plus faibles que la
prévision des formules de Tomlinson. On note
I'absence de formation de bouchon. Entre toutes les
méthodes envisagées, on a retenu celle du battage du
tube sans sabot et de la substitution par du béton sur
une partie de la hauteur (jusqu'a 5 m environ dans les
alluvions sous-jacentes a la vase). Cette disposition per-
met de mobiliser le frottement sur les deux faces de la
chemise métallique et a I'avantage d'une grande sim-
plicité d'exécution.

Ces résultats de portance plus faibles que prévu ont
obligé a faire pénétrer les pieux les plus chargés dans le
substratum pliopléistocénique, pour leguel on dispo-
sait de peu d’essais géotechniques. Il a fallu déterminer
des critéres de battage précis pour pallier ce manque
d’information.

Le suivi et les controles
a la construction

Le suivi de la construction s’est déroulé dans le
cadre du systeme global de qualité mis en place par
NOVAPONTE qui intégrait toute la chaine d’études, de
préparation et de production pour les travaux propres
et sous-traités conformément a la norme ISO 9001,

Pieux fores : 276 pieux de diamétre 1,80 m, 2 m et
2,20 m ; de longueur maximale 65 m pour le pont prin-
cipal @ haubans, 78 m pour les passes navigables.

L'exécution des pieux proprement dits (hors batar-
deaux) a été sous-traitée a I'entreprise italienne TREVL

Les controles a la construction ont porté sur les
parameétres classiques :

— implantation, verticalité, niveau du fond de pieu ;
— niveau du fluide de forage, viscosité ;

— controle des matériaux excaves ;

—nettoyage du fond de pieu ;

— controle de la cage d’armatures ;

—niveau et volume de béton mis en place ;

— auscultation sonique sur toute la hauteur (3 tubes ¢ 50,
1 tube ¢ 100) ;

—injection de pied a travers les tubes soniques (pres-
sion maximale 8 MPa). Mesure des pressions et débits.

Trois non-conformités ont éte enregistrées (dont
deux avec effondrement partiel du forage et une avec
perte d’outil). Elles ont été résolues par adjonction de
pieux supplémentaires, d'une maniére compatible avec
la géométrie de la fondation concernée.

Les pieux battus : 584 pieux de diamétre 1,70 m,
de longueur maxi 85 ml.

Les opérations de battage ont été sous-traitées au
groupement Volker Stevin-Ballast Nedam. Le position-
nement des pieux avec une tolérance absolue de 5 a
10cm a été obtenu grace au GPS différentiel. On s'est
ainsi affranchi des conditions de visibilité dans
I"estuaire.

Pour les raisons indiquées plus haut, il a été néces-
saire de developper une procédure de controle de la
force portante a partir des résultats du battage. Pour
établir cette procédure de controle, on s'est appuyé sur
des mesures dynamicques faites sur certains pieux par
le laboratoire hollandais TNO (en vue de déterminer le
rendement énergétique, les coefficients de viscosité des
sols) et sur des mesures de refus au battage et au rebat-
tage sur les pieux d’essai et les premiers pieux de
I'ouvrage.

La procédure retenue se résume ainsi :

— détermination de la force portante Qkd nécessaire
pour un pieu, compte tenu des charges appliquées et

de certains facteurs parasites comme la liquéfaction
sSous seéisme ;

— détermination des résistances statiques nécessaires
au battage et au rebattage a 1 jour :
Qkd Qkd
= et o
Qu 1,39 Qs 1,12
— calcul par le logiciel WEAP des nombres de coups
par metre nécessaires, respectivement B et B, ;

— vérification du critére de battage : nombre de coups
B>B,;

—si le critére de battage n'est pas verifie, vérification
du critére de rebattage a 1 jour (B> B,)

— si ce deuxiéme critére n’est pas vérifié, reprise du bat-
tage en vue d'approfondir le pieu.

Conclusion

Les fondations maritimes du Pont Vasco da Gama
ont été riches d'enseignements. Le groupement
d’entreprises ayant pris a son compte |'aléa du sol et

des systémes de fondation dans un site alluvionnaire,

avec un deélai global tres tendu, il était nécessaire :

—de prévoir une campagne géotechnique complémen-
taire relativement lourde, ainsi gu'un grand nombre
d’essais de pieux in situ ;

— de choisir un éventail de méthodes de construction
éprouvées et permettant de répondre aux probléemes
potentiels ;

- de se doter de moyens surpuissants en capacité et en
cadence,
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[L.a formule des Hollandais
ou le conformisme
dans I’'enseignement

compression nées du choc d’'un marteau sur une tige sont

utilisées pour la pénétration au cours d'une succession de

H. GONIN . réflexions aux exirémités. Le nombre d’ondes réfléchies

% utilisables pour la pénétration dépend du rapport entre

42, villa Brimborion la résistance a la pénétration en pointe dans le milieu
92190 Meudon rigide-plastique considéré, q,, et la valeur maximale de la

contrainte incidente o, .

On se livre, par la méme occasion, a une critique

argumentée de la formule de battage dite « des

Hollandais », basée sur un raisonnement qui ne respecte

pas la conservation de I'énergie et qui est donc en

contradiction avec les principes fondamentaux de la

I Meécanique rationnelle.

ﬂ On analyse, dans cet article, la fagon dont les ondes de

Resume

Dutch Formula or teaching mistakes

In this article, the tip-penetration due to incident and reflected
stress-waves issued from the impact of one hammer on a rod is
analysed, The number of reflected stress-waves used for
penetration is conditioned by the value of the quotient of tip-
resistance q, characterizing the rigid-plastic medium considered
by maximum value of the incident stress-wave o, .
The opportunity is taken for a rational review of the driving
formula called « Dutch Formula », based on a demonstration
leaving out conservation of energy, that is therefore
contradictory with basic principles of the rational Mechanics.

Abstract
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L’indépendance d’esprit est un don précieux, qui
conduit & n'accepter que ce qui a été assimilé au prix
d’un effort personnel de réflexion et de « re-décou-
verte », évitant ainsi le piége confortable des préjuges.
Le cas de |la fameuse « formule des Hollandais », qui
concerne l'enfoncement par battage, et dont la
« démonstration » est exposée sans discernement dans
de nombreux traités techniques sur le sujet, constitue
une bonne illustration des méfaits du conformisme
dans l'enseignement. Pour bien le comprendre, il nous
faut revenir au principe de base de la conservation de
la quantité de mouvement, appliqué aux chocs entre
corps déformables. Ce qui suit paraitra élémentaire aux
théoriciens de la mecanique, mais je m'adresse, sans
prétention, a des ingénieurs ou techniciens de génie
civil de formation tres générale, dont je fais évidem-
ment partie.

La quantité de mouvement

Newton, ce grand génie, a su, le premier, définir la
masse d’un corps (m) et sa quantiteé de mouvement
(mv). La notion de force intervient pour caractériser
dans le temps les variations de la guantité de mouve-
ment :

Almv) = F x At (1)

Ce retour a la source met en évidence la lumineuse
simplicité des concepts de base, fruits de I'observation,
et nous nous émerveillons encore, trois siécles plus
tard, devant leur extraordinaire fécondité, en dépit de
leur récente remise en cause pour « se metire en
accord avec 'ensemble des faits observés », suivant
I'expression méme d'Einstein.

De (1) decoule, en faisant intervenir la notion de
vecteur, si m est invariable, la relation classique :
> dy .
F=m —=m,
ar 7

Puis le travail élémentaire dW étant défini comme le
produit scalaire d'une Force F par son déplacement
infinitésimal ds:

dw = &S 2
—=F, =m. N=—(1/2mv*)
dt ct dt dt

Le travail utilisé pour amener une masse m de
I'immobilité a la vitesse v est mesuré par son énergie
cinétique 1/2 mv2

Si la force F dérive d'une énergie potentielle

F =—grad ¥, il est immédiat que la quantité 1/2 mv?
+ ¥ est constante pendant le mouvement : la somme de
I’énergie cinétique et de 1'énergie potentielle est
constante (conservation de I'énergie).

Ce qui précede s'accorde bien avec le concept de
corps formeés d'un assemblage indéformable de points
massiques : par exemple, le champ de la pesanteur
exerce sur un corps de masse m su pposé indéformable
une force F = mg appliquée a son centre de gravité, et
pour un corps en chute libre d'une hauteur H, 1/2 mv? =
mgH : énergie cinétique gagneée et énergie potentielle
perdue sont égales. Mais cela devient moins clair
lorsqu’une force s’exerce localement sur un corps
déformable : c’est le cas de deux corps, animés de
vitesses différentes, dont les trajectoires se rencontrent
et qui s'entrechoquent.

dv . _d
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Un corps soumis & une action extérieure subit des
déformations, donc il échange de I'énergie avec |'exté-
rieur. Pour un corps élancé supposé élastique, en
petites déformations, le principe de linéarité externe est
respecté, et le théoréme de Clayperon nous apprend
que l’énergie de déformation, pour passer d’un etat ini-
tial non sollicité a un état d’équilibre sous un change-
mentF, est égal & la moitié du travail des forces exté-
rieures produisant la déformation totale (voir I'exemple
de la figure 1).

Que se passe-t-il donc pour le choc de deux corps
élastiques, ou le chargement F apparait au moment de
leur rencontre, sans passer par une succession d’états
d’équilibre ? On peut penser que la moitié de 1'énergie
étant consacrée a déformer les corps entrés en contact,
'autre moitié 'est 4 modifier leurs quantités de mou-
vement, le bilan total restant constant. On distinguera
done, pour un corps avant subi un choc, la vitesse des
points massiques du corps non déformé et la « vitesse
particulaire » obtenue en un point par la déformation
consecutive au choc. Mais les principes de Newton res-
tent applicables ; si aucune force extérieure n'inter-
vient, il y a conservation a la fois de la quantité de mou-
vement et de l'énergie du systéme : le « chargement » F
résultant du choc est le méme, dans son intensité et
dans sa durée, pour chacun des deux corps cui se sont
entrechoqués : ce que I'un perd, l'autre le gagne !

AL F
(Section @) —=—
L Ea
Energie de compression
= aire du Inangle OFM
= ‘!f F xAL

Déplacement

F

Etat ymhal Etat final

fig,1 Théoréme de Clapeyron : compression
d’une tige élastique.
Theorem of Clapevron : compression of an
elastic rod.

La formule des Hollandais

Les Hollandais sont, depuis des siécles; des batteurs
de pieux émerites, et ¢’est sans doute pour cela que
cette fameuse formule, destinée a vérifier la force por-
tante de pieux battus, leur est attribuée, Si elle n’est
plus utilisée pour cela, méme sous des formes corri-
geées (formules de Hiley et autres), elle |'est encore
beaucoup pour apprécier la « résistance dynamicgue »
des sols a 'aide de pénétrometres dynamiques, jusqu’a
apparaitre dans nos normes !

La formule des Hollandais résulte d’un raisonne-
menl ; elle nest ni déduite de constatations expérimen-
tales, ni confirmée par les observations, quoi gu’en
disent ses utilisateurs inconditionnels. Ce raisonnement
est le suivant :

Une masse M (mouton) tombe sur une tige de
masse totale m d’une hauteur H (voir figure 2). La
vitesse a I'impact est V,; =+2gH .

Immédiatement avant le choc, la quantité de mou-
vement totale est égale a MV, , la tige étant immobile.




(M)

{m])

Initizisment A lNnsiant du choc

fc.2 Formule des Hollandais.
Dutch Formula.

Aprés le choc, la conservation de la quantité de mou-
vement (aucune action extérieure autre que la gravité,
d'effet négligeable) permet de calculer la vitesse \V de
I'ensemble du mouton et de la tige devenus solidaires :

V= M Vi
M+m

L'énergie cinétique de la masse (M + m) lancée a la
vitesse V est donc :
M M

1 !\'TEV.:"., 1 o
= M = - MVE x—— = MgH
2M+m 2 M Mam 0 Mem
C'est cette énergie qui est utilisée pour la pénétra-
tion. Si la résistance du milieu est constante et égale &
Q, et I'enfoncement égal a S, on peut écrire :

M
Q,xS5=MgH %
P g M+m
Dol @, en fonction de I'énergie et de la masse du
mouton, de 1'enfoncement et de la masse totale des
tiges.

Ce raisonnement n’est ni approcheé, ni valable sous
conditions : il est faux, car il ne respecte pas les prin-
cipes fondamentaux de la Mécanique rationnelle.
Quelle erreur que de croire qu'il puisse étre validé par
I'expérience !

-
Choc d'un mouton sur une tige :

analyse respectant les principes
de Newton

Le concept de corps indéformables n'est qu'une
abstraction sans réalité ; pour étudier un choc, ren-
contre entre deux corps animes de vitesses différentes,
on ne peut evidemment pas faire abstraction de leur
déformabilité : c’est elle qui permet un échange d'éner-
gie. L'hypothése de corps parfaitement élastiques,
homogeénes et isotropes, permet |'abord théorique du
probléme. La réversibilité effort-déformation annule
toute fonction dissipative et la totalité de I'énergie recue
ou fournie par un corps lors d'un choc 'est sous forme
d’énergie cinétique, d’une part, et d’énergie de défor-
mation, d’autre part ; d’aprés le théoréme de Clapey-

%M+mw

J 12
ce (2) et (3), ontire: c= [E) :

ron (voir plus haut), ces deux parts sont égales. Tant
que dure le contact, I'énergie perdue par 'un des corps
est absorbée par l'autre ; dés que le contact cesse,
I'échange est interrompu.

Pour mieux comprendre, considérons un cas
simple: un mouton et une lige constitués de tiges cylin-
driques identiques, verticales et coaxiales, de section
droite a, de matiére homogeéne, isotrope et élastique, de
module d'Young E, de masse volumique p et de lon-
gueurs respectives L et kL. La tige du haut tombe d'une
hauteur H sur la tige du bas. On néglige les deforma-
tions horizontales des deux tiges.

La vitesse du mouton a l'impact est V), = V-"2gH, la
tige étant immobile ; cette derniére repose & son extré-
mité basse sur un milieu de comportement rigide-plas-
tique qui offre une reésistance Q, = aq, (voir figure 3).

A l'instant du choc, il v a modification de la quan-
tité de mouvement simultanément dans le mouton et
dans la tige : il nait donc une force de compression Fa
leur contact, supposé parfait sur toute la section droite.
Par raison de symeéirie, dans les premiers instants apres
le choc, la vitesse particulaire au contact est V,,/2; si,
au temps dt, la longueur comprimée de la tige est cdt,
la relation (11 fondamentale A(mv) = F x At nous permet

d'écrire: Fxdt = pacdt x —;"— (2).

La déformation de la tige étant hdr, la loi de
Hooke donne ; Edl‘ =£><Cdt (3),
2 akE

p

Le principe de Newton et la loi de Hooke ont donc
pour conséquence directe que 'onde de compression
née du choc, qui vehicule une discontinuité de vitesse

constante égale a Yﬁ Se propage en Sens opposes

dans le mouton et dans la tige avec une célérité
constante ¢ qui ne dépend que des propriétés de la
matiére cui les constitue. La longueur de la partie com-
primée croit & une vitesse égale a 2¢, son raccourcisse-

o ! . L
ment croit a la vitesse V,, ; au bout d'un temps t=—,
M c
sa longueur est 2L, sa quantité de mouvement devient
3 X N ke Vi
egale a celle du mouton a I'impact : ZEIL{JK%=&L[)VM.
Cette fleche comprimée, lancée vers le bas dans la tige
a la vitesse ¢, contient alors toute I'énergie du mouton,
sous forme d’énergie de compression et d’énergie ciné-
tique, qui sont égales :
— énergie de compression :
L 1. E

1 2 1 2
EFX v_,\; X 'E: EaL‘E‘E—VM ZZaL_OLM
o 1 V2 1 2
—énergie cinétique : —x2alpx—L= —alpVy
2 4 4
; : 1 2 _ 1300
— énergie totale : ;aLpVA_, - EWM

Elle ne peut donc que poursuivre (vers le bas) son
chemin dans la tige avec une célérité égale a c, laissant le
mouton immobile et completement vidé de son énergie

a partir du temps t = _E_C{—. apres le choc.
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veo X[ ]4C Z 12 V), ¢Z \c =0
? é c
« z v g
i X \c /é 112 Vy ?’ |
V=0 * é lc tou* ? TEZVM
|| % Vm_Caq ,L
L | L = i =
t=0 t=dt t=t, t=t, t=t,
¢ Décompression * Compression dt‘%ﬂﬁ%dﬁ%ﬁﬁ%

Impact of hammer and rod with the same section.

Choc d’'un marteau et d'une tige de méme section.

Ce raisonnement, déja exposé, sous une forme un
peu différente, dans de précédents articles (voir biblio-
graphie), se fonde directement sur les principes de
base établis par Newton et Hooke a la fin du xvie siécle.

Analysons maintenant I'utilisation de 'énergie en
pointe pour la pénétration : nous voyons bien que 1'on
ne peut pas admettre, comme pour établir la formule
des Hollandais, qu'une partie de 1'énergie du mouton
se volatilise au moment du choc, sans chercher a savoir
ou elle est passée !

L’onde de compression (ondle rectangulaire « créneauy)

; . x 2 V
véhicule une énergie totale Ei= 2%0‘;[(& = %}

Lorsqu’elle arrive en pointe, 'application des prin-
cipes de la mécanique nous conduit aux résultats sui-
vants (voir figure 4) :

1) si g, > 20, aucun échange énergétique, donc aucune
pénétration n’est possible ; 'onde incidente est réflé-
chie dans la tige en sens inverse en onde de compres-
sion de méme intensité o, (donc de méme énergie

gl 25,

2) si 6, < q, < 20, l'onde incidente est réfléchie en sens
inverse en onde de compression d'intensité 6. =q,—o;; la

pénétration a lieu a vitesse constante égale a %{20 i—aq)

pendant un temps égal a 2L/c. Le méme résultat est
obtenu en écrivant que l’énergie de 'onde incidente

E, =2%Gf diminuée de I’énergie de 'onde réfléchie

E, :Ea—é-af est égale a |'énergie utilisée pour la péné-
tration (énergie «utile») Eu = aq s:

alL
2?(0“;'." ~07)=aq,S s = pénétration.
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Dans ce cas, on a 0 < 0, < q/2, ce qui entraine que
'onde de compression réfléchie se propage (vers le
haut) dans le mouton, auquel elle confére en se réfle-
chissant & sa partie supérieure une vitesse dans le méme

sens (vers le haut) égale en valeur absolue a %Ca, vilya

rebond. Lorsque le mouton retombe sur la tige, le nou-
veau choc engendre une nouvelle onde de compres-
sion, de méme énergie et de méme intensité, mais vers

le bas. Comme o, < %f— cette nouvelle onde ne permet

aucune pénétration : elle est & nouveau réfléchie.
L'énergie de cette onde est donc emprisonnée dans la
tige et s'épuise en d’inutiles allers et retours !

20
o O - %M
Qg
---------------- -- Y4
2
: » t(unite: L)
0 1 2 c
O, Gr =4dq -0

~ #G.4  Onde rectangulaire de compression a la
pointe,
Rectangular stress-wave on tip.




3)si 0< g, < 20, o, est négatif et I'onde réfléchie est une
onde de Jécompression. Elle ne peut se propager dans
le mouton, qui n'est pas « collé » a la tige. Elle se réfléchit
donc en onde de compression d'intensité - ¢,. Une nou-
velle pénétration sera possible en pointe si -2 o, >q,.

Posons, pour raisonner :
6, =(n+1aq, o, =({,— 0 =-ng,
Pour toute valeur entiére de n, la totalité de '"énergie
de l'onde incidente initiale sera utilisée pour la péné-

tration, n mesurant le nombre d’arrivées d’ondes ayant
chacune procure une pénétration ; en effet :

aqyS = za_é—i“f ~of)= 2%@@%{&1 +1)F = n’“’]:
n=0 n=0

2%q§{n R = Ei

Pour . non entier, égalan+a 1 <o <0, on aura:
dq
aL > »

al 2
aq,s= Z?Qi (n+a)f - az] =F, f2?qda

L'énergie perdue (« emprisonnée » en allers et
retours dans la tige) est celle d'une onde « créneau »
d‘intensité aq,, étant compris entre 0 et 1. Il y a discon-
tinuité chaque fois que la valeur de 6/q, passe par une
valeur entiére,

On peut résumer ces résultats sur un graphique
(voir figure 5) représentant le pourcentage d’énergie

incidente utilisée pour la pénétration, y = % =1- %
i i

en fonction de la valeur de x = i—‘j =g X Eii; :
—pourx>2, y=0
—pour2>x>1/2, y=1-(x-17
—pour 1/2 > x> 1/3, y=1-(2x-1)
—pourl>x> . v=1-(nx-1F

n n+1

Pour la pénétration s, on aura, puisque poury = 1,
E =aqg,s=MgH:
—pourx>2,
—pour 2 >x>1/2,

§=0
aq,s = MgH[1 - (x - 1)]

Pourcantoge d'nergle ulllisé pour o pénslration 4= Ey
¥ Percentoge of onorgy used for penetration H

IRl 2
Tl \%

=] T
e ot 08 1 15 2 2z

Partie hochure: Energle non récupdrable

pénétration (onde rectangulaire).

Percentage of energy used for penetration

(rectangular stress-wave).

- Pourcentage d’énergie utilisée pour la

1 1
—pour —>x>——
n n+1

Le pourcentage d'énergie incidente utilisée pour la
pénétration varie de 0 a 100 % suivant les valeurs du

rapport 9q

aq,s = MgHI1 ~ (nx ~ 1)}

: pour une valeur donnée de q,, il dépend

de o, donc la vitesse V,, du mouton a l'impact. Si 9¢

a;

reste compris entre 0 et 1, ce « rendement » reste com-
pris entre 75 et 100 %, et il ne dépend pas de la lon-
gueur de la tige, ni par conséquent de sa masse totale.

On remarquera que lorsque le rapport 94 tend vers
a

i
zéro, l'énergie tend & étre entierement utilisée pour la
pénétration ; mais le temps s’allonge indéfiniment,
puiscue le nombre n d’allers et retours de ["'onde tend
vers l'infini : la « puissance » de 1"énergie utilisée pour
la pénétration tend vers zéro.

On remarquera aussi que pour ce cas limite (base
de la tige « libre »), la pénétration de la tige (sa pro-
gression) se fait comme celle d’une chenille :

—arrivée de la 1™ onde : s, = 2L%f-

—arrivée dela 2¢onde : s, = 214-‘%L (17 onde refléchie)

=elc;
Les arrivées d'onde sont séparées par un temps
kL
t=2—.
(4

La vitesse moyenne de progression de la tige est
donc égale & ‘—}i ou, si M est la masse du mouton et m

. M
celle de la tige, V), XE' Pour retrouver la valeur

ul sz ;
Vi % Mﬁ+m de la formule des Hollandais, il faudrait
supposer qu’au moment du contact, le mouton et la
tige se soudent l'un a l'autre, de telle maniére que le
contact permette le passage des ondes quel que soit le
signe de leur intensité.

Pourquoi la formule des Hollandais
est fausse

Nous comprenons mieux, apres cette analyse, pour-
quoi la « démonstration » de la formule des Hollandais
est fausse. Elle ne fait pas intervenir le temps : or le
transfert d’énergie ne peut étre abstrait du temps. Pen-
dant le transfert, tout comme dans les instants qui le pré-
cédent ou qui le suivent, I'énergie totale est conservée : il
y a bien conservation de la quantité de mouvement, mais
aussi de l'énergie ; ne prendre en compte que la quantité
de mouvement fait abstraction de I'énergie de compres-
sion, emmagasinée dans 'onde née du choc. Le raison-
nement permettant de guantifier la perte d’énergie :

3y

( 5 ’
1/2MV} ~1/2MV; x =1/2MVE x—L
+m M+my
ne respecte pas les principes de la Mécanique ration-
nelle : il est arbitraire et ne peut conduire qu’a un résul-
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tat arbitraire. Cette critique fondamentale n’est guére
présentée aux étudiants, & ma connaissance.

Une conséquence erronée qui, elle, n"échappe en
général pas a 'examen critique de cette formule, vient
du fait que le raisonnement étant indépendant du
temnps, il ne donne aucune limite pour la valeur de la
force de pénétration de la tige : pour une pénétration
nulle, la force devient infinie. C'est évidemment absurde
au point de vue physique, et c¢’est pourquoi beaucoup
de formules dérivées de la formule de base lui appor-
tent des corrections, sans pour cela étre plus valides au
regard des principes de base de la mécanique.

[
Analyse d'un cas plus général

Le cas d'école discuté plus haut permet de raison-
ner simplement mais, s'il nous éclaire sur la réalité de
I"'enfoncement par battage d’'une tige ou d’un pieu, il
est assez eloigné des cas concrets, le mouton ayant tou-
jours une section grande par rapport a celle de la tige.
Le probléme théorique du transfert d’énergie dans ce
cas a été résolu en 1867 par Barre de St Venant, en sup-
posant que le choc génére des ondes planes a la fois
dans le mouton et la tige : il ne s’agit pas la, cette fois,
d'une hypothése arbitraire, mais d’une approximation
acceptée. Nous allons étudier un autre cas qui se rap-
proche du cas théorique pour lequel la section du mou-
ton est grande par rapport a celle de la tige. Consideé-
rons en effet une onde de choc de forme triangulaire,

v 4 ; EV,
d’intensité maximale o,,,, =—2

=pcV,,, de durée

limitée a 3L/2¢c, L étant la longueur de tige de méme
masse que le mouton. L’énergie totale véhiculée par
cette onde est égale a I'énergie du mouton a l'impact :

aL
ac [z » 1La 2 1 2 1 ;
Emaa :? & odt = E?Umux = ELap‘l/‘“ = 5}\4‘-}:}

On peut voir sur la figure 6 que la courbe de
contrainte théorique différe assez peu de cette onde

triangulaire pour O<t < £ .
o

9d
o

max

Pasons X = . et calculons le pourcentage d’éner-

& o,

<+ Omax= EVi
c

-ct

Courbe théarigue G = Oppax€ ©

= —

—_— — —

1 [} >
1

0 i 15 2 3 Temps. Unité - L
[+

fic.6 Onde triangulaire comparée a l'onde
théorique.
Triangular stress-wave compared to the

gie utilisée pour la pénétration, v = —E—li Ei étant I'éner-
gie incidente, égale a E__.  Ei

Pour la premiére onde incidente:
3L

Fu= a_cjgiog —a?) dt
E U ) r

si o, < q,/2, 0,=0c, donc Eu = 0, aucune pénétration
n’est possible ;
sic,;>q/2:0,+0.=queto,—06,=20~-q,

or, pour o, =g, /2, t=t,= :;i 1-%}%{1—%}
Imiax

L - ta
Donc:Eu:a—C-J.ﬂ (o, —crf)df=%f (2o —-q,) dt
, %

avec o, = U.-m.x[i —tx §—E] Y

alg® 5
Tous calculs faits : Eu = 384, X 1 ; .
2 E X 2

. dal »
Ei=——o0,
2. B

max

2
Dion: y=22 =3x|1-X
Ei 2

Tant gue la valeur maximale de la conirainte réflechie
reste, en valeur absolue, inférieure a %1 seule la pre-
miére onde incidente donne une pénétration (voir
figure 7).

Pour x > 2 : I'onde incidente est totalement réflé-
chie; aucune pénétration n'est possible ;

2 . L
pour 2>x>§ : seule la premiere onde incidente

donne une pénétration ;
2 2= b 4
pour 3 >X )E : l'onde incidente et la premiéere onde

réfléchie donnent une pénétration ;

2 2 i
our - >X > : n ondes sont utilisees pour la
PO a1~ 204l =

pénétration.

Ng— 30m>qnde ( retou
r < G
~ ~ %
R i SN
N it e
ol .7 12 4 : L
o - ‘( 1 a2 Temps. Unité s

Abme gnde 34m= onde 2¢m onde

fie.7 Onde triangulaire - Ondes réfléchies
(9/C,,, = 2/7, n=3).
Triangular stress-wave — Reflected stress-wave.

4 O theoritical one.
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On trouve que la fonction y (x) est la suivante :
X>2 y=0

=5 (pij
y=3x1-3

2
2>X>—=
3

n entier positif) x =
( p 0 2n+1

24 >, 4n(n+1) x?
= — :——j—:‘l—-—
i [2ﬂ+1]3; (2n+1F 4
2 >X>—
2n—1 2n+1

y=3x|(1-2p +(1—3—XF o +{1—MA’F
2 2 2

La figure 8 récapitule les résultats du calcul. Sur le
méme diagramme, on a fait figurer la courbe corres-
pondant a la premiére onde incidente pour une onde
théorique non simplifiée, le rendement y étant alors

donné par y = 4){[!‘1 +%[log % —‘l]}[Gcnin, 1978).

La différence entre les deux courbes représente au
maximum un écart de 15 % ; le « rendement » maximal
pour la premiére onde incidente étant de 88,9 % pour
'onde triangulaire et de 81,5 % pour 'onde théorique.

. ) : 2
Pour une onde triangulaire, si < x < é on a, avec

_ . x*

une bonne approximation : y =1 %"

En terme de pénétration totale S, on pourra donc
écrire :

si 2>x>% aq 4 ZEJ"X3X['1—%]2
si g>>¢:>0 aqu:Efﬂ—-)—{iJ
3 4
avec x:qu et Ei:laLcrz :1M\/’f1

EV,, S E ™ 3

Il est possible, sans grande difficulte, de traiter de
la méme fagon le cas de la courbe de contrainte théo-
rique du choc d’un mouton de grande section par rap-

Bourcantage d'Snergie ulilaé pour o pEnftrotisn e
¥ Percentoge of enargy used for penetration &

100% =~y 7
T T4 //;’// 7 //J/ 7
A 1 des //// / // "';/,1
/1A = g 7
c l‘f o \\ /7
r'r -L-‘_'("H!low 1= ande réfechin / 1 /
won AT ™ 7. Z
17 ’
I fL“‘-l"‘nnd: mu:nonn‘n y=3¢[1;5|’ % /_./
1
W |
04
AR e TR
Fow||n|n = " a; EVe
f’ | 3 cle T 13 I ki
v} d ¥ T
.55."'.‘; "’J‘; 0y 3 1 1.5 2z .=%z'

Partle hachurée; Bnergie non récupbroble

Pourcentage d’énergie utilisée pour la
pénétration (onde triangulaire).
Percentage of energy used for penetration
(triangular stress-wave),

FIG. 8

port a celle de la tige. On peut aussi, en utilisant les
résultats ci-dessus, linéariser la courbe de contrainte de
I'onde incidente en considérant une succession d’ondes
triangulaires.

Amortissement : ébauche
d'une approche raisonnée

Nous avons vu gue 'erreur commise dans |'établis-
sement de la formule des Hollandais tenait & la maniére
arbitraire de considérer une perte d'énergie du sys-
téme mouton-tige. Toutefois, les corps n’étant pas par-
faitement élastiques, il peut paraitre légitime de
prendre en compte un amortissement des ondes, sur-
tout lorsque leurs trajets s’allongent du fait des
réflexions, indépendamment, bien entendu, de l'action
du sol encaissant le long de la tige, que nous ne consi-
dérons pas dans cette analyse.

Il est habituel, et conforme aux données de 1'obser-
vation, de faire alors intervenir un amortissement de
type visqueux, c’est-a-dire proportionnel a l'intensité
de 'onde ou a la vitesse particulaire :

d\‘_..
—FE = —gedt

Vi

o : coefficient d’amortissement ;
cdt : trajet de I'onde pendant dt.

Cela revient a considérer que I'onde de contrainte
est affectée, dans son trajet, d'un coefficient minorateur
dépendant du temps, donc du parcours de 'onde :

— U 4]
V=V m[o ]
ou:c=o0 (e l=c(t—to)
| : longueur parcourue par |'onde pendant le
temps t - to.

Nous avons montré plus haut qu’il suffit, en regle
génerale, de trois a quatre allers et retours de I'onde
incidente pour que la plus grande part d’énergie utili-
sable ait servi a la pénétration ; tout est joué en un a
deux centiemes de seconde. [ y a tout lieu de penser,
gu’en dehors de I'action du sol le long de la tige, fort
peu d'énergie est perdue par I'amortissement de l'onde
dans son trajet ; la plus grande part |'étant dans les
ondes « emprisonnées », trop peu énergétiques pour la
pénétration, et condamnées par conséquent a se trans-
former en chaleur au cours d'infinis allers et retours.
C’est aussi le cas dans le choc de deux boules de
billard, dont I"énergie cinétique totale n'est pas la
méme apres leur rencontre qu’avant : pour établir la
formule des Hollandais, on s’est peut-étre inspiré, bien
mal & propos, de ce cas, dont |'étude theorique est com-
plexe (le théoreme de Clapeyron, par exemple, ne
s’applique pas).

Conclusion

En conclusion, je m'adresserai, d'une part, a ceux
qui ont la lourde tache, au sein de nos illustres Univer-
sités ou de nos irremplacables grandes Ecoles, de for-
mer les futurs ingénieurs aux techniques appliquées;
d’autre part, a leurs brillants éléves.
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Aux premiers, une objurgation : de grace, que la argent comptant ce qui est écrit dans les livres, ou
formule des Hollandais ne soit plus enseignée que de méme ce qui sort de la bouche de vos éminents profes-
maniére critique, a titre de contre-exemple ; aux seurs : il y a beaucoup de perles, mais parfois quelques
seconds, un conseil : ne prenez pas toujours pour crapauds !
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Pénétration statique
dans les graviers sableux
denses, la molasse

et les marnes compactes

& Une légende tenace voudrait faire croire que la

= pénétration statique ne peut étre utilisée ni dans les
a graviers, ni dans la molasse, ni dans les marnes

) compactes.

o=

Les auteurs décrivent un nouveau pénétrometre statique,
qui permet de traverser de tels sols. [Is donnent des
exemples ol la résistance de pénétration statique q_
dépasse 85 MPa dans des marnes et peut atteindre

148 MPa dans les graviers compacts ou la molasse dense.

Static penetration in dense gravel,
sandstone and hard claystone

There is a long-established belief that supposes static
penetration cannot be used in gravels, sandstones, claystones or
soft rock.

The authors describe a new static penetrometer which does
penetrate these types of soils. They give examples where the
static cone resistance, g, exceeds 85 MPa in claystone and
capable of reaching 148 MPa in dense gravels or in sandstone.

Abstrac'g
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Introduction

Depuis des années, il était communément admis
que la pénétration statique n’était pas possible pour
reconnaitre ni les couches de graviers, ni les couches
de marne, ni la molasse.

Cette opinion provenait de ce que, avec la plupart
des pénétrometres statiques, ces couches, rencontrées
méme a faible profondeur, bloquaient I"appareil et pro-
voquaient, par ailleurs, des détériorations graves dans
les cones électriques, ce qui était tres colteux.

De ce fait, certains géotechniciens ont limité 'utili-
sation du pénétromeétre statique aux couches molles,
alors que d’autres acceptaient son utilisation dans les
sables (Begemann, 1965 ; Schmertmann, 1967) mais, en
général tous 'excluaient pour l'etude des graviers (Mit-
chell, 1998).

Cependant, cette restriction n’a plus de raison d’étre
depuis 1992 (Sanglerat, 1994 ; Sanglerat et al., 1995),

Les exemples caractéristiques ci-dessous, obtenus
avec le pénétrométre AMAP’sols ouvrent de nouvelles
perspectives a la pénétration statique.

Le nom AMAP'sols est une contraction de Ateliers
Mobiles d’Auscultation par Pénétration des Sols.

Le pénétrometre statique-dynamique
AMAP’sols

P
Principe

L'histoire de la pénetration statique-dynamicue a
été présentée par Sanglerat en 1979 [6].
~ En 1992, des geotechniciens de Lyon et de Saint-
Etienne décidérent de créer un nouveau pénétrometre
statique-dynamique, afin de perfectionner ce tyvpe de
reconnaissance des sols.

Les améliorations trés importantes apportées peu-
vent étre résumeées comme suit :

En statique :

Fonctionnement entierement automatique. Enfonce-
ment & une vitesse rigoureusement constante de
2 cm/seconde, avec enregistrement numerique en continu
des mesures sur carte mémoire, avec sortie simultanée
des diagrammes des efforts tracés en temps réel
permettant le controle instantané des opérations.

Les données enregistrées sont transmises par
modem, ce qui permet de tracer trés rapidement les
courbes représentatives des essais dans le bureau de
I'Ingénieur chargé du projet et d’extraire, si bescin est,
toutes les valeurs numeériques nécessaires aux calculs
de force portante ou de tassements [Mitchell ef al.,
1998; Sanglerat et al., 1984; Lunne et al., 1998].

En dynamique :

Le battage par chute d’un mouton a été remplacé
par un trés puissant marteau hydraulique a frappes
rapides et réglables, par série de coups rapprochés, per-
mettant de traverser des couches extrémement dures
ou de pénétrer le substratum rocheux altéré.
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Installation :

L'appareil est monté sur un camion Mercedes 6 x 6
de 250 kN (Fig. 1).

Les réglages de mise a niveau de l'appareil, pour
enfoncer verticalement les tiges, s'effectuent trés rapi-
dement, grace a cing vérins hydrauliques commandés
par des électrodistributeurs contréles électriquement.
Quatre de ces vérins sont ceux appartenant au disposi-
tif du train de chenilles auxiliaire dont est muni le véhi-
cule porteur (Fig, 2) ; ce dispositif lui confére des possi-
bilités daccés et d’évolution sur des sols trés mous ol
tous les autres vehicules s’enlisent, ainsi que sur des
terrains en forte pente.

Le systéeme de pénétration statique-dynamique a été
congu et construit & Lyon (Fig. 3) et monté en Hollande,
sur un camion Mercedes, par Van den Berg, grand spe-
cialiste du pénétrométre statique depuis de longues
anneées, qui a apporté sa technicité et notamment son
expérience dans |'ensemble des applications de
I'hydraulique et de l'acquisition numeérique des don-
nées.

fiG.1  Vue générale du véhicule AMAP sols.
The AMAP'sols vehicle.

fAc.2 Vérins de stabilisation sur train de
chenilles.
Hydraulic stabilisers on caterpillar track.




Vue du marteau hydraulique et des appareils
de mesures et de contréles de pénétration
statique-dynamicque AMAPsols.

View of the hyvdraulic hammer and measuring
equipment for the static-dynarnic penetration of
AMAP'sols.

FIG.3

Caractéristiques

Ce pénétrometre permet de réaliser tous les sys-
témes de pénétration dans le sol, ainsi que des essais
spéciaux associés a la pénétration. Il peut utiliser tous
les cones de pénétration connus actuellement, de
10cm?® a 50 cm?, a transmission mécanique ou a acqui-
sition électrique, ainsi que les piézocdnes.

En pénétration statique, on utilise d'une maniére
courante soit une pointe de 80 mm de diameétre (cone
dit de 50 cm?) avec un manchon de frottement latéral
de 250 mm de long (Fig. 4), soit une pointe de 75 mm
{cone dit de 44 cm?) avec manchon de 200 mm.

Céne AMAP’sols de 50 cm? avec manchon
de frottement latéral.

AMAP'sols 50 ¢m? cone with lateral friction
sleeve,

G4

Naturellement, on mesure en continu :
— g, résistance de pointe (jusqu’a 30 MPa) ;

—f, frottement latéral unitaire sur manchon ce qui per-
met de calculer le friction ratio FR ;

- Q,, effort total d’enfoncement (jusqu'a 220 kN mais
limité généralement a 180 kN).

Les mesures sont enregistrées tous les 2cm.

Lorsque les cones de 44 cm® ou 50 cmy®, avec man-
chon de frottement, sont arrétés par une couche dure,
on poursuit la pénétration statique avec une
pointe plus petite, d'un diamétre de 39 mm, dite de
12 cm*® (sans manchon de frottement), qui permet d’obte-
nirdes valeurs de résistance de pointe trés élevées
pouvant atteindre jusqu‘a 148 MPa (on appelle sou-
vent cette résistance de pointe g, pour la différencier
de q,, ou de q_,,J) ; au-dela, on passe en dynamique.

Lors de la pénétration dynamicue, a titre d’informa-
tion, on procéde tous les 25 ¢cm a une mesure de
controle en statique de 'effort total (pointe et frotte-
ment latéral) que "on limite volontairement a 180 kN,
Cela correspond, dans les milieux pulvérulents, a une
résistance statique de pointe Az générdlement de
I'ordre de 130 a 140 MPa (ce qui est considérable et
n’est atteint par aucun autre pénétrometre).

Naturellement, chaque fois que |'on constate gue
I'effort total statique Q_ est inférieur 2 160 ou 170 kN,
on reprend la pénétration en statique puisqu’alors q_,,
est inférieur & 130 ou 140 MPa.

En cas de chute brutale de la résistance, le dispositif
de battage s'arréte automatiquement et instantanément
au toit de la couche moins résistante. Cette derniére est
alors reconnue en pénétration statique sur toute son
épaisseur, ce qui n'était pas toujours possible avec les
anciens pénétrometres statiques-dynamiques qui sou-
vent poin¢onnaient brutalement les premiers déci-
métres de ces couches de moindre résistance.

Un dispositif d’alerte sonore permet d’éviter de
dépasser les charges maximales prévues pour les dif-
férentes tiges assurant la transmission des efforts
jusqu’aux capteurs de mesures.

(|
Utilisations complémentaires

Il est possible d'utiliser sur le méme appareil d'autres
cones, en particulier le piézocone et I'envirocone Van
den Berg [8, 9]. Naturellement, dans ces deux cas, on Lti-
lise des logiciels spécifiques élaborés par Van den Berg.

Le piézocone permet, selon 'usage, de déterminer
q.. f, et la pression interstitielle u.

Avec I'envirocone, on mesure, outre ¢, les caracte-
ristiques suivantes :

— conductivité ;
—teneurs en O et H-;
— potentiel Redox ;

— tempeératures ;

—-pH;

— pression interstitielle.

L’ensemble de ces possibilités constitue une amé-
lioration considérable des moyens de reconnaissance
et permet de traiter de nombreux problémes d’envi-
ronnement ou de waste management grace & la qualité
et a la fiabilité des renseignements recueillis [3, 9, 10].

On peut par ailleurs utiliser un céne sismique.

On peut également, dans les sols cohérents, préle-
ver des échantillons intacts sous gaine PVC de gros
diametre (@ 70 mm).

Ce nouveau pénétrometre statique-dynamique a
déja fait 'objet de deux communications lors de confe-
rences internationales [4, 5].

Différents cas d’utilisation sont rapportés ci-dessous.

45

REVIUE IRANCAISE DE GEOTECHNIGUE
W87

= hinesire 9




46

Pénétration dans la molasse a Lyon

Dés la mise en service du nouveau pénétrometre, il
a été realise des essais comparatifs dans les sols lyon-
nais dont la géologie est bien connue. Généralement,
dans ces sols, la pénétration statique avec un coéne élec-
trique ou mécanique est bloquée entre 3 et 4 m de pro-
fondeur. De son cété, la pénétration statique-dyna-
mique lourde ancienne [Sanglerat, 1979] est arrétée soit
dans les alluvions compactes ou cimentées, soit, au
mieux, en téte de la molasse, vers 20 m de profondeur.

Les premiers essais réalisés avec le nouveau péné-
tromeétre statique-dynamicque ont permis d’atteindre, &
Lyon, en 1993, une profondeur de 35 m dont 15 m
dans la molasse, ce qui constitue une amélioration
remarquable des performances.

En 1994, sur un autre site lyonnais, le long de I'avenue
Foch, les alluvions denses composées de graviers plus ou
moins sableux ont été traversées sur 21 m et ensuite la
pénétration a été poursuivie sur 24 m de profondeur
dans la molasse ; ce qui constitue un record jamais
atteint dans ce tvpe de milieu par aucun autre pénétro-
meétre, qu’il soit dynamique ou statique-dynamicque.

Le diagramme de la figure 5 représente les résultats
obtenus lors de cette pénétration. Il est bien évident
que ce type de reconnaissance, qui donne de pré-
cieuses indications sur les caractéristiques de la
molasse, est beaucoup moins colteux que les
meéthodes usuelles par carottage avec prélevement
d’échantillons et essais de laboratoire.
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f6.5 Record de pénétration dans la molasse

lyonnaise (avenue Foch a Lyon).
Penetration record in dense sandstone.
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Pour faciliter la lecture de certains diagrammes,
figurent les mentions :

- {5, pour la résistance statique de pointe en 50 cm?®;
- g, pour la résistance statique de pointe en 12 cm?

Essais comparatifs au port autonome
du Havre

Le fonctionnement en statique du cone de 12 cm® du
nouveau pénétrometre est différent de celui du péneé-
tromeétre électrique hollandais classique de 10 cm?. 1l
était donc nécessaire de prouver la validité de la résis-
tance de pointe calculée avec le cone de 12 cm?, en la
comparant a la resistance mesurée tant par le cone
électrique de 10 cm® que par le cone mécanique de
50cm?® du nouveau pénétrometre.

Des essais comparatifs ont pu étre realisés d'une
maniére facile car ces trois types de cones ont pu étre
utilisés pour une étude réelle de fondations au port
autonome du Havre en 1993.

Ces essais comparatifs trés intéressants ont été
obtenus dans les dépdts sédimentaires du delta de la
Seine ou |'on trouve des sables fins avec quelques inter-
calations de tourbe et de petites couches graveleuses.

Ces essais [Sanglerat et al., 1995] ont montré que :

a) Sur le plan pratique, les résultats obtenus sont ana-
logues, quel que soit le céne utilisé, électrique de 10cm?
ou mécanique de 12 cm? ou de 50 cm?.

b) 1l est évident, cependant, que plus le cone est large, plus
il a tendance a adoucir les crétes des diagrammes dues
soit a la présence de graviers, soit aux chutes de résistance
résultant de couches minces trés compressibles.

¢) Les résultats obtenus prouvent la validité de la
meéthode de détermination de q_ avec le cone de 12 cm?,

d) Le cone de 12 cm?, grice & sa puissance de pénétra-
tion, permet d'atteindre en statique des profondeurs
beaucoup plus grandes que le cone électrique classique
de 10 cm?,

Pont sur I'Arve a Cluses
(Haute-Savoie)

En 1993, un pont a trois travées hyperstatiques de
32m, 19m et 32m, a été construit sur I’Arve lors de la
création d'une nouvelle route reliant Marnaz a Thiez,
prés de Cluses (Haute-Savoie).

A la suite d’une étude de sols basée sur deux essais
pressiometriques descendus respectivement a 30,50 m
et 33 m, il avait été decidé d’appuyer les fondations de
cet ouvrage d’art important sur des pieux meétalliques
battus de 25 m de longueur, travaillant essentiellement
au frottement latéral.

Le terrain est constitué par des couches sablo-gra-
veleuses plus ou moins compactes, avec des intercala-
tions de limons et silts, surmontées de remblais super-
ficiels. Sur 10 m d’'épaisseur, existent des lentilles de
sols organiques et tourbe.

Un artésianisme important avait été détecté entre
20m et 28 m de profondeur, dans des couches sablo-
graveleuses moyennement compactes.




En cours de chantier, il est apparu que les pieux
s'enfong¢aient pratiquement sous leur propre poids, les
essais de chargement ont montré que la force portante
prévue n’était pas atteinte. Il a donc été décidé d’allon-
ger les pieux de 13 m, ce qui n'a pas été suffisant.

Il a donc fallu allonger & nouveau les pieux de 13 m
pour atteindre ainsi une longueur totale de 51 m.

Si les renforcements ainsi apportés aux pieux ont
donné satisfaction pour les deux piles en riviére et pour
la culée rive droite, par contre, dés la mise en service
de l'ouvrage, la culée rive gauche a subi trés rapide-
ment des déformations importantes, ce qui a déclenché
une expertise judiciaire pour déterminer la cause des
désordres et les travaux confortatifs 4 réaliser.

Pour déterminer les caractéristiques géotechniques
des couches traversées par les pieux et des couches
sous-jacentes, il a été alors exécuté quatre essais de
pénétration staticque Amap’sols qui ont atteint aisément
les profondeurs 70, 75 et 75 m et méme 82 m [Sanglerat
et al., 1995].

A la suite de ces essais, le pont a été fermé a la cir-
culation pendant trois mois, pour permettre d’amélio-
rer la sécurité de la culée rive gauche par les travaux
suivants:

- enlévement des remblais sur une hauteur de 6 m pour
les remplacer par des remblais allégés en polystyrene
expanse ;

- mise en place de 8 drains de décharge a débit
controlé dans la nappe artésienne.

Naturellement, ces travaux confortatifs ont éte exé-
cutés sous la direction d'un maitre d’ceuvre assisté par
un géotechnicien.

.o
Pénétration dynamique

On sait depuis longtemps qu’il faut absolument
proscrire la pénétration dynamique en milieu cohérent
saturé [Sanglerat, 1979; Sanglerat et al., 1984].

Dans les cas ou ce type de pénétration est admis-
sible, I'un des problémes majeur et délicat est la trans-
position des mesures faites en valeur de résistance
dynamique conventionnelle en utilisant, par exemple, la
formule des Hollandais. Par ailleurs, l'interprétation de
ces résistances dynamiques conventionnelles constitue
un sujet qui peut préter a discussions et a controverses.

Tout probléme a ce propos est évité avec le nouveau
pénétrometre statique-dynamicque.

En effet, grace a sa puissance, la pénétration sta-
tique avec le cone de 12 cm® peut atteindre 140 a
146 MPa et méme 148 MPa (cf. § 7). De ce fait, la
pénétration dynamique n’est jamais utilisée que
pour traverser des couches extrémement résis-
tantes. Les controles statiques effectués systématique-
ment permettent d'ailleurs de reprendre la pénétration
statique dés que celle-ci chute au-dessous de 130 a
140 MPa.

En conséquence, lorsque l'on réalise de la pénétra-
tion dynamique, on sait que la résistance statique est
toujours trés élevée et supérieure en géneral a 130 ou
140 MPa ; il n'y a donc plus lieu de se préoccuper de la
résistance dynamique conventionnelle, ni de sa lrans-
position en contraintes admissibles. Ceci constitue un
avantage important du nouveau pénétromeétre statique-
dynamique.

Pénétration statique en milieux
pulverulents tres denses

L'un des reproches qui est couramment fait a la
pénétration, surtout & la pénétration statique et quel-
quefois méme a la pénétration dynamicque, est que ces
essais in situ sont bloqués sur des couches trés com-
pactes et que 'on ne peut savoir ce qui se passe au-des-
sous de ces horizons résistants.

Effectivement, ce reproche est souvent justifié, mais
cel inconvénient n'existe plus avec le nouveau penétro-
meétre statique-dynamigue.

Nous avons montré, dans les pages qui précédent,
que cet appareil permet ce péneétrer, sur de grancles
profondeurs, la molasse lyonnaise, pourtant trés com-
pacte et présentant souvent une cohésion non négli-
geable. Pour prouver l'efficacité de la pénélration sta-
tique dans les milieux pulverulents trés denses, nous
ne pouvons mieux faire que présenter, a titre
d’exemples, six chantiers de la région Rhéne-Alpes.

» Sassenage (Isére) (Fig, 6]

* Lyon-La Guillotiere (Fig. 7)

* Golf de Villette d’Anthon (Isére) (Fig. 8)
* Pont autoroutier a Jarrie (Isére) (Fig. 9)
» Echirolles (Isere) (Fig. 10)

* Lyon-Porte Dauphine (Fig. 11)

Les valeurs trés élevées de q_,, mises en évidence
par ces différents diagrammes, peuvent couramment
étre rencontrées dans les sols sablo-graveleux, trés
compacts.
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Pénétration statique dans un gravier
sableux trés dense a Sassenage (Isére).
Static penetration in very dense sandy gravel in
Sassenage (Isére).

4]

REVLIE FRANCAISE DE GEOTECHNIOUE
N 87
bmesbe Y999




FRED M sissesesnns

WO [y 0 10 20 30 40 50 60 70 80 80 100 110 120 130 140150 0 (MPa)
65 ) b T e N S | 990 20 3 60050 & 70 W 90 W0 20 G iMPo) —— qcﬁl] [ rm%nmuw
-4 il plsiiy ' "E’ 18 |5
1 T
— f‘ o i 2
L =] 115.8]
"'h...._ ‘| I:| " |t
2 50 : el 3 — L ] b e
f if == ‘
3 L] L T [ 4 f- [ | o S:Illa
3 1T [ L | [
- g |
JLle : - : sl_S ; 15
-
1 B= { C | | | | 1 g
EE' 80— i T Braviers
L e e [T — E S____.- | l 3221 calets
& L \'NL....__‘ f o = = 7|-< ! q¢12 186 ] sablau
§5 &7 [FRG0 1 b B 73 o [ == -
~— | 1= = | | 1383
§ <1 lq. A ] AN
g? """"'l\ uI £ E [ _.:;_.- WM71E
\ s 4 —1 89
8 TRE || GALETS H
+ SASLEUX ir
| _.r') r‘ w i 3 E avee
| [
! = 2 DYNAMIQUE 4 Q708
| =il 1 [ekements,
0 [ i a \ tpars
| TS 12 ;
Y qc 484
T - 13 . 12
? :: [ LT - i L —_Ji31e
il | p il ] ARRETE & 13,26 M EN STATIOUE
| ARRETE |4 | i0d M | EM STATIQUE i i qc
Figurs § - Pénétrabon dans un gravier sableux iras dense
) ) ) 769 Pénétration dans un gravier sableux trés
FiG.7 Pé;}é-trattl_ondstatrque dan!s un gravier dense, pont autoroutier a Jarrie (Isére).
s(.;a .neu[:i rés Lense, Z!‘\SC c}ie a Porte-de-la- Penetration in very dense sandy gravel with
uillotiére a Lyon (Rhéne). cobbles in Jarrie (Isere).
Penetration in very dense sandy gravel with
cobbles in Lyon (Rhone).
U 10 20 30 40 S50 BO 70 B0 90 100 110 120 130 140150 O (MPa)
[[':50 a4 J B5 1 15 2 3 4 4 6 T 8 % 10 2030 40 %0 60 70 60 50 X0 30 Gc iMpw
. 5
1 | 3 e BN L q | ﬁ _I:IEi:B__LéE
% e
| 04 1 e o - B4
2 ! 4 . ——— 1 862
2 ’J 5
3 — |f 888 =
| [T 6.4 4’/ e
al—l | | ' 3 — N
| B 4 -
. | | . | pe=cdNNNA L
| B o7 g Y g
N\ | i | ! ff.; r” 12 i3 | 2SABLEUX
—— il fem L
| I ]I— | 1337 = L o4
w 7 | & _,_..-'
& 5 i 6 = #15 |
E - & / &
= |
z’ B E : &
= |
Zo T L | ail
= |
g!ﬂ | . | -——"'/, s
E T M= i
— SAR
i | DYNAMIQUE | = T " S
T 5 B
| il
12 |—1 : — I =, g R Ry e el a = B5 L -_—__“\b ‘%g
RER NS == ] .. 31 1# e
YRR EEEEE RS- = [
| | L
| T ! . el hE; |
14 e i _';' L Jﬁh A | iles in N | STATIRUE
%
rrf S S ) I o S ) S ) [ | | Oe
ARRETE A 1500 M EN DYNAMIOUE
Figure 8 - Panetration dans un gravier sableux trés dense
FIG. 8 Sénélratéroliil dands' un I?ra\r[ilelr sableux Lrés Pénétration sEtatique en milieu pulvérulent
ense a Villette-d’Anthon (Isére). trés dense a Echirolles (Isére).
Pgnetra rrlon in very dense sandy gravel in Penetration in very dense sandy gravel with
48 Villette-d’ Anthon (Isére). cobbles in Echirolles (Isére).
REVUE FRANG AISE DE GEDTECHMIGILE

Nt a7
= itinestie 1999



FR BN W coosmmasiom
¢ F M & M W & W WA o s aw mp [ Pal———
: 05 1 1, 23 & =) W M X b S0 B0 YO BCO 9 X ﬂalm‘\ll_—_
1 E e mul ..|- 190 ||REMBLA:
r i 5
2 ’ - ‘1 LRl
l O [ I £ &
3 e~ gl — k{aﬁnﬁ{:u:
el - 4 ARG
& Iy b
! i
= il
A CLIRATE
E { (1] 1
g 13558 Gl ERG
£ i By ke
g 4 —~ SShBLEUN
= r.-— q s
Pt ¥ tn
I B B l
0] N 2
1 5 U N 0 O A 0 O s e o X ER)
e s e
ARRETE 4 1GS0 M FA STATIGUE 1o 00N}

Pénétration dans un gravier sableux trés
dense, porte Dauphine a Lyon.

Static penetration in very dense gravel and
sandy cobbles in Lyon.

e
Cas des milieux cohérents compacts

La pénétration statique n'a jamais posé aucun pro-
bléme pour reconnaitre les sols cohérents compres-
sibles (argile molle, vase, tourbe, limon, silt). C'est
méme le meilleur essai in situ pour ces types de sol, en
particulier lorsqu’ils sont sous la nappe phréatique.

Par contre, le grand reproche que |'on pouvait faire
jusqu’en 1992 aux pénétrometres statiques, c’était
d’étre bloqués sur des couches résistantes, méme
minces, qui pouvaient surmonter des zones beaucoup
plus faibles. Cela constituait un handicap indéniable.

Par ailleurs, jusqu'a présent, tous les pénétrometres
statiques rencontraient le refus sur le toit des sols cohé-
rents compacts soit en raison d'une résistance de
pointe élevée, soit, le plus souvent, en raison du frotte-
ment latéral total cumulé trés important.

Si dans le cas des milieux pulvérulents, la pénéetra-
tion dynamique peut étre nécessaire pourtraverser des
couches indurées ou comportant de gros éléments, par
contre il faut reconnaitre que dans les milieux cohé-
rents trés compacts (type marne surconsolidée), parti-
culierement sous la nappe phréatique, la pénétration
dynamique ne permet pas de progresser d'une maniere
significative par rapport a la pénétration statique
usuelle. Dang, seule la puissance du pénétrometre en
statique permet de reconnaitre ces types de sol. Or,
force est de constater que, jusqu’a présent, tous les
pénétromeétres étaient bloqués sur le toit des marnes
compactes. Par contre, le nouveau pénétrometre sta-
tique, compte tenu de sa puissance et de sa conception,
fonctionnant tout d'abord avec une pointe de grand dia-
métre, puis ensuite avec une pointe de petit diamétre,
permet de s’affranchir en tres grande partie de |'effet
néfaste du frottement latéral cumulé et permet de pour-
suivre la pénétration sur de plus grandes profondeurs.

Citons un exemple récent survenu dans la région
méditerranéenne. On se trouve dans un port ou les
Grecs et les Romains ont exercé une activité commer-
ciale intense et ou subsistent des vestiges archéolo-
giques intéressants.

Le sol est constitué de la fagon suivante :
—0a2 m : remblais divers ;
—de 2 a 8 m: alluvions modernes de trés mauvaise qua-
lité, pouvant comporter des vases et des tourbes ;

— au-dessous, marnes du Stampien compactes dont |a
partie supérieure est altérée ou tres altérée.

Pour réaliser, dans un tissu urbain fort dense, un
parking de 48 m x 77 m, profond de 17 m environ, il a
été prévu une paroi moulée de 60 cm d’épaisseur, avec
trois lits d'ancrage precontraints en partie courante
(Fig. 12) et des bracons horizontaux a 45 degrés dans
les angles.
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fG.12  Coupe de la paroi avec trois lits d’ancrages
précontraints,
Cross-section of concrete slurry wall showing
3 levels of pre-stressed anchors.

Deux immeubles importants, en maconnerie de
pierre du Xvi© siecle, se trouvaient a proximité de la
fouille, cote est et cote nord.

L'étude géatechnicque initiale comportait trés peu de
sondages profonds mais il était spécifié dans les pieces
écrites du marché des entreprises, que le site était bien
connu grace a de nombreuses reconnaissances dans le
cadre du creusement de plusieurs tunnels & proximité.
De ce fait, les caractéristiques géotechniques des diffé-
rentes couches existant sur le site étaient definies dans
le CCTP par un tableau, tel que le tableau | reproduit
ci-apres.

Lorsque la fouille a été excaveée, la parol moulée
s'est déformée beaucoup plus que prévu, elle s’est
méme fissuree a certains endroits, et des tassements
importants, de 30 mm a 60 mm sont survenus a proxi-
mité de l'angle nord-est du parking, entrainant des
désordres graves dans 'un des batiments anciens en
maconnerie de pierres trés proches.

Apres le sinistre, des essais in situ ont été realisés,
notamment avec le pressiomeétre Ménard et avec deux
types de pénétrometres statiques : un pénétrometre
mécanique et un pénétrometre électrique.

Le pressiometre n'a pas permis de déterminer avec
précision ni le toit exact du Stampien altéré, ni celui du
Stampien sain, et les deux pénétrometres n'ont pas pu
atteindre le Stampien sain car ils ont été bloqués entre
8 m et 12 m de profondeur dans les premiers déci-
meétres du Stampien altéré.
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Or, il fallait reconnaitre exactement, dans la zone
des tassements les plus importants et des déformations
anormales de la paroi, quelles étaient les épaisseurs
exactes des couches de terrain qui exercaient des pous-
sées sur la paroi litigieuse.

On a donc demandé la réalisation de quatre essais
avec le nouveau pénétrometre statique qui ont atteint
sans difficulté les profondeurs de 15,75 m, 20,02 m,
20,18 m et 21,14 m, en traversant sur plusieurs meétres
non seulement le Stampien altéré, mais également le
Stampien sain.

Le diagramme de la figure 13 est fort explicite. 1l
montre que, jusqu’a 10 m de profondeur, on est dans
les alluvions modernes de trés meédiocre qualité, fort
compressibles, donc que le toit du stampien altéré est
beaucoup plus bas que prévu puisqu’il était annoncé a
7,50 m de profondeur.

Par ailleurs, entre 10'm et 13,50 m, on constate que
la résistance de pointe g, et le frottement latéral f,
augmentent régulierement, mais sans étre trés élevés.
On se trouve donc dans le Stampien altére. Enfin, le
Stampien sain, qui était annoncé a 10 m de profondeur,
se trouve en réalité 13,50 m de profondeur.

Le tableau II ci-dessous donne les caractéristiques
pénétrométriques de ces couches.

La figure 12 donne une coupe nord-sud du chantier
avec les toits prévus et réels du stampien altéré, ainsi
que les toits prévus et réels du stampien sain.

Naturellement, lorsqu’il ¥ a des erreurs de niveau
aussi importantes, les poussées sont beaucoup plus
grandes que prévu. [l n’est donc pas étonnant que les
parois aient été fortement déformées et que cela ait
entrainé des tassements importants dans les zones
adjacentes tres compressibles, d'ou des tassements dif-
férentiels importants ayant provoqué des désordres
graves dans des maconneries de pierre fort vétustes
(XVI® siecle).

TABLEAU N Caractéristiques pénétrométriques,

Stampien altéré

4<q,,<9MPa

100 < f, < 400 kPa
2<FR<5%

Stampien sain

fi S
f R e e e 10.< q,< 85 MPa
' ' | - Jvant tro
1 I ' 1 P
L )
o T [ S
' | | 1.45 M
e B | | Controle des remblais
sl N 8,08
f; T T [ e sablo-graveleux
165 Do M . )
?? l e La penétration statique est un excellent moyen pour
8 ;fl_ I { :._’ = controler la compacité, donc la qualité, d'un remblai
Egﬂ' g | | [ | X sablo-graveleux, que ce soit & terre ou, a fortiori, sous
AN | ' | Jrn Ieau.
&' ) —--1;:] | k| oa i ; e
£, = | — | L 1 P Rappelons leslcrlte_re_s de controle que | expeérience
g | ! | 109 | altérées nous a permis d'établir il y a de longues années [San-
A T [ ¢ is d'établir il y a de | (S
E [} | | | 1'] J glerat, 1979].
ai3 1 .,""“' 258
| Relation entre compactage et q_.
Ri 182
J : .
T e _ Remblais q, (MPa)
| 16.0 : oy
[ Type Compacité
8 342
| _!I — Gravier propre Lache 15325
-_’imji—”‘rﬁ_ﬁﬁ_-___ (@ 500 W) e =] Gravier sableux Lache 33 45
A6.13  Pénétration statique dans les marnes Gravier sablewx Moyennement compact 8a12
compactes (Marseille).
Static penetration in hard claystone. Gravier sableux Tres bien compacté > 20
Tasteau|  Caractéristiques géotechniques des différentes couches selon le CCTP.
Facies Tensilé K ‘Caourt terme Lungterﬁle
i A e kPa/m 9 ¢ (kPa) 9 ¢’ (kPa)
Remblais 2 1 5000 30 0 30 0
Formations littorales 1.8 0.8 5000 25 15 30 0
Stampien altéré 2.1 1.1 25 000 20 80 25 40
Stampien sain 21 1.1 50 000 25 200 30 130
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Naturellement, lorsque les remblais sablo-graveleux
sont trés denses, le pénétrométre électrique ne peut
étre utilisé, car sa pointe risquerait d'étre endomma-
gée. Par contre, le nouveau pénétrométre statique-
mecanique est tres efficace.

Nous avons eu 'occasion de |'utiliser a plusieurs
reprises, comme plusieurs de nos confréres, lors
d’expertises judiciaires, pour déterminer notamment
I'épaisseur et la qualité de remblais sablo-graveleux sous
dallage de béton (entrepdts, usines, etc.). Il s'agissait en
général de rechercher a qui pouvaient étre imputeés les
tassements différentiels survenus dans les dallages.

Les mesures ¢ enregistrées tous les 2 cm permet-
tent de tracer des diagrammes tels que ceux reproduits
sur la figure 14. Cette figure montre immédiatement
cue si dans la couche supérieure du remblai la compa-
cité est tres bonne (g, > 20 MPa), par contre ce n’est
plus le cas en partie inférieure. On constate également
que l'épaisseur du gravier est fort irréguliére selon les
emplacements.

Il est bien évident qu’aucun autre type d’essais n'est
capable de fournir une telle précision, ni pour les épais-
seurs, ni pour les variations de compacité a différentes
profondeurs.

Controle des colonnes ballastées

La réglementation francaise (DTU 13.2 Fondations
profondes) stipule que les colonnes ballastées peuvent
étre réceptionnées grace au pénétrometre statique, deés
lors que :

q. MPa
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fé 14 Controle de la compacité d’'un remblai

sablo-graveleux sous dallage béton
(Verdun-sur-le-Doubs).
Fill density check under concrete floor.

Mais trop souvent, les cones de petite section (10 a
15cm?) des pénétrometres usuels sont déviés, par cer-
tains graviers, hors de la colonne elle-meme, Ainsi g
chute car la pointe pénétre alors dans le sol nature
adjacent non densifié.

Les mesures obtenues sont donc sans signification ;
elles peuvent méme conduire & des conclusions erro-

q, > 10 MPa. nées (colonne jugée mal densifiée).
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FIG. 158
Static penetration in densified stone column.

Pénétration statique dans colonne ballastée (région parisienne).

Mais le nouveau pénétrometre avec sa grande
pointe de 50 cm? grace & sa grande rigidité et 3 sa
grande puissance, est capable de traverser la totalite
cles colonnes ballastées sans étre devié, ni bloqué par
un gravier de grandes dimensions. On peut citer par
exemple un résultal obtenu récemment en region pari-
sienne (Fig. 15). La colonne testée est continue et
d'excellente qualite :

12 <q <47 MPa

Le nouveau pénetrometre statique permet de dis-
tinguer rapidement et sGrement les colonnes mal den-
sifiées qui doivent étre reprises, et les colonnes bien
densifiées qui peuvent étre réceptionnées.

Colit des essais

L'expérience pratique de ces derniéres années en
France a montré que les reconnaissances faites avec le
pénétromeétre statique-dynamique étaient d’une
maniére générale beaucoup moins colteuses que les
autres methodes souvent utilisées, tout en fournissant
beaucoup plus de renseignements, puisque les
mesures sont faites en continu et enregistrées tous les
deux centimetres. Nous avons constaté que le prix par
meétre de pénétration d’une reconnaissance est en
général :

— moitié moins éleve que celui d'une reconnaissance
avec des essais pressiomeétriques executés selon les
regles de l'art ;

—de 30 a 33 % du colt d’'un sondage carotté avec prise
d’echantillons et enregistrement de parameétres.
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Pénétration dans les graviers
hollandais

A 'occasion du 12¢ Congrés européen de Méca-
nique des Sols a Amsterdam, du 7 au 10 juin 1999, le
pénétrometre AMAP'sols a été présenté aux partici-
pants. De trés nombreux géotechniciens ont été inté-
ressés par ses possibilités.

En cette méme période, la Société Van den Berg de
Heerenveen était confrontée a un probléme difficile,
dans I'Est de la Hollande, a Nijmegen. Cette ville, que
les Francais appellent Nimégue, est située prés de la
frontiére allemande, a proximite du Rhin.

Pour éviter tous les désagréments dus & la neige, au
givre et aux conséquences catastrophigues du dégel, le
grand club de football NEC a décidé d'installer des
tubes de chauffage encastrés horizontalement a 25cm
sous sa pelouse, les apports calorifiques provenant
d'échangeurs de chaleur foncés verticalement a grande
profondeur, et d'une pompe a chaleur. Naturellement,
en été, le méme systéme pourrait étre utilisé pour «cli-
matiser» les batiments ou simplement pour restituer
des calories dans le sol afin de ne pas perturber son
équilibre thermique global a long terme (héliogéother-
mie).

Les avantages de ce systéme non polluant sont :
—diminution d'utilisation de combustible fossile ;
- moins de CO, dans l'atmosphere ;
—au moins 50 % d’économie sur les frais de chauffage ;
— moins d’entretien.
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Les couches du terrain étant généralement molles
aux Pays-Bas, on utilise le pénétromeétre pour mettre en
place les échangeurs jusqu’a la profondeur désirée.
Pour ce faire, on enfonce tout d'abord des tubes four-
reaux metalliques @ 56/40 mm, avec une pointe perdue
@64 mm. Dans ces tubes, on introduit les échangeurs
en polyéthyléne ¥ 30 mm. Puis on arrache les tubes
fourreaux en laissant les échangeurs en place, ainsi que
la pointe perdue.

Mais, a Nimeégue, le terrain est constitué de sable de
trés grancle eépaisseur, comportant localement, a diverses
profondeurs, soit des couches peu résistantes de loess,
argile et tourbe, soit des couches de graviers denses,
avec des zones indurées. L'épaisseur de ces couches
intercalées peut varier de 1 a 3 ou 4m. [l s'agit des allu-
vions du Rhin. La nappe phréatique, située vers 9 métres
de profondeur, peut fluctuer de plusieurs meétres.

[l avait été décide d’utiliser deux pénétrometres sta-
tiques hollandais pour foncer ces tubes fourreaux verti-
calement, mais ceux-ci ont eté blogués, en certaines
zones, a 16 metres de profondeur environ sur une
couche de graviers compacts du Rhin. Or, il fallait des-
cendre impérativement a au moins 28 métres pour
avoir un écart de température suffisant pour 'eau des
pompes a chaleur.,

Van den Berg, qui a construit en grande partie le
nouveau pénétrometre, en 1992, sachant que ce dernier
était plus puissant que tous les autres pénétrometres
statiques existants, a proposé d’essayer le pénétro-
metre frangais pour résoudre son probléme.

Non seulement le nouveau pénétromeétre a permis
d’atteindre la profondeur prescrite de 28 métres, mais il
a pu, en outre, enfoncer sans difficulté, alternativement
en statique et en dynamique quand cela était néces-
saire, les tubes fourreaux @56/40 mm jusqu’a 40 métres
de profondeur. Cela a constitué un grand succes qui,
en outre, est plus favorable pour la température de
I'eau recherchée (11° a4 28 m et 12° 4 40 m). La pointe
perdue de @64 mm est pourvue d'un clips qui retient le
polyéthylene @ 30 mm lors de la remontée du tube
& 56/40 mm.

C’est ainsi qu’en juin 1999, le nouveau pénétro-
meétre a pu enfoncer, dans des délais trés courts,
44 tubes de 40 meétres dans les graviers compacts du
Rhin qui avaient souvent bloqué, vers 16 métres, les
autres appareils.

Le succes de ce pénétrometre, dans le pays quia vu
la naissance de la pénétration et son large développe-
ment, méritait d'étre signalé aux lecteurs de la RFG, car
il confirme les résultats exceptionnels obtenus par cet
appareil dans les graviers du Rhone et autres rivieres
des Alpes.

Précisons qu'un essai de pénetration statique méca-
nique a été réalise pour déterminer les caractéristiques
des différentes couches alluvionnaires du Rhin. Il est
representé sur la figure 16. Il met en évidence les faits
sujvants :

1. la pointe mécanique @ 80 mm, donnant ¢ ., a été
bloquée a 15,50 m sur le toit des graviers denses du
Rhin qui avait arrété initialement les tubes fourreaux
sensiblement a cette profondeur ;

2. la pointe mécanique @ 39 mm, donnant q_,,, a
atteint sans difficulté, en statique, 40 m de profondeur.

Les graviers du Rhin, entre 15,50 m et 18,50 m, ont
pour caractéristiques pénétrométrigues :

18<q_,< 46 MPa
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fic. 16 Pénétration statique dans les graviers

sableux denses du Rhin a Nimégue.
Static penetration in very dense sandy gravel in
Nijmegen.

Il n‘est donc pas étonnant que le fongage initial des
fourreaux provisoires des échangeurs de chaleur, équi-
pés d’une pointe perdue @ 64 mm, n’ait pu, compte
tenu de I'effort de pointe et du frottement latéral total,
étre poursuivi jusqu’a 40 m de profondeur par les péné-
frometres locaux.

Cette expérience de Nimégue montre que ces der-
niers n‘ont pas été utilisés dans leur domaine d’appli-
cation classique ol ils conservent toutes leurs qualités.

Remarque :

Dans le cas d'un terrain pollué en surface, si 'on
doit recourir au forage d’un avant-trou pour la mise en
place d’échangeurs de chaleur, il faut, afin d’éviter la
transmission de la pollution aux couches profondes,
utiliser des techniques spéciales qui sont bien connues
aujourd’hui mais onéreuses.

Naturellement, foncer alors des tubes fourreaux
équipés d'une pointe perdue, a I'aide d'un pénétro-
meétre, constitue une méthode sire et beaucoup plus
économigque.

Conclusion

Les résultats présentés ci-dessus montrent que trois
importantes conclusions peuvent étre tirées.

1] Le nouveau pénétromeétre statique-dynamique permet
d’atteindre des pénétrations record dans les sols denses
ou compacts, qu'ils soient pulvérulents ou cohérents.

2) Toutes les variations de résistance sont trés bien mises
en évidence, aussi bien dans les sols denses ou moyen-
nement denses gue dans les sols trés compressibles.
3) Une reconnaissance a l'aide du nouveau pénétromeétre
statique-dynamique correspond au meilleur rapport
qualité/prix.

Il est évident que ce nouveau péneétromeétre sta-
tique-dynamique permet, par la large gamme des
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pointes pouvant étre utilisées, de reconnaitre des sols,
méme trés résistants, d’'une maniére efficace et rapide.
Ses déplacements et sa mise en place sont grandement
facilités par le chenillard et ses vérins (Fig. 2).

Par ailleurs, il met a la disposition de lutilisateur le
piézocone et I'envirocéne qui permettent de recueillir
des données complémentaires extrémement utiles dans
certains cas particuliers et notamment dans la lutte

antipollution, ainsi que dans la détermination des ter-
rains liquéfiables sous 'action des séismes [Robertson,
1995; Robertson et al., 1998].

Nul doute que cet appareil ne soit appelé a un large
développement, non seulement en France mais égale-
ment dans de nombreux autres pays, car il constitue, a
notre avis, un grand progres de la technique de péné-
tration en 1999.
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Caracterisation

et renforcement des sols

avec inclusion de nappes
plastiques souples discontinues

-

esume

R

La production des déchets de matieres plastiques ne
cesse de croitre. On peut valoriser ces déchets en les
réemployant pour renforcer les sols et améliorer leurs
caractéristiques mécaniques. Pour obtenir la meilleure
représentativité des phénomenes réels, les essais de
laboratoire (frottement, ancrage, cisaillement) ont été
effectués sur des appareils de grandes dimensions. Ils
ont permis de mesurer l'influence de deux parametres : la
taille et la masse surfacique des éléments discontinus de
renfort.
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Soils characterization
and reinforcement
with discontinous plastic materials

Abstract

The production of plastic materials waste increases
continuously. It is possible to valorize these wastes by its reuse
as soils reinforcement. On the other hand, this technique
increases the mechanical characteristics of soils. A best
representativity of real phenomena was obtained by laboratory
tests (friction, anchorage, shear) carried out on big size
apparatus. Tests carried out by this new shear apparatus
permited us to observe the influence of two parameters : the size
and the surfacic load of this reinforcement discontinuous
elements.
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Introduction

L’amélioration des caractéristiques mécaniques du
sol, support de tout ouvrage de génie civil, est une pré-
occupation des géotechniciens. Une technique de ren-
forcement des sols consiste & adjoindre a ces derniers
des inclusions dans le but d'améliorer leurs propriétés
meécanicques.

Le renforcement des sols par les inclusions souples
(non tissées) a été proposé par Leflaive et Pring (1974)
et McGolon (1977). Une optimisation du renforcement
est possible pour faire évoluer les réglements et dimi-
nuer les colts, tout en gardant le méme niveau de sécu-
rité.

Les déchets de matiéres plastiques (sacs d’embal-
lage, bouteilles...), qui connaissent une augmentation
sensible liée a leur utilisation diversifiée, peuvent étre
utilisés comme matériaux de renforcement. Ces
déchets posent de nombreux probléemes car leur recy-
clage nécessite des tris minutieux, leur élimination par
incinération est un danger pour l'environnement, et
leur mise en décharge est colteuse.

Pour aider a résoudre ces problémes, Coulet et al,
(1987) ont proposé un procédé de renforcement géo-
technique basé sur l'association de déchets de plas-
tique et de terre qui permet d’ameliorer les caractéris-
tiques mécaniques des sols, et constitue une solution
économique et écologique aux problémes posés par les
déchets.

Depuis sa mise en ceuvre, ce procédé n'a fait 'objet
que de quelques essais in situ de stabilité d"un remblai.
Malgre les nombreuses expériences au triaxial (Dali et
al., 1989), ce domaine n’est jusqu'a présent pas totale-
ment maitrisé, En effet, les essais déja effectués n’ont
pas permis de rendre compte de l'apport effectif du
renforcement. C'est dans cette perspective que s'inscrit
le présent travail qui est consacré a la mise en ceuvre
d’essais de laboratoire (ancrage, frottement, cisaille-
mentl. On note que la plupart des techniques de ren-
forcement utilisent des matériaux qui possedent une
continuité soit de surface (géotextile), soit de longueur
(terre armée). Ceux qui sont utilisés ici sont discontinus
et formeés de morceaux souples enchevétres les uns aux
autres. Afin de représenter le mode reel de rupture lors
d'un glissement d'un remblai, un essai de cisaillement
original « & plan de cisaillement vertical » a été mis au
point. Un appareil a été con¢u et construit. [l permet,
d’'une part, de faciliter la mise en place des morceaux
de plastiques avec des surfaces de recouvrement et,
d’autre part, de reproduire assez fidélement I'état de
contrainte existant dans le sol ainsi que le mode de rup-
ture.

Ce type d'essais présente également des avantages
par rapport aux expériences sur ouvrages réels :

— la rapidité et le faible cout ;

—le controle et I'étude de l'influence des divers paramétres
mis en jeu;

— la possibilité de multiplier le nombre d’essais ;

- la reproductibilité des essais ;

- I'étude du comportement des ouvrages a la rupture.

En outre, les résultats obtenus a partir de ces essais
et de leurs interprétations peuvent servir de base de
données en vue d'une modélisation numerique fiable
et prédictive.
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Essai d plan de cisailfement \

Zone active

Nappes discontinues

Essai de froftement

fiG.1  Différentes procédures d’essais
d’interaction mécanique sol-nappes
discontinues en matieres plastiques.
Different test processus of mechanical soil-
discontinuous layers interaction in plastic
materials.

Présentation des matériaux
et du matériel

TRRAE R
Matériaux

Le sol utilisé dans le programme d’essais est une
grave roulée provenant des carrieres de la région lyon-
naise, de granulométrie serrée comprise entre 5 mm et
12 mm. Pour obtenir une bonne reproductibilité des
essais, le sol est étuvé pour aveir une teneur en eau
nulle. En effet, la teneur en eau ayant une influence
sensible sur la cohésion ou sur la densité séche, il est
plus simple de considérer des échantillons secs:

ST
Matieres plastiques

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

— des feuilles de polyéthylene translucide, de masse
surfacique égale a 125 g/m?® et de résistance de traction
a la rupture 1,8 kKN/m ;

- des déchets de matiéres plasticques souples constitués
essentiellement de sachets d'emballage.

(T
Appareillage d'essai de frottement

Un appareil permettant d’effectuer des essais bien
adaptés a cette étude a éte congu (Fig. 2). Il est composé
de deux parties de largeur et de hauteur identiques
(250 mm et 200 mm respectivement). La base d’une lon-
gueur de 800 mm est fixée au sol. La partie supérieure
d'une longueur cde 600 mm est longitudinalement
mobile, ce qui permet de conserver une surface de
cisaillement (ou de frottement) constante au cours de
l'essai. La demi-boite supérieure est déplacée a une
vitesse constante égale a 1 mm/min, et ceci pour tous




les essais. La traction est exercée par un veérin meca-
nique d'une force de 50 kN. A I'avant, est placé le com-
parateur (course 100 mm) qui permet de suivre le
déplacement longitudinal. Un dynamomeétre intercalé
entre le vérin et la boite permet d’effectuer les mesures
des efforts de cisaillement. Le chargement vertical est
réalisé au moyen de gueuses de poids différents
(1030N, 2 100 N...) posées sur un plateau muni d'un
piston de section rectangulaire afin de transmetire la
charge verticale.

Grave 812

! ¢ Gueeseres die chtrgpitneni

2 : Mlarean de chargenem

3 : Demi-boite sapérienre (600 mns x 250 it x 200 mum)
4 : Bami-holte supdriciire (800 mm x 150 gun x 200 i)
3 : Compargienr

i 2 Anrsenn dynatmorsdiriguie

7 & Virin mibcanigue

& ; Nappes discontinmes

# : Nappe continue
fG.2 Schéma descriptif de I'appareil d’essai de

frottement.

Diagram of the experimental device of the

friction test.

(0 5 S
Appareillage d'essai d'arrachement

Le but des essais est d’étudier le frottement grave-
plastique. Pour cela, un modele de 850 mm de lon-
gueur, 250 mm de largeur et 200 mm de hauteur a éte
construit (Fig. 3). A l'intérieur de celui-ci, la grave est
mise en place par couche de 6 cm. Son poids volu-
migue est analogue a celui utilisé lors des essais a la
boite de cisaillement (y, = 17 kN/m?®), Afin de reproduire
les mémes conditions d’essai, on a respecté le méme
compactage manuel.

Le chargement vertical est réalisé au moyen de
gueuses de poids différents (1 030 N, 2 100 N...) posées
sur un plateau muni d'un piston de section rectangulaire
afin de transmettre la charge verticale. Pour extraire le
plastique, deux fentes sont réalisées sur les parois fron-
tales. Le systéme d’arrachement a été mis au point par
des essais préliminaires. Au début, le plastique était
adjacent au parement (Fig. 4). On a remarqué alors que
les grains entrainés par la feuille en traction se coin-
caient entre les bords des fentes et la perc¢ait en provo-
quant la rupture de la feuille. On a donc éloigneé la nappe
plastique du parement par une plaque de garde (Fig. 5).
Les conditions expérimentales sont ainsi voisines de la
réalité. La surface du plastique en contact avec le gra-
vier est constante durant tout I'essai d’ancrage. Les
nappes plastiques extraites sont pincées entre deux toles
entrant dans la cuve sur une longueur de 0,15 m et des-

tinées, d'une part, a faciliter la mise en tension de la
nappe et, d’autre part, a permettre la suppression des
effets cle paroi en téte de nappe. Le déplacement de la
nappe plastique est effectué a l'aide d'un vérin méca-
nique de 50 kN et de 50 cm de course. La vitesse de
déplacement pour tous les essais est de 1 mm/min, ¢est-
a-dire en condition quasi statique. La force de traction
est mesurée a l'aide d'un dynamometre. L'essai est
poursuivi jusqu’au pic apres lequel I'effort de traction
décroit d’une facon nette. Le déplacement est mesuré
par un grand comparateur (course 100 mm).

de

Schéma
d’arrachement.
Diagram of Lhe experimental device for
anchorage tests.

FIG- 3 descriptif I'appareil

Plastique en parement.
Outward plastic.

o -

fG 5 Plastique interne.

Internal plastic

Appareillage d'essai de cisaillement
a plan vertical

L'appareillage (Fig. 6) est constitué d'une cuve, d’un
systéme de cisaillement et d'un systéme de chargement
vertical du matériau.

Les dimensions de la cuve sont : 600 mm de lon-
gueur, 400 mm de largeur, 4656 mm de profondeur. Ses
parois sont tres rigides afin de supprimer toutes défor-
mations. Les parois latérales sont munies de deux
fentes pour permetire le passage de I'inclusion. Afin de
visualiser les déplacements intérieurs, la paroi frontale
est constituee d'une vitre qui résiste a la poussée du sol.
La cuve est formée par deux boites de dimensions iden-
tiques (300 mm x 400 mm x 465 mm) dont l'une est fixe
et I'autre mobile. Elles sont supportées par des por-
tiques de grandes rigidités permettant d’'installer le
vérin qui provoque le cisaillement.

o/
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Pour I'ensemble des essais, la vitesse de déplace-
ment est de 1 mm/min. Un anneau dynamomeétrigue
mesure l'effort de cisaillement et un comparateur
(course de 100 mm) permet de suivre le déplacement
vertical. La contrainte normale au plan des feuilles plas-
tiques est donnée par des gueuses accrochées a deux
leviers qui appuient sur le sol des deux demi-boites par
'intermédiaire de deux anneaux dynamomeétriques
(Fig. 6).

WS o B & ke =

2 Appud siple

18 ; Articulatfon

11z Anneaux

12 : Plston

43 ¢ Plan de cisaifl
14 ¢ Nappes discantinues
15 : Nuppe continue

LTS L LLL AT S

Fé 6 Schéma de principe du dispositif

expérimental de ['essai
cisaillement vertical.
Diagram of the experimental device of the
vertical plan shearing test.

a plan de

Analyse et interprétation
des résultats des essais de frottement

La figure 7, montre que le coefficient de frotternent
apparent d’interface grave-plastique est plus petit que
le frottement apparent de la grave sur elle-méme, ce
qui est en accord avec de nombreuses études d’inter-
faces sol-inclusion effectuées par divers chercheurs. Le
frottement dépend du sol lui-méme (nature, forme de
grains) et de 1'état de l'interface (lisse ou rugueuse), Le
coefficient de l'interface grave-plastique augmente
avec la souplesse de cette inclusion, Ceci peut s’expli-
quer par la non-planéité de la surface de contact grave-
plastique « effet de festonnage » (J. Bacot, 1981). En
conseéquence, la surface de rupture n’est pas plane et
ne coincide pas avec la surface de séparation entre le
sol et le plastique.

L'essai avec nappe non ancrée montre une resis-
tance au frottement T inférieure a celle de I'essai avec
nappe ancrée (Fig. 8) car la nappe ancrée suit le mou-
vement des grains du gravier. Les résultats obtenus
montrent qu’il y a un écart entre les angles de frotte-
ment interne grave-grave et grave-plastiques.
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—o— Froltement grave-grave

—&—F grave plastiques (1 lit de 25 em 3 20 em)

4~ Frottement grave-morceanx plastiques (3 lits de morceans 25 em x 20 cm)

—t— Frottement grave-nappe d'une fenille plastiques non ancrée

—&— Frottement grave-nappe de deux fenilles plastiques non ancrées
grave-nappe de devx fenilles plasti

O (KPn)

30 35 L 5 55 60

Evolution du frottement apparent (au pic)
avec la contrainte verticale.

Apparent friction evolution versus normal
stress,

® Frofteme grave-grave

& Frottement grave-morceaus plastiques (1 it de morceans 25 em x 20 cm)

4 Fronement grave-morceanx plastigues (3 fits de morceaus 25 em x 20 em)

o Frottement grave-nappe d'nne fenille plastique non ancrée

® Frottement grave-nappe de deux fenilles plastiques non ancrées
Prouenieit grive-iiappe de dent Feules pletiqnés anicess

0 n 20 30 40 50 60

fic.a Essai de frottement grave-plastique :
contraintes tangentielles maximales.
Test of friction gravel-plastic.

Analyse et interprétation
des résultats des essais d'ancrage

Détermination des parametres de l'interface
sol-plastique

Afin d’éliminer |'effet de la plaque d’ancrage, des
essais complémentaires ont été réalisés sur celle-ci. La
contrainte tangentielle grave-plastique est exprimée

" el
Par: T, =t Ty (1)
ou :

t*_ est la contrainte tangentielle totale intégree a la fois
3 la résistance apportée par le plastique et a la résis-
tance apportée par la plaque ;
T omest la contrainte tangentielle grave-plagque métal-
lique ;

i e - :
T*,., est la contrainte tangentielle grave-plastique.

L'exploitation est effectuée avec les hypothéses sui-
vantes :

— l'effort de traction de la nappe (T) se répartit égale-
ment entre les deux surfaces (dessus et dessous) de
frottement ;

— la répartition des contraintes est supposée uniforme
sur les surfaces de frottement.



Comme S =5 on peut écrire :

dessus — “dessous.,
T =T/2S, (2)
T im = Tpm/ZSfpm (3)
ol :

T, est I'effort d’ancrage total grave-plastique et grave-
p]aque,

Tpm est I'effort d’extraction grave-plaque,

25, sont deux surfaces (dessus et dessous) pour le frot-
tement grave-plastiques et grave-plaque metallique,

2S, .. sont deux surfaces (dessus et dessous) pour le
frotiement grave-plaque métallique.

Lorsque l'on met deux matériaux en contact, toute
tentative de les faire glisser I'un par rapport a 'autre se
heurte & I'apparition d’une force de frottement.

On montre qu'il y a proportionnalité entre la
contrainte appliquée et la contrainte a fournir pour
amorcer le glissement.

T gpma = KO =0190° (4)
ou pu* =tg¢*,  estle coefficient de frottement apparent.

Influence de la contrainte normale
et de la longueur d'ancrage

La figure 9 montre que le coefficient de frottement
apparent (tgtp*g_ ) diminue quand la contrainte normale
(o,) augmente. Cette tendance a été mise en évidence
par d’'autres chercheurs sur les géotextiles.

Pour une contrainte normale donnée, le coefficient
de frottement apparent croit avec 'augmentation du
nombre des éléments qui forment ces nappes. Ceci
peut s’expliquer par le fait que lorsqu’on rassemble les
morceaux plastiques, on associe leurs rigidités.

On note que la résistance maximale a |'extraction est

proportionnelle a la longueur d’ancrage des morceaux
plastiques.

b : = ' —+—La =10 Cm [ 1 feuille ) 8
2 i : ~o-La=10 Cm (2 feuilles)  |!
.
.

:“- L

04 - =& Lu =20 Cm ( 3 feuilles )

fic.9 Variation du coefficient de frottement
apparent en fonction de la contrainte
normale.
Variation of the apparent friction coefficient
according to the normal stress.

Comparaison entre les essais
de frottement et les essais
d’'arrachement

Quand on compare la contrainte tangentielle maxi-
male [t‘g_mm] des essais de frottement avec celle des

essais d'ancrage (1" ), on constate une valeur beau-

coup plus importante de Tig-pimax PAT Tapport at it
Ceci peut s’expliquer par la cinématique de |'essai
d’ancrage. En effet, les forces de frottement dans cet
essai sont mobilisées de fagon différente. Le fait de tirer
sur la nappe de plastique rend celle-ci plane, ce qui
réduit ['effet de son ondulation initiale sur I'augmenta-
tion du frottement, chose existante dans |'essai de frot-
tement (effet de festonnage, Bacot, 1981).

On note une certaine analogie qualitative de la
variation du coefficient de frottement apparent en fonc-
tion de la contrainte normale pour les deux types
d’essal.

L’angle de frottement o* , qui est obtenu lors des
essais d’arrachement est inférieur 4 celui obtenu lors
des essais de frottement (¢*,  est d’environ 23°, ¢_ est
d'environ 26°). On remarque que ¢*  correspond &
environ deux tiers de I'angle de frottement grave-grave
(0, est d’environ 33°). Cette régle est généralement
admise dans le dimensionnement des ouvrages renfor-
Ces.

Par ailleurs, chacun des essais posséde ses particu-
larités et ses avantages, soit pour la facilité de son mode
opératoire, soit pour sa représentativité des conditions
réelles (in situ). En effet, 'essai de frottement & "aide de
"appareil de cisaillement a été adapté pour étudier le
frottement lié & des propriétés de contact de surface.
L'essai d’extraction semble cependant mieux modéliser
le comportement réel d'une nappe plastique ancrée.

30
£
i
L

—i— Essai d'ancrage

—a— Essai de frottement

n 35 in 5 0 25 30 35 40 45
fig.10 Essais de frottement et d’ancrage :

contraites tangentielles maximales.

Tests of friction and anchorage.

Etude de cisaillement du sol renforcé
par nappes en matieres plastiques

Renforcement par des nappes continues

Afin de stimuler un renfort continu dont I"ancrage
est parfaitement assuré, les nappes sont fixées a leurs
extrémités. La valeur maximale de la contrainte de
cisaillement est évidemment obtenue & la rupture des
nappes. L'augmentation de la résistance au cisaillement
par les nappes de plastique se traduit par "apparition
d’une pseudo-cohésion (Fig. 11), tandis que 'angle de
frottement reste constant.

Conformément aux observations faites a partir
d’essais triaxiaux ou d'essais de cisaillement a plan

horizontal, le frottement apparent (tg¢) diminue en
fonction de la contrainte normale (Fig. 12).
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# Grave sans plastiques (non renforcée)
£ & Grave renforcée par nappe de 2 fenilles plastiques ancrées
= & Grave renforcée par nappe de 4 fenilles plastiques ancrées |
= et |t S

o0 f-E—-- i

0 t + t + + + t g
0 1w 20 30 40 50 &0 70 a0 90

Ae. 11 Essai de cisaillement: contraintes
maximales de cisaillement.

Test of shear : maximum shear stress.

e o o h ¢ e ) e ot G T S ey
T 1y
=
0.8 : -]
l N . ¢ — ) . 0 o
neE 4+ ©  Grave sans plastiques (non renforcée)
04 i —a— Grave renforcée par 1 nappe de 2 fenilles plastiques ancrées
; —&— Grave renforcée par 1 nappe de 4 fenilles plastiques ancrées
L= 5 SRR | et A | Bl ] 1 } :
: : ’ ! ! . . O (KP2)}
o : : ¥ oo B !
40 45 =0 55 &0 &5 70 E-] a0 as

fG.12  Variation du coefficient de frottement
apparent en fonction de la contrainte
normale (influence du mode d’ancrage).
Variation of the apparent friction coefficient
according to the normal stress (influence of the
anchoring mode).

SN
Calcul du gain de cohésion

A la rupture, on suppose cque le sol est en equilibre
plastique le long du plan de cisaillement (Fig. 6). Les
differentes forces s'exergant sur le prisme ABCD (la
demi-boite n°® 2) (Fig. 13) sont :

q, : la surchage appliquée sur la demi-boite n® 2 ;

PE[ : le poids propre de la grave ;

R : la réaction du sol sur le plan de rupture AD. D'aprés
I'hypothése d'état de rupture du sol, cette réaction est
inclinée d’'un angle ¢ par rapport & la normale au plan
de rupture ;

T : I'effort de cisaillement effectif ;

Tp . la force maximale mobilisée dans la nappe plas-
tique ;
N : l'effort normal di aux charges verticales (sur-
charges, poids de la grave).
L'équilibre de ces forces a la rupture représenté par
le diagramme de la figure 14, permet d’écrire :
T=(MN+Trtgd (5)
La surface de cisaillement S_ varie en fonction du
déplacement :
T/S = (N/S + T /S tge = t=otge + (T /S)tgd (6)
En identifiant la relation (6) avec la loi de Coulomb
(t=otgd -+ C), on peut déduire I'expression de la cohésion:
C=(T /S tgo- (7)
Si la nappe est constituée de n feuilles de matiéres

plastiques de largeur b ayant une résistance de traction
alarupture T , alors on pourra écrire :

00
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AC =n.T, bAge/S, (8)

ol :
n est le nombre de feuilles plastiques ;
T est la résistance de traction a la rupture d'une feuille

T

pﬁastique ;

b est la largeur des feuilles plastiques ;

S, est la surface de cisaillement ;

o est 'angle de frottement interne de la grave.

—>
R

w
VIEEreely

Grave §/12

Nappe continue

fG. 12 Bilan des forces extérieures agissant sur le
sol contenu dans la demi-boite mobile.
External force result that act on the soil within
half-box moving.

R
%
T

<+—<¢
N+ T

fic.14 Diagramme d’équilibre des forces.
Balance of forces diagram.

Le tableau I compare les valeurs de AC calculées aux
valeurs mesurees lors des essais de cisaillement.
Compte tenu des précisions de mesures, la concor-
dance est jugée acceptable.

TABLEAU|  Valeurs du gain de cohésion théorique et
expérimentale apporté par la présence des
nappes continues.

Experimental and theoretical values of the

cohesion gain due to continuous layers.
AC, (kPa)

Grave renforcée par nappe 9 13
de deux feuilles

Types d'essai AC, (kPa)

Grave renforcée par nappe 22 25
de guatre feuilles
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Renforcement par des nappes discontinues

Expérimentation

L'étude des nappes discontinues est conduite com-
parativement avec celle des nappes continues, en fai-
sant varier deux parameétres : la dimension des élé-
ments et leur répartition en masse. L'objectif de ces
essais est de trouver une relation entre l'apport en
cohésion des nappes discontinues et l'apport des
nappes continues afin de pouvoir caractériser les
nappes discontinues par une certaine résistance a la
traction T, qui est calculée a partir de la formule 8 :

T,=AC,5/bitgo ()

Contrairement a I'approche par nappe continue,
cette resistance a la traction T_ne correspond pas & la
rupture d'un élément mais a la rupture de la nappe par
glissement des éléments les uns par rapport aux autres.
Le tableau Il donne l'ensemble des résultats ol l'on
constate évidemment la croissance de T en fonction de
I"'augmentation de la taille des éléments.

L’évelution du rapport de la contrainte de cisaille-
ment maximale (7, /7 . ) en fonction de la forme géo-
métrique des morceaux plastiques est représentée sur
la figure 15 (t_ et T, _ sont des contraintes de cisaille-
ment maximale du gravier renforcé et non renforcé).
Pour une dimension donnée, T, ¢croit avec ['augmenta-
tion de la masse jusqu’a une valeur palier (Fig. 16). Les
essais de graves renforcées par nappe, de longueur de
recouvrement de moins de 10 cm, ont été exclus car on
estime que |'apport du renforcement dans ce cas est
négligeable. Pour mieux approcher la réalité des ren-
forts par déchets, des essais ont été également effec-
tués avec des nappes formeées de sacs d'emballage
souples,

(w'!lm;

1

05+

——Grave non renforcée (sns plastigues)

<& Grave renfurcie par nappe en morcesus plastiques

Forme glométrique (em’)

1040

FIG, 13

W x40 301 40 B0 x4 703 40
Evolution du rapport de la contrainte de
cisaillement (tymax/1_ . en fonction de la
forme géométrique des morceaux
plastiques (o = 54,5 kPa et M, = 1 kg/m?).
Evolution of the maximum shear tensile
strength ratio according to the geometrical
form of plastic pieces (o= 545 kPa and M, =
1 kg/mé).

—4— Grave renforcée par nappe ancrée
—i— Grave renforcée par nuppe de morceaux plastiques (60 em x 40 em)
—t— Grave renforeée par nappe de morcennx phistignes (30 cm x 40 cm)

—&-Grave ronforede par nappe de morcenux plistiques (10 oo x 40 cm)

—=—Grave renforede par nappe de morceaux plastiques (20 cm x 40 cm) ‘

—=—Grave ronforeée par nnppe en déchets plastig

t r— t T 1

1000 1200

Résistance a la traction en service de la
nappe en matiéres plastiques.

The tensile strength for the layer of plastic
materials.

TaBlEAU N  Valeurs de résistances a la traction en service des nappes plastiques en morceaux.
Values of the tensile strength for plastic layers In pieces.
Masselg) | 60 120 | 210 | 270 | 300 | sS40 | 660 | 1200
Massesurfacique M,| 025 | 05 | 087 | 11 1,2 22 27 5

(kg/m?)
Grave renforcée par nappe ac, (kPa) 5i1 14,8 20
de morceaux plastigues Tp =AC__.Sc/b.igd 1.6 52 6.3
(60 cm % 40 cm) (kN/m)
Grave renforcée par nappe AC,  (kPa) 7 8 133 15,6 18,7
de morceaux plastiques T, =AC, S/bge 22 2,5 4.2 4.9 5.9
(30 cm x 40 cm) lkNr}'mi
Grave renforcée par nappe AC,,; (kPa) 5 4] 11,4 13.6 16,2
de morceaux plastiques Tp=AC__.Sc/b.tge 1.6 1.9 3.6 4.3 5.1
(20 cm x40 cm) (kN/m)
Grave renporcée par nappe AC,_, (kPa) 2.8 31 57 6,6 7.6
de morceaux plastiques Tp=aC,_.Sc/bige 09 1 1.8 21 24
(10 cm x 40 cm) (kNm)
Grave renforcée par nappe AC,,. (kPa) 57 6.6 12,7 14,6 171
en dechets plastiques Tp= AC“".Scfb.tgﬁl 1.8 2.1 4 4,6 54

(kN/m)
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TABLEALIN  Valeurs des rapports équivalents des quantités de matiéres plastiques pour une résistance en service donnée.
Values of the tensile strength for plastic layers in pieces.

T, A o o s T =y
de Grave setonts. | Graverenforcée | Grave renforcée | - Grave renforcée
par nappe pede MP | par nappe de par nap e de MP par nappe
(60 % 40 cm?) . % °m 10 x40 cm?) en déchets
2 2 6.8 8.1 16 7.8
3 1,6 6,6 7.9 6,9
4 1.7 7.1 7.8 7.5
5 1.8 7.6 9.7 78
—plus la quantité et la taille des matieres plastiques aug-
. mentent, plus le chevauchement et le recouvrement entre
Exploitation les morceaux sont importants. Le comportement du ren-

La courbe 16 permet de faire la correspondance
entre la résistance a la traction des nappes discontinues
et celle equivalente des nappes continues. Le rapport
d’equivalence R, (masse des morceaux des nappes dis-
continues/masse des feuilles des nappes continues)
varie fortement avec d’une part la taille des éléments
de renfort et d’autre part la résistance a la traction
rechercheée (tableau III). On peut noter que pour obte-
nir une continuité équivalente satisfaisante, la taille des
éléments doit étre au minimum de 30 cm, et quand elle
atteint 60 cm, la valeur de R, est égale a 6 pour des
résistances a la traction T_ de 8 kN/m. Dans ce cas, on
obtient des résultats tout a fait comparables avec cer-
tains géotextiles.

Conclusion
Les essais a plan de cisaillement vertical, effectués

sur des échantillons de sals renforcés par des nappes
continues ou discontinues, ont montré cue :

Blbllographle

09
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Bourdeau Y., Kastner B. - « Etude de

P r————, -

sol-géotextile ». C. R. Colloque Int. sur

fort discontinu tend vers celui de la nappe continue ;

—la comparaison des valeurs du gain de cohésion théo-
ricue et expérimentale permet de quantifier la résis-
tance de cisaillement effective apportée par les nappes
discontinues,

L’étude comparative des essais de frottement et des
essais d'arrachement a abouti aux remarques suivantes:

— la valeur de l'angle de frottement d'interface grave-
plastique déterminée par l'essai d’arrachement est infeé-
rieure & celle obtenue lors des essais de frottement ;

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

—'essai de frottement a été adapté pour étudier le frot-
tement lié a des propriétés d'interface. L'essai d’arra-
chement semble cependant mieux modéliser le com-
portement réel d'une nappe plastique ancrée.

Enfin, I'utilisation de déchets plastiques permet,
d‘une part, d'améliorer les caractéristiques mécaniques
des sols et, d'autre part, de valoriser des dechets col-
teux a eliminer,
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. Perméabilité estimée
par la granulomeétrie
Proposition d'une méthode
et test de son efficacité

V. SAVATIER

Y Aprés une analyse des relations entre les formules de
Fondasol agence £ | Kozeny et de Hazen, nous établirons, & partirdela
de Montpellier a Formu_te l:_lF:' 1_(02?1:1}:, une nouvelle relation granu]omgir]e—
Bat, A, bureaux d’Olympie NS permeabl]lte utilisable surs des so‘ls c_le granulpmetﬂe
pa " i 22 | étalée dont on ne connait pas a priori la porosité.
134, av. de Palavas Nous montrons, sur un échantillon de 21 sols, que la
34070 Montpellier relation proposée donne des résultats plus satisfaisants

que la formule de Hazen utilisée lorsque —%- > 2 et que la

10
probabilité d’avoir une estimation ne différant pas de
plus d'un facteur 10 de la permeabilité vraie est de 80 %,

Correlation between permeability
and granulometry
Proposition of a new method

We propose a new method of estimation of permeability based
on Konezy formula.
We show that this method is better than Hazen formula

— 5 2,

employed when

Abstract

o,

The probability to obtain with our method a factor 10 over or
under estimation of permeability is less than 10 %.
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L’existence d'une relation entre la granulomeétrie
d’un sal et sa perméabilité peut sembler une évidence.
L utilisation d’une telle relation pour déterminer la per-
meabilité d’un sol présente pourtant de nombreuses
difficultés liées, d’une part, a I'hétérogénéité des sols
et, d’autre part, au fait que la granulométrie n’exprime
pas l'organisation des pores de |'aquifére, enfin aux dif-
ficultés de définition de la granulométrie pour des sols
aux grains allongés.

Ces difficultés conduisent de nombreux profession-
nels a nier toute utilité aux approches de la perméabi-
lité par la granulométrie et a préconiser, a juste titre,
un recours systematique aux essais de pompage et par-
fois, a moins juste titre, un recours systématique aux
essais d'eau ponctuels par injection de type Lefranc,
Nasberg ou Porcher. D'autres professionnels insistant
sur la possible faible fiabilité des essais d'eau par injec-
tion du fait des phénomeénes de colmatage leur préfe-
rent, en l'absence de pompage d’essai, 'utilisation de
la formule de Hazen qui est fréquemment utilisée sans
tenir compte de son domaine de validité restreint aux
sols isogranulaires a grains spheériques.

L’origine des erreurs a craindre lors des essais d’eau
par injection étant différente de celle a prévoir par les
estimations a partir des analyses granulometricues, il
peut étre tentant d'utiliser les deux approches. L'obten-
tion de deux résultats similaires est, en effet, un gage de
bonne qualité de 1'estimation, et 'analyse de 1'origine
des différences peut permettre d'éviter les déboires aux-
quels 'utilisation injustifiée de 'une ou l'autre des
meéthodes aurait conduit.

Pour cela, il nous parait nécessaire de disposer
d’'une méthode d’estimation 4 partir de la granulomé-
trie ayant un domaine d'application plus large que la
formule de Hazen.

Le propos de cet article est de proposer une telle
relation et d’examiner si elle constitue un progres par
rapport a l'utilisation de la formule de Hazen hors de
son domaine d’application.

Rappel des formules de Hazen
et de Kozeny

La formule de Hazen

Cette formule qui a, d'aprés Schneebeli, une origine
expérimentale est valable pour un sol isogranulaire.
Son domaine de validité est en effet restreint aux sols

tels que 9w < (d_est de diamétre des grains corres-
10
pondant a un passant de n %).

Elle vaut :

5 e (d, )
- permeéabilité intrinséque :K = —8— (1)
: K 1000
— perméabilité a I'eau : k(m/s) = (d, ) d,, en cm (2)

Rappelons au passage que la perméabilité a I'eau se
déduit de la perméabilité intrinseque par la formule :

K=k
Yw

64 avec :
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N viscosité dynamique de I'eau valant 2 20°:n=10"°
kPas;

yw poids spécifique de I'eau : yw = 10 kN/m?.
On a donc:
[K{m?) = 10-7 k(m/s)] (3)

En toute rigueur, la formule de Hazen ne devrait pas
étre utilisée hors de son domaine de validite.

Y
La formule de Kozeny Fair et Hatch

Ainsi que cela est montré par Schneebeli [1] et Gueé-
guen et Palciauskas [2], cette formule a des bases theo-
riues. Elle correspond a une modélisation de I'aqui-
fére par un réseau de tubes. Nous avons :

3
permeabilité intrinseque : K = iJL, (4)
St (1=nmf
avec: ;
a coefficient de proportionnalité proche de 1 ;
n  porosité;
S, surface des pores par unité de volume de solide
(sans pore).

Remarquons que dans un sol granulaire, ona S, =—
avec : v

S surface des grains ;
V  wvolume des grains.

Cette formule peut donc s’ecrire sous la forme sui-
vante donnée par Schneebeli dans la référence [1] :

Z 3
permeéabilité intrinseque a s)Aonp (5)

azl

Du fait de son mode d'etablissement, cette formule
doit étre réservée aux sols granulaires ou la surface du
grain correspond & la surface des pores.

L'utilisation de cette formule est difficile, car elle
nécessite de connaitre la porosité, le volume des grains
ainsi que leur surface par unité de volume.

Elle peut, par contre, étre utilisée pour des sols gra-
nulaires & granulométrie étalée sous réserve d’'une
repartition homogene des grains.

Méthode de détermination
de la perméabilité pour des sols
de granulométrie étendue

Nous repartirons de la formule de Kozeny en suppo-
sant, ce qui est le cas pour la plupart des sols alluviaux,
que les grains peuvent étre remplacés par des sphéres.

Soit un sol hétérogranulaire comportant i classes
granulaires sphériques, on a:

— volume des grains:V = niVi avec Vi = ﬂ
g X g

—surface des grains : 5= ZniSi avec Si = n(di)’

Dans chaque classe granulaire, le nombre de grains

; ; P ] &
dans un échantillon est : ni=-—L
avec: 1y,




ES

pourcentage pondéral des grains de diamétre di ;
P, poids total de I'échantillon sec ;

Vi volume d'un grain de diameétre di ;

Y. poids spécifique des grains.

X, Py P
Vi =T
Vl'{ A= ZX

S Z:‘/f: &= PTZ Sl_ Zax
)2

X OX
BZE GZE

La formule de Kozeny s’écrit donc pour un sol
constitue de i classes granulaires

On a alors : V=Z

On a donc ;

¥
S

( Y
al 1 n’
36 T (1-nf? e
~ di
avec:
a coefficient proche de 1;
X, pourcentage pondéral des sols de diametre di;

n  porosité.

On peut remarquer que dans le cas d'un sol isogra-
nulaire cette formule donne :

a » n°
—{d, ) ———
38 [1<nff
On retrouve donc la formule de Hazen sous réserve
que : :

J

a n =

36 (1-n)°
Il apparait donc que la formule de Hazen ne serait
valable que pour une certaine porosite.

On doit cependant remarquer gue dans les sables
et les limons, I'indice des vides est compris enire 0,4 et
1, onadonc:

0,286 < n<0,5d'ol 0,046 < [

3

D <05
-nr

La plage maximale de variation des indices des
vides n'entraine donc quune incertitude d'un facteur
10 sur la permeéabilité. La plage de variation des indices
des vides de sol isogranulaire sédimentaire élant plus
faible, cela explique que la formule de Hazen puisse
étre utilisée avec un certain succes.

Sil'on s'intéresse a la permeéabilité a 'eau du sol, on
montre facilement & partir des formules (3) et (6) que :

( Y
K(m/s)= 2107 = (dienm)
36 Z 11—

di

¢ \3

soit: kim/s)=-2.10° 1 o' (diencm) (7)
' 36 zﬁ (1-ny

di

Cette formule peut étre utilisée pour calculer l'ordre
de grandeur de la perméabilité lorsque I'on connait la
porosité efficace.

Si 'on ne connait pas la porosité efficace, on peut
écrire, en remarquant gue la porosité des limons et cdes
sables est 0,286 < n < 0,5 et en considérant que la poro-
sité efficace est, pour les sables et les limons, de 'ordre
de 20 % de la porosité totale :

2

( Y ( Y
<kim/s)<2,77a

di —di

0,25a

(di en cim)

{_X

Ce que I'on peut écrire:
( K

kim/sl=u (di en crm) (8]

avec: 0,25 << 2.8

Sil'on sépare le sol en classe granulométriques cor-
respondant a 20 % de la masse totale de matériaux, la
formule (8) s’écrit:

( Y

(9)

6=

3

_—

8
1 1 1
==
d d?u dfn

i S
d‘m dmr
avec: 0,25 <0 <28:

di diametre en centimetre du grain correspondant a
unrefus dei % ;

k. perméabilité estimée a partir de I'analvse granulo-
metrique.

C'est cette formule que nous utiliserons dans la suite.

Comparaison des permeéabilités
estimées par les formules
précédentes avec des résultats
d'essais de pompage

De facon a tester l'utilité de la formule (9), nous
avons regroupe, dans le tableau I, 21 courbes granulo-
meétriques correspondant a des sols dont la perméabi-
lité avait été mesurée par des essais de pompage. Nous
donnons dans ce tableau et pour chaque courbe gra-
nulométrique, outre la permeabilité mesurée par pom-
page, la permeabilité pouvant étre estimée par la for-
mule de Hazen et celle estimée par la formule (9) en
retenant . = 1.

Etudions la corrélation existant entre ces différentes
permeabilités ou plutdt entre leurs logarithmes népe-
riens,

0
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TaBleaUl  Comparaison des granulométries et des perméabilités de 21 sols.
e gl e | i (s | | ey P e W 1]
AR £ et oo sl ol S ol Emil ol L el 78 i | kit o Kpoinpeye.
sondageAormation | Echantillon | D10em| D30 cm | D50cm | DI0em| DSOem T ms
port Mariane
puit 5-6m 8E-04 0.006 0,02 0.04 0.08 1504 6.40E-07 7.20E-06 1.10E-05
ni 5,5-6.5m BE-4 0,005 0.5 0,045 %15 1368 6A40E-07 7.20E-06 1.02E-05
n2 43-53m 0,001 0,005 0,015 0045 0.1 1321 1.00E-06 7.20E-06 143E-05
n3 45-55m BE-D4 0,003 0.007 002 008 1855 G40E-07 7,20E-06 7.26E-26
! 4.3-53m BE-(M 0,002 (3,004 2,008 Q.07 2292 G.40E-07 7,20E-06 1.76E-06
na 3747 m BE-04 0,003 0.006 0.05 0.3 1773 G.40E-07 7.20E-06 7.95E-06
Bl 45m BE-(4 0,002 0.006 0,03 0,3 1968 6,40E-07 7.20E-06 B.45E-06
f4 85-10m (2,003 0,07 0.7 2.5 B 350 S00E-06 1,00E-03 Z05E-04
f: 10-11,5 haut 0.mz2 012 5 8 15 92 1.44E-04 1,00E-03 2,95E-03
f4 10-11.5 bas 0,002 0.03 0,055 0.0a 0,15 571 4, 00E-06 1,00E-03 7.BBE-05
sable de Fontainebleay fin 2E-04 0,006 o.M 001z 0,015 5417 4,00E-08 1,00E-08 B.52E-07
grossier 0.2 0mae o0z 0,02 004 261 144E-04 1.00E-04 3.67E-04
sable de Beauchamps min 0.015 0,023 0,028 (L0335 0,062 191 2.25E-04 1.00E-05 5,88E-04
en téte de couche max 0.02 0,038 0,05 0.068 0,125 114 4,00E-04 1.00E-04 1,77E-03
sable de Cuise min 2E-04 2E-04 OE-(4 0.003 0.007 11387 4.00E-08 1.00E-06 1.86E-07
max 0,002 0,06 0,08 018 0.4 537 4,00E-06 1,00E-04 B.66E-05
alluviens du Doubs
5c1032-1 4,861 0,02 0,3 0.8 1.8 3.8 5 4,00E-04 6.40E-03 8.14E-03
sc3032-2 3.6-5.5 0,06 0,31 07 1.3 2.8 22 3,60E-03 7.30E-03 496E-02
argile sableuse
5¢3032-1 B8.7-10 1E-04 ZE-04 SE-04 (2,004 0,009 19 028 1.00E-08 5,00E-07 6,91E-08
5e3032-2 8,5-9.5 1E-04 0,001 0,005 0,013 1.2 1111 1,00E-08 8.00E-06 2,03E-07
Nimes Sistre graveleux
5c2 3449 0,008 0,05 0,07 01 0,18 175 6,40E-05 3.30E-03 8,18E-04

Pour cela, nous calculerons tout d'abord le coeffi-
cient de corrélation linéaire existant entre les permea-
bilités estimées et les permeabilitées mesurees. Celui-ci
vaut :

- Cov(kp, ke)
Skp Ske
avec
kp permeabilité par pompage ;
ke perméabilité estimée ;
mx moyenne de la variable x ;
Sx écart-type de la variable x.

i}

s AN e ARD
Covix,yl= nZ{m mxJ(yi —my)

1=1

Les valeurs des coefficients de corrélation linéaires
obtenus sont les suivantes :

Corrélation Corrélation
k pompage/k Hazen k pompage/k
66 Valeurder 0,768 0,83
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La corrélation de k mesuré par pompage est donc
meilleure avec k. estimé par la formule (9) quavec k
Hazen estimé en utilisant la formule de Hazen lorsque

3 ]

e A S

d

Nous avons étudié par ailleurs la distribution des
variables :
C,,=Log (k Hazen) - Log (k pompage) :
C, = Log (k) - Log (k pompage).
Nous donnons, figures 1 et 2, les histogrammes el
les ajustements a des lois normales de ces deux
variables.

On constate que C,, s"ajuste sur une distribution
normale de parameétres :
w==099;
o=0,96.

— moyenne
- écart-type

Pour l'échantillon testé, on a, donc, en moyenne :

| ( k Hazen
n

————— |=-0,99 soit k Hazen=0,37 k pom

k pompage) 1 PORRgE
L’estimation par la formule de Hazen conduit donc,

pour I'échantillon testé, & sous-estimer en moyenne la

permeéabilité d’environ un facteur 3.




Ajustement A une Loi Normale

Classes % cumulé | [
-2,5 0,04761905 | -1,6683907
-2 0,14285714 | -1,0675694 Histogramme
-1,5 0,23809524 | -0,7124436
-1 0,71428571 | 0,56594899 10 100,00%
0,5 0,80952381 | 0,87614353 9+ + 90,00%
0 0,85714286 | 1,06756943 8+ + B0,00%
0,5 0,9047619 | 1,30917215 7+ + 70,00%
1 0,95238095 | 1,66839072 : 61 + 60,00% ——rre
o 57 000 —I—Sé::2
e 4t 1 40,00%
3+ 1 30,00%
24 + 20,00%
1 % + 10,00%
5 0 +—+ ,00%
0
moyenne de 'echantillon -1,0645872
ecart type de I'echantillon 0,95071612

Pour cette repartition en cla

sses, cette po

pulation s'ajuste a une loi Normale

de parametres.

o= 0,9611288
p= -0,9949462
Le coefficient d'ajustement est Ro= 0,93575984
I I
droite de Henry

y = 0,9736x + 0,9851

4]

R?=0,9358

ey

©
in

[ +]

na

G 1

Ajustement & une loi normale de la variable C, = Log (k Hazen/k pompage).

On constate, par contre, que C. s'ajuste tres bien
sur une distribution normale de parameétres :
p=0014;
o =0,775.

— moyenne

— écart-type

Pour I'échantillon testé, on a, donc, en moyenne :

__k(_j: 0,014 soit k, = 1,014 k pompage
k pompage

Pour l'échantillon testé, l'estimation de la perméa-
bilité par la formule (9) est donc en moyenne identique
a la mesure par pompage.
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Ajustement a une Loi Normale

Classes % cumulé | |
15 0,04761905 | -1,6683907
-1,25 0,04761905 | -1,6683907 Histogramme
= 0,0952381 | -1,3081721
-0,75 0,14285714 | -1,0675694 100,00%
-0,5 0,28571429 | -0,566949 L 90,00%
-0,25 0,28571429 | -0,565949 L 80,00%
0 0,47619048 | -0,0597174 1 70,00%
0,25 0,71428571 | 0,56594899 1 60,00%
0,5 0,80952381 | 0,87614353 | 50,00 |™EEEFréquence
0,75 0,85714286 | 1,06756943 | sniooes |2 comub|
1 0,9047619 | 1,30917215 1 30,00%
1,25 0,95238095 | 1,66839072 ) s
15 | 0,95238095 | 1,66839072 [t
; -, 00%
Classes
moyenne de |'echantillon -0,0201293
ecart type de I'echantilion 0,80245215

Pour cette repartition en classes, cette po

pulation s'ajuste & une loi Normale

de parametres:

o=

0,77549374

=

-0,0149418

Le coefficient d'ajustement est Ro=

0,98171496

l

droite de Henry

; y = 1,2659x + 0,0193

R*=0,9817

l

l

FIG. ¢

L'intervalle de confiance a 80 % de C_ est :
[=0014+U,,x0775 =0,014 £ 1,20 x 0,775
soit: 1=0,014 + 1

avec :

U, ., valeur de la variable aléatoire centrée réduite

68 pour une probabilité de 0,9.
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Ajustement a une loi normale de la variable C; = Log (k_/k pompage).

: e 1
Ceci peut s'écrire : —

10

K.

%]

C— <1
k pompage

En utilisant la formule (9), la probabilité d’avoir une
estimation de la perméabilité ne différant pas de plus
d’un facteur 10 de la perméabilité vraie est donc de

80 %.




permeabllité mesurée par pompage
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FIG. 3

Conclusion

La formule proposée permet donc pour les sols
sablo-limoneux de granulométrie etalée testés une esti-
mation de meilleure qualité que la formule de Hazen
employée hors de son domaine d’application,

La dispersion n'est pas negligeable et doit conduire
a ne pas employer seule cette nouvelle formule.
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Représentation graphique de I'échantillon testé.

On pourra, par contre, |'utiliser avec profit pour tes-
ter la fiabilite d'essais Lefranc par injection dans les sols
sablo-limoneux.

Rappelons que la formule proposée est établie pour
cdes grains spheriques. Elle ne pourra étre utilisée pour
des sols s’éloignant trop de cette hypothése et en parti-
culier pour les sols comnportant plus de 30 % d’argile
au sens minéralogique du terme.

(5] Filiat — La pratique des sols et fondation,
Editions du Moniteur, p. 1200-1313,
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Note
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Sols argileux normalement consolidés reconstitués

par gradient hydraulique
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Résumé

L'expérimentation en centrifugeuse de la
tenue de la fondation d’une pile de pont a
nécessité la reconstitution d’un massif de
sol argileux normalement consolidé
présentant une cohésion croissante avec
la profondeur. L'argile prélevée sur site a
eté rendue homogene, puis consolidée en
conteneur par la méthode du gradient
hydraulique. On controle soigneusement
le deébit d’infiltration et la pression
interstitielle au cours de la consolidation.

Mots clés : force de masse, gradient

hydraulique, argile normalement
consolidée.
1. Introduction

Les modéles réduits en centrifu-
geuse (Philips, 1869) offrent une
approche globale intéressante, permet-
tant, d'une part, d’appréhender les
bonnes lois de comportement en ope-
rant avec conservation du matéeriau,
des déformations et des contraintes
(Mandel, 1962) et, d'autre part, de vali-
der les méthodes de calcul.

L'obtention de la similitude entre la
structure et le modéle suppose de satis-
faire un certain nombre de conditions
portant sur la géométrie des ouvrages,
la dynamique des phénomeénes, la
nature et le comportement des maté-
riaux.

Les modeles numériques de calcul
de structure s’efforcent de prendre en
compte les comportements non
linéaires des matériaux ou des géome-
tries (décollement de fondations,
jeux...). Une des principales difficultés
réside dans la complexité des lois rhéo-

Abstract

Centrifuge testing of pier foundation
behaviour requires a normally consolidated
clayey soil mass that presents undrained
shear strength increasing with depth, The soil
material sampled on site was initially
homogenized and consolidated in a container
using the hydraulic gracient methaoc. The
water flow coming out of the mocdel and the
pore water pressure recorded by several
sensors have been carefully monitored during
the consolidation process.

Key words : mass farce, hydraulic gradient,
normally consolidated clay.

logiques des sols a introduire dans le
calcul.

Compte tenu de ses capacitées
exceptionnelles, la centrifugeuse LATE-
COERE du CESTA est particulierement
bien adaptée a |'expérimentation sur
modéles réduits dans le domaine de la
géotechnique (Luong, 1987). Mais la
preparation d'un matériau argileux
normalement consolidé est trés longue
a réaliser par centrifugation.

Aussi, afin de préparer les
maquettes en massif de sol argileux
pour réaliser des essais de capaciteé
portante sur modele réduit (1/100) de
pile de pont en centrifugeuse, le
CESTA a développé avec le concours
du Laboratoire de mécanique des
solides de 1'Ecole polytechnique une
technique de consolidation de l'argile
par gradient hydraulique pour recons-
tituer a 1'échelle le profil de résistance
du sal en place (Imai et al,, 1984 ;
Luong, 1986 ; Mikasa, 1963 ; Zelikson,
1967).
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2. Technique du gradient hydraulique

Le sol argileux a I'étude est constitué de particules
suffisamment fines pour qu‘il soit considéré comme un
milieu statistiquement continu, homogéne et & porosité
réguliére a I'échelle du massif de sol du modéle a cen-
trifuger.

Lorsque ce massif, saturé d'eau, est soumis & un
écoulement unidimensionnel, I'équation d’équilibre en
contraintes totales s’écrit :

6, +plg-g)=0 (1)

la contrainte totale

G’ Pa la contrainte effective
u Pa la pression interstitielle
p kg.m™ la masse volumique du sol argileux
g m.s < la pesanteur
E m le déeplacement
t 5 le temps
i m la dérivée par rapport a l'axe]j

la dérivée par rapport au carre du
temps

En contraintes effectives, "équation (1) devient :
o', +u +plg-§)=0 (2)

La relation de Bernoulli, donnant le potentiel
hydraulique h le long d’un filet liquide, permet de cal-
culer la variation de la pression interstitielle en fonction
du gradient hydraulique i (Terzaghi et Peck, 1965). V est
I'opérateur gradient.

u =p.gli-1aveci=Vh (3)

Les equations (2) et (3) donnent :
o', +P.gi+(p-p,) g -p§ =0 (4)
On y reconnait que la force de masse f_ est égale a :
fo=pgi+lp-pJg =7i+Y (5]

ol y, ety sont respectivement les poids volumiques de
I'eau interstitielle et le poids volumique déjauge du sol
argileux. La perte de charge du fluide est ainsi trans-
mise a l'ossature du sol argileux comme une force de
volume dite force de percolation.

3. Moyens d’essais

Le massif de sol argileux de la magquette est contenu
dans une cellule en aluminium de dimensions (lon-
gueur = 1,30 m ; largeur = 0,80 m et profondeur
=0,40m).

Alimentée par le réseau a travers une vanne meca-
nique VM1, une pompe multi-étages de (1,2 MPa) four-
nit une pression de 500 kPa maintenue constante a la
surface du sol, d'une part, par une vanne mécanique
VM2 et, d’autre part, grace a des électrovannes EV1 et
EV2 commandées par un régulateur. La vanne méca-
nique VM3 évacue l'exces d’eau et assure la régulation
a la surface du sol. La vanne mécanique VM4 maintient
le fond de la cellule & la pression atmosphérique.

[Pompe & 12 MPa] L [Msnomege
| é;-uuimuui "

|_Pression atniosphérigue |

fic.1  Dispositif de consolidation par gradient
hydraulique.
Hydraulic gradient set up for clayey soil
consalidation.

4. Le matériau argileux a consolider

[.e sol de fondation, prélevé in situ, présente |les
caractéristiques suivantes :

- teneur en eau w =53 %

- limites d'Atterberg LL=47 %
LP=27%
[P=20

- coefficient de consolidation Cv=1.10% cm¥s

5. Préparation des modeles
de massif de sol

Deux configurations ont éte retenues pour préparer
les cing modeles de sol, soit avec :
- une couche drainante (essais 1 et 2) ou avec
- deux couches drainantes (essais 3, 4 et 5).

5.1. Configuration 1 (Fig. 2)

Le sol argileux prélevé sur le site a été mélangé et
homogenéisé dans un malaxeur vertical a trois lames
(capacité 200 1). Le sol malaxé a éte mis en place dans la
cellule de confinement en plusieurs couches. A la base
du modele, sous la premiere couche d'argile, un lit de
sable a eté mis en place pour garantir le drainage afin
d’avoir une pression hydraulique proche de zéro pour
'établissement du gradient hydraulique. La surface du
sol est recouverte de 2 cm d’eau a laguelle on applique
une pression par increment jusqu’a 500 kPa.

5.2. Configuration 2 (Fig. 3)

Pour accélerer le taux de consolidation de |'argile a
partir du troisiéme essai en centrifugeuse, une mince
couche drainante a été insérée a la profondeur H1 pour
reduire le trajet d’écoulement. La consolidation a alors
été réalisée en deux phases :
® Phase 1: La valeur de la pression hydraulique au
niveau de la couche drainante intermédiaire a été mise
a zéro en ouvrant la vanne correspondante. L.a couche
H1 pouvait alors se consolider par le processus du gra-
dient hydraulique sur une épaisseur de l'ordre de 20 cm
alors que la couche H2 ne subissait que les effets de la
pression en téte. Celle-ci a été appliquée par incrément
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fc. 2 Consolidation par gradient hydraulique
des massifs de sol argileux pour les essais
let2.
Hydraulic gradient consolidation of c¢layvey soil
rasses for TEST1 and TESTZ,

Jjusqu’a 500 kPa. La pression dans la mince couche drai-
nante intermédiaire a été augmentée progressivemernt
jusqu’a 250 kPa.

® Phase 2 : Aprés un temps t1, la vanne au niveau H1
est fermeée ; I'épaisseur totale du modele est alors sou-
mise au processus du gradient.

Pour les deux configurations, la consolidation était
achevée en appliquant une pression de 200 kPa au
moyen d'un film étanche pour avoir une surcharge
sans gradient hydraulique de fagon 4 engendrer une
cohésion preés de la surface.

6. Résultats

Durant la consclidation (environ un mois pour
chaque essai), le débit de 'eau et la pression intersti-
tielle sur trois niveaux étaient mesurés et enregistrés.

Les profils de cohésion (Fig. 4) mesurés au scisso-
metre [type GEONOR) montrent clairement que la
méthode la plus efficace pour atteindre le plus rapide-
ment le profil du sol en place ramene a |"échelle de
1/100 (courbe site) pour les essais en centrifugeuse est

Ae.2  Consolidation par gradient hydraulique
des massifs de sol argileux pour les essais
3, 4et5.
Hydraulic gradient consolidation of clayey soil
masses for TESTS, TEST4 and TESTS.

celle avec une couche drainante intermédiaire. Elle a
été chaisie suffisamment mince pour ne pas présenter
un effet mécanicque appréciable.

7. Conclusion

Pour réaliser des essais de mécanique des sols sur
des modeles réduits en centrifugeuse a l'échelle de
1/100, il est possible, dans le cas des milieux cohérents
et normalement consolideés, de préparer les modeles
argileux (Fig. 5) par la méthode du gradient hydrau-
lique. Cette méthode est plus efficace si I'on v rajoute
une couche drainante intermédiaire. Les trois derniers
essais avec les profils de sols proches (a 'échelle de
similitude prés) de celui du site ont permis d’étudier et
d’optimiser les fondations sur largile du projet du pont.

Profil de cohésion de l'argile

Cohésion (kPa)

100 120 —g— 7rsy
| —+—TEST2
i T ——TEST3
T —%—TEST4
—e—TESTS

Profondeur (cm)

cohésion
consolidation par gradient hydraulique.
Obtained cohesion profiles while using
hydraulic gradient consolidation.

fic.4 Profils de obtenus par

A5 Massif de sol argileux consolidé par
gradient hydraulique.
Clayey soil mass consolidated by using
hvdraulic gradient.
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