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L'évolution des méthodes
de calcul en stabilité

de pentes

Partie I : Méthodes

R.M. FAURE

Centre d’Etude des Tunnels

25, avenue Francois-
Mitterrand i}

69500 Bron, France

Résume

a la rupture

Cet article présente I’évolution des méthodes de calcul en
stabilité de pentes, utiles a I'ingénieur cherchant a
quantifier la stabilité d"un talus. On s’intéresse tout
particuliérement aux hypothéses des méthodes de calcul,
pour que I'usage de ces méthodes corresponde bien au
but pour lequel elles ont été développées. Pour les
méthodes de calcul a la rupture, on part du coin de
Coulomb, et on montre la complexification progressive
des meéthodes et I'abondance provoquée par l'arrivée des
calculateurs. Toutes ces méthodes ne conduisent pas
pour autant a des résultats indiscutables. Le savoir-faire
de l'utilisateur reste encore le garant du bon emploi de
ces méthodes.

Mots-clés : stabilité des pentes, méthodes de calcul,
méthode a la rupture, coefficient de sécurité,
classification, équilibre, déplacement, fluage.

The evolution
of slope stability methods
Part 1 : Failure methods

Abstract

NDLE': Les discussions sur
cet article sont acceptées
Jjusqu’au 1¢ juillet 2001.

This paper shows the evolution of the slope stability methods,
useful for engineers in charge of quantifying a slope stability.
We peint out the hypothesis of the methods in relation with
their relevant use. Dealing with failure methods, we start from
Coulomb’s corner, and show the progressive complexification
and the multiplication of the methods, due to the upcoming of
computers. However, no method can be considered as being the
best, the user’s know-how remaining the guarantee of their use.

Key words : slope stability, computationnal method, failure

method, safety factor, classification, equilibrium, displacement,
creep.
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Introduction

Depuis Fellenius (1927), de nombreux auteurs ont
proposé des méthodes de calcul, plus ou moins sophis-
tiquées et plus ou moins efficaces, en relation avec le
développement des techniques, des recherches, des
calculateurs électroniques, et de I'analyse numéricue.
Little et al. (1958) et Horn (1960) sont les précurseurs de
cette évolution. Cet article, 4 travers une classification
des méthodes, présente |'évolution des différentes
méthodes d’analyse numeérigque qui permettent a I'ingé-
nieur d'aujourd’hui d’évaluer les mouvements ou l'aléa
de la rupture de la pente qu'il étudie.

Un mouvement de terrain présente différentes
phases, différents mécanismes de rupture, et différents
matériaux. Deux aspects de ces différences sont
d’ordre géométrique et doivent étre connus pour pou-
voir étre décrits 4 la machine, a un instant donné : il
s’agit de la stratigraphie caractérisant le sous-sol et du
régime hydraulique. Le troisiéme aspect est temporel
et traduit une évolution mécanique. L'étude d’un glis-
sement nécessite donc de savoir si le probleme est celui
d’un instant donné ou si l'évolution est la clé de 'étude.
Les données vont dépendre de ce choix et, si le temps
est pris en compte, le volume des données et le temps
d’acquisition de ces derniéres vont étre importants.

Les calculs se font maintenant par ordinateur, et les
codes de calcul qui traduisent les méthodes nécessi-
tent, pour conduire une analyse, de nombreux para-
meétres qui sont a évaluer a partir de données toujours
insuffisantes. Des hypothéses simplificatrices sont donc
nécessaires pour adapter le cas réel a celui du modéle
de calcul. 1l y a ainsi, tout au long de la démarche, de
nombreux choix a faire et ces choix ne peuvent étre jus-
tifiés qu’en fonction d’une bonne connaissance du code
de calcul utilisé.

o
Les différents choix possibles

RV
Les choix de présentation des résultats

En 1973, le professeur Lambe (Lambe, 1973) rappe-
lait que les résultats obtenus sont le produit de

méthodes de mesure, pour les parameétres, et de
méthodes de calcul, et il précisait que les résultats doi-
vent étre appréciés en tenant compte de ces deux élé-
ments, On retrouve aujourd’hui cette prudence dans les
Eurocodes qui insistent sur la fagon de déterminer les
valeurs caractéristiques et affectent aussi un coefficient
de sécurité (confiance) sur la méthode de calcul. Mais le
résultat doit aussi étre apprécié en fonction de la fagon
cde gérer le risque ; pour un calcul a la rupture en stabi-
lité de pentes, un coefficient de sécurité d’au moins 1,3
est demandé en génie civil, alors cu’en génie minier on
se satisfait de 1,1. Cette notion de coefficient de sécurité
est trés importante : a travers elle, on cherche & tra-
duire par un seul nombre de quelle fagon la pente est
stable. Cette simplification n’est pas unicjue, ce qui ne
va pas faciliter le dialogue entre les différentes per-
sonnes concernées par la stabilité d'une pente.

Pour évaluer la stabilité d'une pente, l'ingenieur doit
choisir entre plusieurs définitions du coefficient de
sécurité ; ce coefficient peut étre un rapport de forces,
de moments, de grandeur par rapport a une grandeur
limite ; il peut étre aussi, avec des calculs en déplace-
ment, une valeur limite. Ce choix est en général inclus
dans le choix de la méthode de calcul. 1l va dépendre,
en partie, de la demande du projeteur et aussi des pos-
sibilités de calcul. Ce choix n’est pas sans consé-
quences car la comparaison entre ces différentes
approches n’est pas toujours aisée et les valeurs limites
de référence ne sont pas toujours les mémes, comme
le montre le tableau .

Le choix du type de méthode de calcul

Un autre choix important, qui dépend des moyens
que l'on peut mettre en ceuvre, est celui entre une
méthode modélisant toute la masse de sol et une
meéthode définie localement, le long d“une surface de
rupture par exemple. Cependant, avec les possibilités
d’analyse d’un grand nombre de courbes de rupture
potentielles, les deux approches se rejoignent. Dans le
cas d'une méthode intéressant toute la masse, le calcul
fournira directement la zone de rupture la plus pro-
bable, alors qu'une meéthode s'appuyant sur une
courbe prealablement définie sera réitérée un grand
nombre de fois pour un résultat semblable. Ce choix
doit donc étre fait en examinant les moyens dispo-
nibles, le comportement global de la pente, mais aussi
en s'assurant de la possibilité d’obtenir les parameétres

| 7aBiEAUl Différentes définitions d’un coefficient de sécurité.
Different definitions of a safety factor.

1 Rapport de contraintes F=1_/t Methodes a la rupture
2 Rapport de forces E=E/E Direction de déplacement
3 Rapport de moment F=MU ™Mo Rotation
+ Parametres réduits p=p/F Cf. Eurocodes
5 Probabilité & x % Distribution de F Cf. Monte-Carlo
& Marge de sécurité Parex.: H/H_ Sur une grandeur
4 7 Nombre flou Utilisation logique floue En développement
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de calcul correspondants au modéle. Le comportement
global de la pente correspond a quatre mécanismes qui
se traduisent par des déplacements du sol différem-
ment répartis. (Vaunat et al., 1992) :

- pré-rupture, ou le comportement du sol est élasto-
visco-plastique et oll le massif est un milieu continu,
sans zone de discontinuité ; les déformations sont quasi
homogénes ;

- rupture, ou une partie du massif se déplace par rap-
port a l'autre ; le modéle de sol est élasto-plastique,
voire rigide-plasticque ;

- post-rupture, ou une partie du sol se déplace sur
I'autre, comme un écoulement visqueux et avec une
vitesse appréciable ;

—réactivation, quand la partie du sol ayant déja glisse et
s’étant stabilisée, le mouvement reprend sur une sur-
face prédéfinie, suivant un comportement rigide-plas-
ticue.

La distinction entre ces quatre mécanismes est fon-
damentale pour une étude fiable des pentes, et ceci va
bien sir influer sur le choix d'une méthode de calcul.
Elle permet de choisir entre les types de méthodes rap-
pelés ci-aprés.

Méthodes de calcul a la rupture

Lorsqu’une masse rigide peut se déplacer le long
d’une surface de géométrie bien définie, le comporte-
ment est contrélé par la loi de Mohr-Coulomb, qui
donne la résistance au cisaillement a la rupture 1. En
conditions non drainées, cette résistance est la résis-
tance au cisaillement non drainée 1, . Quand on connait
les pressions interstitielles, la résistance au cisaillement
peut s’exprimer en contraintes effectives, selon la rela-
tion 1, = ¢" + ¢’ tan ¢". C'est le cas des massifs rocheux
fracturés, pour lesquels la cinématique du mouvement
est conditionnée par les discontinuités et leur orienta-
tion spatiale ; c’est aussi le cas pour les sols lorsqu’il
peut y avoir mouvement le long d'une surface de glis-
sement préexistante. Dans le cas des réactivations, c’est
I'angle de frottement résiduel qu’il faut prendre en
compte. Pour tous ces cas, les méthodes dites a I'équi-
libre limite sont trés appropriées car on peut écrire faci-
lement les équations qui relient les variables ; mais,
sauf pour les cas les plus simples, le nombre de
variables est bien supériewr au nombre d’équations.

Meéthodes de calcul a utiliser.
Choice of a calculus method.

Pour pouvoir résoudre les équations, il faut alors intro-
duire des hypothéses supplémentaires et simplifica-
trices de maniere a égaliser le nombre d'inconnues et le
nombre d’'équations.

Dans les sols relativement homogenes ne présen-
tant pas de discontinuités géologiques, la surface sur
laquelle il pourrait y avoir rupture n’est pas connue.
Elle est alors définie sur la base d'un coefficient de
sécurité minimal et d’une rupture cinématiquement
possible. Notons que dans de tels cas, le processus
conduisant a la rupture est complexe et rend la sélec-
tion des parameétres de résistance difficile. Afin de pré-
ciser la surface de rupture la plus critique et le coeffi-
cient de sécurité qui lui est associé, on utilise
généralement des méthodes & I"équilibre limite itérées
de nombreuses fois.

Les méthodes a I'équilibre limite ont été adaptées
pour répondre aux besoins de la profession et prendre
en compte, en particulier, la troisiéme dimension, des
efforts dynamiques qui peuvent étre importants en cas
de séismes, et des inclusions dans le cas de conforta-
tions.

Toutes ces méthodes a l'équilibre limite sont de type
bloc rigide sur substratum rigide, sans considérations
pour les mouvements internes aux blocs. Dans le cas
de glissements actifs, la surface de rupture est connue,
le coefficient de sécurité est de 1.0 et I'on peut parler
d’analyse a rebours. Mais si le parameétre important est
la vitesse de mouvement qui peut étre plus ou moins
élevée, il devient nécessaire d'adjoindre un modeéle vis-
queux aux méthodes & I'équilibre limite.

Méthodes volumiques ou méthodes sans hypothese
sur la surface de rupture (de type éléments finis)

Avant la rupture, au stade de la pré-rupture, le mas-
sif de sol ou de roche est continu et son comportement
ne peut étre analysé par des méthodes a l'équilibre
limite, car on ne peut mettre en évidence une surface
de rupture. Les phénomeénes & décrire sont nombreux
et complexes (élasto-plasticité, fluage, rupture progres-
sive) et intéressent I'ensemble du massif. 1l est alors
nécessaire de considérer des méthodes volumiques
prenant en compte 'ensemble du volume pour analy-
ser les mouvements ainsi que leur évolution dans le
temps.

Eléments finis

si massif continu
Eléments volumiques
si massif faillé

Chute ou écroulement

Sans objet

Méthodes énergétiques Sans objet

Glissement Eléments finis Calcul & la rupture Meéthodes énergétiques Calcul a la rupture
car ligne de rupture sur ligne de rupture sur ligne de rupture
inconnue supposée connue

Fluage Eléments finis Sans objet Sans objet Eléments finis

Coulée Eléments finis Eléments finis Eléments finis Sans ohjet

)
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SEGET
Méthodes énergétiques

L’amplitude et la vitesse des mouvements dépen-
dent essentiellement de la redistribution de 1'énergie
potentielle devenant disponible au moment de la rup-
ture. Pour les grandes vitesses et les grands déplace-
ments, il faut alors considérer des approches énergé-
tiques. Dans le cas ou, au sein de la masse en
mouvement, la pression interstitielle joue un grand
role, on utilisera des approches initialement dévelop-
pées pour des problémes de fluides avec des viscosités
évolutives ou des approches basées sur I'observation.

Le tableau Il relie les types de mouvements, le type
de rupture et les méthodes a utiliser.

Cet article ne traite que des méthodes & la rupture,
les méthodes volumiques et énergétiques seront pré-
sentées dans un prochain article.

Calculs a la rupture

Méthodes des blocs
[P
Principes du calcul & la rupture

Les méthodes de calcul a la rupture sont des
meéthodes ou I'analyse et le calcul sont locaux, limités
sur une ligne ou une surface de rupture, réelle ou
potentielle, et s‘'opposent donc aux méthodes volu-
miques. Du fait de cette restriction, les hypothéses sont
trés fortes, mais les paramétres sont moins nombreux
et plus faciles & déterminer. Ce sont les méthodes les
plus anciennes (on peut y rattacher la méthode du coin
de Coulomb, vers 1780) et elles sont basées sur les
hypothéses suivantes : le massif en mouvement peut
étre décomposé en un ensemble de blocs rigides indé-
formables qui frottent les uns sur les autres. Le com-
portement de l'interface est presque toujours défini par
la loi de Coulomb. Ceci est approprié pour les massifs
rocheux et les argiles discontinues, quand on peut pré-
voir correctement la forme de rupture des blocs en
fonction des matériaux ; mais cela est aussi I'hypothése
forte des calculs a I'équilibre limite, qui distinguent une
partie potentiellement mobile, séparée d’une partie fixe
du massif, par une courbe de rupture définissant une
rupture cinématiquement admissible. Dans ce cas :

—le calcul d’équilibre est fait & la rupture ;

- les équations résolvantes sont les équations de la sta-
tique ;

~ le coefficient de sécurité F est spatialement bien déter-
miné (on peut considérer par exemple F constant partout).

Cas statiquement définis
¢ Rupture plane d’un talus

On écrit I"équilibre de la masse potentiellement
instable sur un plan incliné d’un angle o (Fig. 1) et l'on
obtient la formule suivante :

Flo)=(c'L + W cos o. tan ¢')/W sin o

REVUE FRANCAISE DE GEOTECHNIQUE
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ou W est le poids de la masse en mouvement, o I'angle
de la ligne de rupture sur 'horizontale, L la longueur
de la rupture et ¢’ et ¢’ les paramétres de la loi de Cou-
lomb du sol en contraintes effectives. W sina est la
force d’entrainement et ¢’L + W coso tang’ est la force
résistante obtenue par la loi de Coulomb appliquée a la
réaction normale de la masse en mouvement sur le sol
fixe. On retient la ligne de rupture définie par a qui
minimise F.

RR =W cos o tan ¢

A6t Schéma de rupture plane.

Schematic sketch of a plane failure.

Cette formule surestime généralement le coefficient
de sécurité F. En effet, les simplifications éloignent de
la réalité, et on traite un mécanisme plus résistant que
le mécanisme réel, qui correspond a un minimum. Une
analyse critique du résultat peut conduire 2 le rejeter, si
par exemple cette surface de rupture est incompatible
avec la structure géologique du terrain.

Ce principe d’équilibre, illustré par ce cas simple,
est a la base de toutes les méthodes de calcul & la rup-
ture. Il est développé avec toutes les hypothéses sim-
plificatrices nécessaires pour modéliser le cas réel et le
réduire a une équation que 'on résout. La description
des autres méthodes consiste a préciser les hypothéses
choisies et le mode de résolution utilisé.

* Rupture plane d’une pente infinie

Le cas de la pente infinie inclinée d’un angle B
(Fig. 2) permet de mettre facilement en évidence le role
de I'eau. Dans le cas d’'une pente noyée avec un écoule-
ment paralléle a la pente, on peut calculer le coefficient
de sécurité soit par un bilan de forces, soit par sa défi-
nition usuelle : F=t__ /1. Les deux approches sont for-
mellement équivalentes.

%‘

. #e2 Schéma de rupture plane infinie.
Schematic sketch of an infinite plane failure.




Pour le bilan des forces s’appliquant & un volume V
de sol, on a les quatre forces suivantes :

— force de pesanteur : V vy’ (y” étant le poids volumique
déjaugé) ;
— force d’entrainement le long de la pente: Vy,_sin §;

—force d'écoulement : i Vv, (oti=sin B est le gradient
hydraulique de ! écoulement paralléle & la pente) ;

—force résistante : L (¢’ + (V y'cos B) tan ¢/L)/F.
Ce qui donne en écrivant I'équilibre :
F=(c’+hcos By tan ¢')/(yh cos B sin B).

Si on utilise la définition F = 7 /7, il faut se rappeler
que le dénominateur correspond a la masse lolale,
alors que le numeérateur, correspondant au frottement,
est a exprimer en contraintes effectives. Les deux
approches conduisent a la méme formule. En considé-
rant un écoulement suivant la pente, mais limité par un
toit de nappe a une profondeur h, on obtient la for-
mule pourc’ =0:

=(lyh = (h—h, )}y h)*(tan ¢’/tan B).
1l est facile de voir que si la nappe baisse, alors h,
augmente et F croit (voir Fig. 2).

e Cas de deux blocs instables

Dans ce cas, la rupture se fait selon deux plans
(Fig.3). On djstingue alors deux blocs dont le plan de
contact est paramétré par I'angle 8. En faisant varier &
et en prenant pour inconnue auxiliaire la réaction
«interbloc » & travers le plan de contact défini par 3, on
peut résoudre avec un coefficient de sécurité F, iden-
tique pour toutes les interfaces entre blocs.

' #i6:;3 Schéma d’une rupture a deux blocs.
Schematic sketch of a two blocks failure.

Dans le cas des barrages a noyau, un plan préféren-
tiel BC de glissement existe et |'on peut admettre, pour
un calcul 4 court terme, que la résistance au cisaille-
ment sur ce plan de rupture est égale a ¢, Par un pro-
cédé itératif de double descente, on peut trouver la
position du point B et les valeurs optimales pour o, et .

Le cas d’une rupture dont une partie est horizontale
est un glissement en translation avec deux parties ter-
minales. On peut alors résoudre les équations manuel-
lement. La figure 4 est une schématisation d’un tel cas,
dont la résolution nécessite des hypothéses supplé-
mentaires. Les interfaces entre blocs sont prises verti-

¢ 2

o N[ 7

I=b/cosa

cales et on néglige les composantes verticales des
efforts « interbloc ». De plus, 'usage de sols cohérents
introduit des efforts normaux sur les interfaces corres-
pondantes. On peut donc mettre ainsi en évidence une
procédure itérative simple pour résoudre facilement a
la main. Cette approche peut aussi trés simplement se
résoudre graphiquement a 1'aide de funiculaires de
forces.

* Equilibre de plusieurs blocs

Une bonne fagon d’aborder le probléme consiste a
faire inventaire des inconnues. Un bloc courant est
soumis aux efforts transmis par ses interfaces. Chaque
effort est représenté par un effort normal et un effort
tangentiel en un point donné, ce qui fait trois incon-
nues par interface. En comptant les (n + (n — 1)) inter-
faces, cela fait 6n — 3 inconnues, auxquelles on doit
rajouter 2n — 1 coefficients de sécurité pour chaque
interface, car le jeu des blocs ne conduit pas toutes les
interfaces au méme niveau de rupture. On obtient ainsi
8n - 4 inconnues. Les équations résolvantes sont les 3n
équations de la statique pour chacun des blocs et 2n -1
équations de type Coulomb pour chacune des inter-
faces, soit 5n — 1 équations. Pour résoudre, il y a donc
3n - 3 équations supplémentaires a définir.

On peut considérer que tous les coefficients de
sécurité sont égaux (2n — 2 équations), que les efforts
«interbloc » s’appliquent au tiers des interfaces (n -1
équations), que le coefficient de sécurité a la base des
blocs est différent de celui des interfaces (2n - 3 équa-
tions), ou faire tout autre choix apportant au total les
3n- 3 équations supplémentaires permettant la résolu-
tion. Comme, a l'époque ou se sont développées ces
méthodes, la résolution des systémes linéaires se faisait
avec des procédures itératives, plusieurs méthodes ont
été proposées afin de contourner la difficulté posée par
la présence du coefficient F au dénominateur.

La méthode de Sarma (1979) est une méthode astu-
cieuse de résolution. Ce dernier simplifie la procédure
de résolution en prenant une inconnue auxiliaire k,
accélération que l'on identifiera & un effet sismique. k
apparait au numérateur alors que le F du dénominateur
est devenu une constante. La résolution en k est assez
simple. En faisant varier F, on trouve la valeur cherchée
du coefficient de sécurité statique lorsque k = 0. Pour
F=1 on a ainsi I'accélération critique, et pour k=0 le
coefficient statique.

* Autres types de mouvement

1l existe d'autres types de mouvement trés particu-
liers, comme le basculement d'un pan rocheux, qui font
appel 4 des méthodes particuliéres dont |'utilisateur
doit connaitre les hypothéses simplificatrices utilisées.

fG.4 Schéma de rup-

ture en trans-

lw, lation (4 blocs,
1

Ri-1 équilibre d’'un
Rri \
4

Ri+l

N bloc).

Schematic sketch
of a translation
failure (4 blocks,

A, Ri equilibrium of a
_ block). 7
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Méthodes des tranches

Le découpage de la masse en mouvement en
tranches verticales (Fig. 5] a permis le développement
d’un trés grand nombre de méthodes, symbolisées par
la méthode suédoise de Fellenius (1927).

Trois hypothéses sont ajoutées par rapport a la
méthode des blocs :

— les bords des blocs sont devenus verticaux ;

— le point de passage de la force a la base du bloc — de
la tranche — est situé au centre de cette base ;

— le coefficient de sécurité est unique et ne s’applique
qu‘a la base des tranches.

Méthodes issues de I'analyse de I'équilibre d’une tranche

Le denombrement des inconnues et des équations
du probléme permet de comparer facilement les
méthodes. Par tranche, il y a les forces situées a droite
et & gauche (deux forces et leurs points de passage, soit
6n inconnues), les forces a la base mais centrées (2n
inconnues), et le coefficient de sécurité qui est pris
constant le long de la courbe de rupture, ce qui fait au
total 8n + 1 inconnues. Le principe d’action et de réac-
tion entre tranches fournit 3(n — 1) équations, I'équilibre
de chaque tranche 3n équations ; on a aussi n équations
de type Coulomb a la base des tranches et les 6 équa-
tions correspondant a des forces nulles aux extrémités
du glissement, ce qui fait au total 7n + 3 équations. Il
mandque n -2 équations pour résoudre, Le choix de ces
n— 2 équations différencie les méthodes.

® Rupture circulaire en conditions non drainées

Cette méthode a été proposée par Fellenius (1927),
dans le cas d'un sol purement cohérent. Aucune hypo-
thése n’est faite sur la distribution des forces & l'inté-
rieur du massif et seuls les efforts de cisaillement le
long de la courbe de rupture circulaire sont pris en
compte. La résistance au glissement est alors facile-
ment calculable sous |'expression d'un moment, avec
un bras de levier, égal au rayon R, constant. Pour obte-
nir le moment moteur, il est nécessaire de décomposer
la masse en mouvement en tranches verticales, le bras
de levier étant alors le rayon du cercle R multiplié par le
sinus de I'angle d’inclinaison de la base de la tranche.
Le coefficient de sécurité peut étre défini comme le rap-
port des deux moments et on obtient :

F=(RZ]c/ZRW, sina)
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. AG.5 Lesinconnuesd’'une méthode
des tranches.
The unknown parameters in a
slice method.

Dans cette formule, R s’élimine et le terme X | équi-
vaut a la longueur de l'arc de cercle de rupture. Le
découpage en tranches est donc défini pour le seul cal-
cul du moment moteur. Mais la formule finale [F= (T L
c/Z W, sin 0,)] est aussi vraie pour une surface de rup-
ture plane ou quelconque.

* Méthode de Bishop (1955)

Bishop ne néglige plus les forces horizontales inter-
tranches et obtient une formule implicite dont la pro-
grammation pose quelques problémes :

Fy, = (Z(c'D + (W — ub) tan ¢')/(cos o)
(1 + tano tan ¢'/F)/(X W sin o)

En explicitant I'expression de la contrainte a la base
de la tranche, on se rend compte qu‘elle peut étre néga-
tive ; de méme, le terme (1 + tana tan ¢'/F) peut devenir
nul et I’on obtient des valeurs trés grandes de la
contrainte. Pour pallier ces anomalies numériques, le
programmeur introduit des tests qui maintiennent les
valeurs dans des fourchettes admissibles. Fellenius est
en général la référence choisie. Mais il en résulte qu'il y
a plusieurs facons de programmer la méthode de
Bishop et que certains résultats, par exemple quand le
talus est immergé, peuvent différer considérablement
suivant la programmation utilisée. Pour maitriser la
méthode de Bishop, il faut donc connaitre les tests
cachés dans sa programmation.

* Méthode de Morgenstern et Price (1965)

Morgenstern et Price définissent une fonction don-
nant l'inclinaison des efforts intertranches. La pro-
grammation est assez délicate et Fredlund et Krahn
(1977) proposent un algorithme de résolution plus
stable. Cette méthode est trés utilisée mais pose tou-
jours quelques probléemes de convergence.

* Autres méthodes des tranches, comparaisons
et difficultés

Il existe bien d’autres méthodes des tranches, avec
des hypotheses différentes et surtout, pour des raisons
numériques, des choix différents pour l'inconnue résol-
vante. L'approche de Li (1992) est un exemple intéres-
sant pour le choix de I'inconnue auxiliaire, ce qui per-
met une résolution directe. De nombreuses
comparaisons ont €té faites (Wright et al., 1973, Lum-
sdaine et al., 1982), et d’autres auteurs mettent en évi-
dence les difficultés numériques de certaines de ces
méthodes (Ching et al., 1983, Chowdhury et al., 1990,
Low et al., 1998).
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Méthodes globales

Les méthodes globales (Cagquot, 1954, Biarez, 1960)
permettent une résolution graphique maintenant peu
utilisée, mais l'informatique leur apporte un renouveau
intéressant, l'intégration de valeurs le long de courbes
quelconques étant trés simple par discrétisation. Les
hvpothéses utilisées sont les suivantes :

- la masse en mouvement est observée dans son
ensemble, elle est délimitée par la courbe de rupture ;

—une fonction de répartition des contraintes normales
est paramétrée le long de la courbe de rupture ;

- la résolution se fait avec les trois équations de la sta-
tigque appliquée a la masse en mouvement.

¢ Méthodes graphiques

Taylor (1937), puis Caquot (1954) ont développé une
méthode graphique permettant le calcul de ruptures
circulaires dans un talus homogéne cohérent et frot-
tant, appelée méthode du cercle de frottement. Le
terme de cohésion le long de l'arc de cercle (de centre
O et rayon R) est, du point de vue force équivalente,
remplacé par une force paralléle & la corde de 'arc et
de valeur c’l, | étant la longueur de 'arc. La réaction le
long de la courbe de rupture, inclinée ¢, est tangente
au cercle de frottement centré en O et de rayon Rsin ¢’,
et on suppose que la résultante 'est aussi. Cette résul-
tante passe par l'intersection des autres forces connues
(poids, cohésion, et pression interstitielle). Biarez (1960)
évalue l'erreur induite par ces hypothéses ; elle est infé-
rieure a 15 % sur le coefficient de sécurité, en majorant
la fonction de répartition des contraintes normales le
long de la courbe de rupture.

Tavenas et Leroueil (1980, 1982) discutent dans le
cadre de cette approche la signification du coefficient F
relativement a la distribution des contraintes normales.
lls montrent quelques non-sens et proposent une
approche qui considére que la rupture est la fin d'un
chemin de contraintes particulier en chaque point de la
courbe de rupture ; ils introduisent la notion de marge
de sécurité, évaluée en terme de pression interstitielle.
Cette approche est donc une mise en forme différente
des paramétres intervenant dans un calcul de stabilité,
en gardant le souci d'une interprétation physique
simple du coefficient de sécurité.

On parle fréequemment aujourd’hui de sensibilité
aux parametres; ce qui traduit le commentaire de Ter-
zaghi, fait en 1943 :

« Connaissant la complexité du terrain et les diffé-
rences notables entre la réalité et les propriétés don-
nées au sol, aucune théorie de la stabilité ne peut étre
autre chose qu'une grossiére approximation de la résis-
tance face a la rupture. Si une méthode de calcul est
simple, nous pouvons facilement juger les conseé-
quences d’hypothéses dérivées ou supplémentaires et
modifier en conséquence nos décisions. Les méthodes
sophirtiquées n’ont pas cet avantage. »

Avec 'approche graphique, l'influence de la réparti-
tion des contraintes normales le long de la courbe de rup-
ture est bien mise en évidence. Cet aspect reste important
avec les méthodes numériques basées sur un découpage
en tranches, qui permettent des intégrations faciles de
forces élémentaires. L'efficacité des méthodes globales
dépend de ce fait du bon paramétrage de la répartition
des contraintes normales le long de la courbe de rupture.

* Méthode de Bell (1969)

Bell propose de prendre une fonction de répartition
de la contrainte normale le long de la courbe de rup-
ture définie par deux parameétres A et i :

6, =Avh+psin (;(x - x)/(x, - x,))
ou X, X, X, sont les abscisses curvilignes du point cou-
rant et des extrémités de la courbe de rupture. Cette

fonction de répartition n'a pas permis a la méthode de
fournir des résultats probants.

* Méthode des perturbations

La méthode des perturbations est une méthode glo-
bale proposée par Raulin et al. (1974) et développée par
Faure (1985). Elle peut s"énoncer de la fagon suivante
(Fig. 6) :

~ fGé Mise en ceuvre de la méthode des
perturbations.
Perturbation method.

Soit un massif de terre délimité par une courbe de
rupture quelconque. Il est en équilibre sous son propre
poids et la réaction du sol sous-jacent. La distribution
des contraintes normales ainsi que les valeurs de pres-
sion interstitielle en tout point le long de la courbe de
rupture est définie a I’aide d’une contrainte approchée
connue, modifiée ou perturbée par deux parametres.
La loi de Coulomb permet d’exprimer les contraintes
de cisaillement maximales. Le coefficient de sécurité
est défini classiquement comme le rapport du cisaille-
ment maximal disponible au cisaillement nécessaire &
I"équilibre.

Le systéme est résolu globalement 2 I'aide des trois
équations d'équilibre appliquées 4 tout le massif, ce qui
fournit les valeurs des trois inconnues du probléme,
qui sont le coefficient de sécurité et les deux para-
metres qui modifient la contrainte approchée. Une
variante de la méthode des perturbations est celle o
la contrainte normale approchée est calculée avec
I'aide du cercle de Mohr. Elle conduit 4 un lobe des
contraintes normales calculées le long de la courbe de
rupture plus réaliste et plus semblable 4 ceux détermi-
nés par une méthode d’éléments finis. De ce fait, cette
méthode peut avoir des extensions trés intéressantes
pour la prise en compte d’inclusions, ou pour le déve-
loppement de méthodes en déplacements.

)
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Méthodes probabilistes et logique floue

Ces méthodes tentent une prise en compte des
incertitudes sur les différents parametres. De nom-
breux modeles statistiques existent, mais souffrent d'un
nombre trop réduit de données (Magnan et al., 1998)
pour étre vraiment opérationnels. La mise en ceuvre
d’une méthode de Monte-Carlo (Chiasson et al., 1998)
peut donner un apercu de l'importance des incerti-
tudes. Si chacue parametre est défini dans un intervalle
et posséde une fonction de répartition, il est possible,
dans un calcul itératif, de prendre un tirage de tous les
parametres et d’obtenir un coefficient de sécurité (un
résultat de calcul). De nombreux tirages vont permettre
de construire la loi de distribution du coefficient de
sécurité.

La logique floue posséde un immense champ
d’application dans la gestion des incertitudes en méca-
nique des sols ; si les outils théoriques existent (Pham,
1993), leur mise en ceuvre n'est pas généralisée et une
mutation des modes de raisonnement est a faire.

Méthodes en trois dimensions

Azouz et Baligh (1983) ont montré que l'influence de
la troisieme dimension est en général faible, et ce tra-
vail supplémentaire n’a de sens que pour des études de
fondations sur pentes. Gens et al. (1988) montrent
cependant que l'erreur peut atteindre 30 % pour les
sols cohérents. Le développement d’outil d'utilisation
facile devrait permettre de mieux situer la place de ces
méthodes dans la boite & outil de I'ingénieur (Hama,
2001).

OB

Equilibre de blocs en trois dimensions

Les méthodes des blocs se développent facilement
en trois dimensions, avec cependant les difficultés de
représentation induites par la troisiéme dimension.
C’est assez simple du point de vue mécanique, avec un
bon choix d’hypothéses supplémentaires ; cependant,
on est davantage confronté a des schémas de rupture
mécaniquement inadmissibles lors de la recherche de
la forme des blocs. En conditions bi-dimensionnelles,
pour maitriser les calculs, Sarma a introduit un critére
d’admissibilité qui correspond a un non-décollement
des blocs. En conditions tri-dimensionnelles, ¢’est
encore plus nécessaire, et les méthodes des blocs,
maintenant aidées par des interfaces graphiques, sont
utilisables quand la géomorphologie indique de fagon
non ambigué la forme des blocs. Pour traiter de l'incer-
titude de la position des plans de rupture, une
approche a l'aide de la logique floue a été faite dans le
cas du diedre (Faure et Maiolino, 2000).

=
Méthodes des colonnes

e Modeéle Clara

Développé par Hungr (1987), ce modele est une
extension a trois dimensions des modéles de tranches,
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qui deviennent des colonnes (Fig. 7). En généralisant
pour n colonnes, on obtient 3n inconnues a la base, 12n
inconnues sur les faces latérales des colonnes, 2 coeffi-
cients de sécurité, longitudinal et transverse, ce qui fait
au total 15n + 2 inconnues.

A&7 Notations pour les méthodes de colonnes.
Notations for the columns method,

Les hypothéses supplémentaires, qui se traduisent
par des équations, portent sur des notions de symétrie,
d’inclinaison des forces intercolonnes, de relation entre
les coefficients de sécurité. A partir de ce modele de
colonnes, on obtient un trés grand nombre de
méthodes, dont la fiabilité reste trés liée aux hypo-
théses qu’il faut justifier pour chaque cas. D'autres
modeles basés sur des colonnes, ont été développés
pour des géométries simples (Ugai, 1988).

s Autres modéles

Des modeéles plus particuliers existent pour des géo-
métries correspondant a des problémes spécifiques
(Azzouz et al., 1983). Les publications récentes montrent
un intérét certain pour ces méthodes (Ugai et al., 1995,
Lam et al., 1996, Stark et al., 1998).

Extension d'une méthode globale

Faure et al. (1996) proposent une extension de la
méthode des perturbations & la troisiéme dimension.
[Is utilisent un modéle de terrain facile a obtenir a par-
tir d’une carte usuelle et définissent des formes de rup-
ture assez générales a l'aide de profil en long et de pro-
fils en travers (Hama, 2001). L'évaluation paramétrée de
la contrainte normale sur la surface de rupture, définie
par facettes triangulaires, permet d’obtenir un systéme
d’équations avec peu d’inconnues et facilement soluble
a l'aide d'une inconnue auxiliaire qui, comme dans la
méthode de Sarma, peut prendre une signification sis-
mique ou représenter un effort de confortation. Une
hypothése importante porte sur la direction du cisaille-
ment qui, dans les formes de rupture complexes, nest
pas facilement appréciable.

Des comparaisons ont été faites et pour des rup-
tures symétriques, les coefficients de sécurité sont trés
proches de ceux obtenus en deux dimensions. Dés que
la forme s’éloigne d'une rupture symétrique, I'influence
du choix de la direction du cisaillement est importante.



Prise en compte du déplacement
dans les méthodes a la rupture

Le but de ces approches est de fournir, bien plus
économiguement que par éléments finis en termes de
temps et de difficulté d’obtention des paramétres, des
valeurs de déplacements lorsque les conditions de
chargement de la pente varient. De plus en plus, les
constructeurs d’'ouvrages veulent des réponses en
terme de déplacement plus qu’en termes de coefficient
de sécurité, car si 'on sait faire des talus qui tiennent,
sait-on les garantir avec un déplacement a venir infé-
rieur a une valeur donnée ?

Des extensions des méthodes de calcul a la rupture
ont été faites pour :

- expliquer le phénomeéne de rupture progressive ;

- évaluer le coefficient de sécurité en fonction d'un
déplacement mesuré par inclinométrie ;

- étudier la réactivation d’un glissement en utilisant la
vitesse de déformation, ce qui élimine le probléme de
I'état initial ;

- comparer des méthodes confortatives ;

— prévoir l'aléa et parfois la date de rupture, aprés avoir
calé les paramétres du modéle par analyse a rebours
sur une période connue pendant laquelle tout a été
mesure.

Les déplacements dans une pente sont difficiles a
cerner. Quand on découvre le mouvement d’une pente,
on ne sait jamais depuis combien de temps il se pro-
duit. Il est donc nécessaire de faire une hypothése
importante — et dont dépendra la validité de la méthode
- pour poser le probleme. On voit déja une différence
importante entre pente naturelle et excavation.

===
Modeéles simples

Les premiéres recherches sur les calculs en dépla-
cement (Bjerrum, 1967 ; Bishop, 1971 ; Law et Lumb,
1978 ; Chowdhury et al., 1987) ne tenaient pas compte
des déplacements comme parametre de calcul.

Bjerrum (1967) s'intéresse a la rupture progressive
et considére une chute de la résistance au-dela d'un
seuil. Il développe son modéle pour un glissement plan.
Bishop (1971) modifie sa méthode en introduisant un
facteur résiduel local prédéfini ; il montre quavec cer-
taines distributions le long du cercle de rupture, le
coefficient de sécurité varie de facon significative. Law
et Lumb (1978) modifient une méthode des tranches et
redistribuent les efforts perdus aprés le pic (défini par
T ) dans un processus itératif. Ils trouvent ainsi des
equﬂlbres ol un certain nombre (m) de tranches est en
cisaillement résiduel (défini par 1), alors que d’autres
(n) n'ont pas depasse le pic. Ils cfeflmssent alors un
coefficient de sécurité global qui tient compte de cette
différenciation des tranches. La définition du coefficient
de sécurité de Law et Lumb est donnée par 'expres-
s10n :

n+m

Zrm Z Ui Z

Chowdhury et al. 1987 développent un modeéle ot le
phénomene de rupture progressive est régi par une loi
probabiliste.

Une seconde série de méthodes (Christian et Whit-
man, 1969 ; Athanasiu, 1980 ; Bernander et al., 1984 et
1989 ; Faure et al., 1992 ; Chowdury, 1995) introduit le
déplacement comme parametre de calcul et, de ce fait,
fait intervenir 'élasticité du sol.

Christian et Whitman (1969) traitent un glissement
plan formé d’une couche d’'argile élastique (module E)
d’épaisseur constante (h). Ce probléme & une dimen-
sion conduit a une équation différentielle que 1'on peut
facilement résoudre :

&°u
~EpdY
. ax?

ou Ox est paralléle a la pente et u est le déplacement
suivant Ox.

Athanasiu (1980) considére dans sa méthode un
ensemble de tranches élastiques dont le déplacement
le long de la courbe de rupture est fonction du cisaille-
ment. L'équation d'équilibre se transforme en équa-
tion aux déplacements et est résolue par inversion
d’un systéme linéaire. Une analyse non linéaire peut
étre faite en déterminant, pas a pas, un module de
cisaillement sécant. Bernader et al. (1984, 1989) amé-
liorent le modeéle d’Athanasiu en supposant que le
déplacement est le résultat d'une distorsion augmen-
tée d’un glissement & la base. Farhat (1990) dans sa
these, puis Faure et al. (1992) présentent un modéle
qui tient compte de la contrainte normale le long de
la courbe de rupture et parametrent la loi effort-défor-
mation en fonction de cette contrainte normale, qui
est fournie par la méthode des perturbations. Ce
modeéle semble bien adapté pour des études compa-
ratives de solutions confortatives ou pour un calage
aprés une période de mesures, afin de prévoir les
déplacements a venir en fonction du niveau de la
nappe par exemple. Chowdury (1995) propose un
autre processus de simulation.

T
Introduction du parametre temps

Tentatwes pour la prise en compte du temps

Apreés la rupture progressive (ou régressive) vue
d'un point de vue mécanique, des auteurs se sont inté-
ressés a I'évolution d’une pente dans le temps. L'expé-
rience montre que des ruptures peuvent se produire a
chargement constant, au bout d’un certain temps, et
qu’auparavant il y a eu des déformations. La résistance
au cisaillement peut étre modélisée par décroissance
logarithmicque en fonction du temps et par la prise en
compte de la chute de résistance apres le pic. On
obtient donc un coefficient de sécurité en fonction du
temps. Ces approches devraient se développer car elles
fournissent rapidement, une réponse en termes de
déplacement, avec des schémas de calcul simples a
comprendre.

11
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Calcul des déplacements a partir d’'une modélisation
du fluage

Le fluage désigne 'aptitude d’'un matériau a se
déformer sous charge constante. Le temps est donc un
facteur important du phénoméne. De nombreux
auteurs ont essayé, a partir de formulations plus ou
moins complexes, d'évaluer le déplacement d'une
pente. En général, les formulations étaient incomplétes
car le fluage présente plusieurs aspects, influencés par
de nombreux parameétres. Rappelons le phénoméne
fluage, puis les principales approches proposées.

» Approche expérimentale du fluage

La courbe expérimentale d'un essai triaxial clas-
sique, dont la durée de la phase de cisaillement est
comprise entre dix minutes et huit heures, est présen-
tée sur la figure 8 et les valeurs caractéristiques obte-
nues, le déviateur et la cléformation a la rupture, sont
notées respectivement (o et € e LA défor-
mation en fonction du temps ofatenue en appliquant
100 %, 70 %, 40 % du déviateur & la rupture sur
d’autres éprouvettes de sol est présentée sur les
courbes de la figure 9a. Si on applique €_ rapide-
ment en suivant 1'évolution de (o, - 6,) dans le temps,
on obtient les résultats presentes sur la figure 9b. Le
schéma de la figure 10 montre qu’il existe, dans le plan
de Mohr, plusieurs valeurs des parameétres intrin-
séques caractéristiques du sol, fonction de la durée du
cisaillement.

{o1-03)unt

-

E.'I" L

~fic.8 Courbe experlmentale définissant les
paramétres ¢_et (o, -
Experimental curve def‘ nmq 'the e etlo, —a),
parameters.

8h
i 100 jours

[

o

© neito Courbes intrinséques fonction de la durée
du cisaillement.
Intrinsic curves as a function of the shear
duration.

e Formulation de Ter-Stepanian

Apres Terzaghi, qui fit le premier le lien entre glis-
sement et fluage, Ter-Stepanian (1975) établit une for-
mulation basée sur I'observation suivante : la vitesse de
déformation est nulle jusqu’a une valeur de seuil de
cisaillement 1, puis croit quasi linéairement avec 1
jusqu’a la rup’rure Ils aq1t alors de glissement et non
plus de fluage. On peut écrire la relation :

1=1,+nde/dt
Le parameétre 1 est appelé coefficient de viscosité ; il
est fonction de ¢’ ¢’ ¢’ suivant la relation : 1 = A (¢’ cotan
¢’ + ¢’), ou A est une constante appelée coefficient de
I"écoulement.
Sur la figure 11, on lit n = tan y. A la rupture I'équa-
tion de Coulomb s’écrit: 7 = (¢’ cotan ¢ + ¢’) tan ¢".

g b
dt

-

T

HG.41  Fluage avec seuil et vitesse de déformation
constante (Ter-Stepanian).
Creep with a treshold and a constant rate of
strain.

-

\ 100% (G1-03)mpt

0% (G1-G3 )rupt

/ 40% (G1-03)rupt

A (c1-03)

70% ex

40% (o1-63jmpr

lo?t

| RG.9agre  Evolution dans le temps.
Evolution of € and o, - o, with time.

logt =

REVUE FRAMCAISE DE GEOTECHNIGUE
" 52

L
3e trimestre 8000



En posant :
tan 8 = 7/(c’ cotan @" + ¢’) et tan , = 7,/(c’ cotan @’ + ¢’)
On obtient :
tan 6 = tan 6, + &¢/A.

Ter Stepanian applique cette formule a une pente
infinie et montre qu’une partie de la pente, jusqu’a une
profondeur calculée, est en mouvement. Le réle de la
nappe est bien mis en évidence : lorsque la nappe
monte, T diminue et il y a mouvement.

* Fluage amorti

Singh et Mitchell ( 1968) proposen! une formulation
plus compléte a partir d'essais ou l'on fait varier la
contrainte déviatoire q. Les deux schémas de la
figure 12 permettent d’écrire que la vitesse de déforma-
tion de/dt est égale a A e (t,/t)™, ou g est le déviateur, o
la pente de la partie linéaire dans le plan In de/dt, g, A
une constante et m la valeur absolue de la pente des
droites dans le plan In de/dt, In t. On observe que 0,7 <
m < 1,3 (Singh et al.,, 1968). L'utilisation de cette
approche ne donne pas toujours des résultats probants,
surtout si la rupture est proche.

de A

In— T

q4

q3
ql

Q2
tl Int

-

du simple rééquilibrage des efforts, la vitesse de fluage
se modifie et le mouvement s’arréte ou s’amplifie.
D’autres auteurs ont tenté des calculs en utilisant des
méthodes aux éléments finis ; ils ont surtout montré
I'influence de parametres difficiles a maitriser lors de
la modélisation. En effet, la sensibilité du modele vis-a-
vis de la taille du modeéle, des conditions limites et de
I‘état de contrainte initial est parfois tres grande.

Les trois fluages

La réalité est plus complexe et il eést maintenant
d’'usage de distinguer trois fluages, le fluage primaire
a vitesse décroissante, le fluage secondaire a vitesse
constante, et le fluage tertiaire a vitesse croissante.

Chaque fluage peut étre représenté par des lois rhéolo-
giques élémentaires,

Le fluage primaire peut étre représenté par le
modéle de Kelvin ou par la loi de Singh-Mitchell, le
fluage secondaire par la loi de Bingham ou la loi de
Norton dite loi puissance. Le fluage tertiaire conduit a

de A
dr

o
\j

ql g2 g3

fig.128  Représentation du fluage par Singh et Mitchell.
Representation of creep according to Singh et Mitchell.

e Loi de Lo et Morin

Pour tenir compte de la rupture progressive, Lo et

Morin (1972) proposent la formulation suivante :
T, =T,— Klog (Ut

ol T, est la résistance de pic obtenue lors d'un essai
drainé de durée t;, t, la résistance au temps t et K un
parametre experxmenta] dont la détermination néces-
site de trés longs essais, ce qui fait que la loi n"a jamais
été réellement calée. Cette diminution de la résistance
de pic est appelée aussi ramollissement, terme utilise
aussi avec les concepts d'état limite. (Tavenas et al.,
1981). Dans ce type d’approche, Maranini et al. (1998)
proposent un autre modeéle analytique du fluage, direc-
tement issu de |'analyse des essais.

e Prise en compte des variations de la contrainte

Faure et al. (1992) ajoutent une loi de fluage a un
modeéle de déplacement ; en se servant des valeurs
représentatives de la contrainte normale issues de la
méthode des perturbations, ils intégrent le déplace-
ment, en assimilant la vitesse de déformation angulaire
a une vitesse de déplacement, L’état de contrainte
variant du fait des variations du niveau de la nappe ou

la rupture si les conditions limites restent invariantes.
Sa formulation est a faire. Cette distinction des lrois
fluages sous-entend des seuils de contraintes que de
nombreux chercheurs contestent. En fait, si on se rap-
porte a 'approche expérimentale du fluage il s'agit plu-
t6t de seuils correspondant a des taux de cisaillement
exprimeés en 1/t . Or, dans une pente, les variations
du cisaillement mobthsable T SONt perpétuelles et il
n'est pas simple d'identifier le type de fluage interve-
nant. Des études sont en cours, dans le cadre du Club
des Lents pour valider des modéles calés par analyse &
rebours a partir de cas bien instrumenteés.

—
Comparaison des méthodes

De nombreux auteurs ont comparé les différentes
approches du calcul d'un coefficient de sécurité (Fred-
lund et Krahn, 1977 ; Duncan, 1982). Pour ce qui est des
méthodes a la rupture, lorsque les trois équations de la
statique sont vérifiées, les méthodes sont équivalentes.
Pour les méthodes plus élaborées, des comparaisons
restent nécessaires et des calages avec des cas réels
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attesteront du bien-fondé des méthodes. Une base de
cas est donc a batir, ainsi qu'un catalogue des comparai-
sons, pour que tous les chercheurs, via Internet profitent
des travaux déja réalisés. Une des premiéres tentatives
de comparaisons objectives a été faite par les Australiens
lors du projet ACADS (Donald et al., 1992). Une suite &
ces travaux a été donnée dans Wass (Faure et al., 1999).

—
Mise en czuvre des méthodes

Pour compléter cette description de la diversité des
méthodes de calculs, il convient de rappeler que chaque
méthode est particuliére, délicate & maitriser et qu'il est
parfois tentant, du fait de délais de réponse de plus en
plus courts, d‘utiliser la méthode que 'on posséde dans
des situations ou elle ne devrait pas étre employée.

Mise en ceuvre des méthodes et évaluation
de la stabilité

Les automatismes de recherche permettent de défi-
nir la surface de rupture la plus critique, gréace a la
puissance des calculateurs. Nous sommes hien loin des
abaques si laborieusement élaborées, & une époque ol
chaque calcul se comptait en heures.

Evaluer une stabilité de pente passe surtout par le
choix du coefficient de sécurité qui est associé aux
méthodes, ce qui peut poser des problémes lors de com-
paraisons. Mais quelle que soit la méthode adoptée, une
analyse de sensibilité est recommandée, car il est toujours
bon de savoir le role de chacun des paramétres afin de
déterminer le parametre prépondérant, celui qui pilote la
stabilité. L'étude géotechnique devra en tenir compte et
un retour sur le terrain est parfois souhaitable. On peut
aussi raisonner avec une notion de marge de sécurité, qui
consiste a définir la valeur limite d’un parameétre de
dimensionnement, par exemple la hauteur d'un talus.

Une fois bien défini, le coefficient de sécurité se pose
la question de sa valeur cible. Dans le cas des pentes
naturelles, une analyse a rebours donnera une valeur de
comparaison a ne pas minorer. Pour les déblais, avec la
définition usuelle du coefficient de sécurité, on visera
1,5 ; mais avec des methodes en déplacements, on cher-
chera a atteindre un déplacement acceptable pour la
structure envisagée. Pour les talus confortés, on recher-
chera une amélioration d’au moins 20 % du coefficient
de sécurité par I'action du confortement.

Rappelons que I'observation, quand elle est rappor-
tée (Lebuis, 1983), et I'analyse a rebours sont un moyen
efficace pour caler des valeurs qui font souvent défaut a
I'ingénieur (Duncan et al., 1992).

Limitations des analyses
de stabilité actuelles

L’analyse de la stabilité d'une pente peut étre mise
en défaut lorsque I'utilisation qui en est faite demande
plus que la méthode ne peut donner. Pour illustrer ce
propos remarquons les points suivants :
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- le coefficient de sécurité est étroitement lié avec la
vitesse de déplacement (Cartier et Pouget, 1986). La
courbe donnant le coefficient de sécurité F en fonction
de la vitesse de déplacement montre que pour F infé-
rieur a 1,3, ce n'est plus tout 4 fait un équilibre statique
que l'on calcule ;

- la définition de F ne prend pas en compte le chemi-
nement de contraintes (Tavenas et al., 1981) ;

~le lobe des contraintes normales le long de la courbe
de rupture est trés sensible a la méthode et a la discré-
tisation. De ce fait, il ne peut étre employé sans précau-
tions dans des extensions de méthode. Ainsi, la
meéthode de Bishop ne se préte pas a I’addition de
forces externes, qui comme dans le cas du clouage,
sont censées modifier ce lobe de contraintes ;

— la définition du régime hydraulique et sa prise en
compte sont des points importants dans une étude de
stabilité ; mal maitrisés, peuvent conduire 4 des résul-
tats erronés,

Ces remarques rejoignent I'avertissement du Pro-
fesseur Lambe cité dans l'introduction, qui demandait
de maitriser et la méthode et les paramétres pour obte-
nir un résultat fiable. Mais nous avons vu que les nom-
breux développements en cours, avec des interfaces
conviviales de plus en plus performants, devraient
apporter une aide efficace a l'ingénieur.

Nature du probléme, conditions drainées
ou non drainées

Un point clé de la stabilité des pentes est le type
d‘approche a utiliser dans un calcul. Les méthodes sont
les mémes dans tous les cas, mais les parameétres a
prendre en compte peuvent étre trés différents suivant
que I'on conduira le calcul en mode drainé, non drainé,
partiellement drainé ou partiellement saturé. Cela
revient a poser la question : combien dure le court
terme 7

Des anecdotes fournissent une réponse bien par-
tielle : Skempton (1964, 1977) montre que, dans l'argile
de Londres, la redistribution des pressions intersti-
tielles peut prendre des décennies ; pour le déblai de la
Bosse-Galin (Blondeau et al., 1976), le comportement
fut essentiellement drainé, le long terme étant atteint
lors des travaux. Entre ces deux extrémes, 'expérience
de I'ingénieur, faute d'une base de cas régionaux, est
une donnée essentielle dans la prise de décision.

Dans le cas d’excavations ou d’applications de sur-
charges rapides, de tremblements de terre, d'abaisse-
ment rapide d'un niveau d'eau, etc,, il peut y avoir des
changements de pressions interstitielles, & indice des
vides approximativement constant. Ces changements
de pression interstitielle en conditions non drainées
sont le plus souvent difficiles a estimer et les analyses
en contraintes effectives ne peuvent étre appliquées. Il
convient alors de faire une analyse en conditions non
drainées, sur la base d'une résistance au cisaillement
non drainé.

[ est connu que, pour de nombreux cas simples, on
refrouve des écoulements descendants en haut de talus
et des écoulements ascendants en pied de talus. Les
approches consistant a supposer un coefficient de pres-
sion interstitielle r, constant (r, = u/y,_h, ot u est la pres-
sion interstitielle au point considéré et h hauteur de sol



au-dessus de ce point), ou a considérer u=y,h_ (ouh,
est la différence d’élévation entre la nappe fﬁ]réatique
et le point considéré), ne sont généralement pas satis-
faisantes.

Des codes de calcul, américains pour l'essentiel,
introduisent vers la partie haute de la rupture une par-
tie fissurée permettant de prendre en compte une
poussée hydrostatique horizontale, comme si cette fis-
sure était remplie d’eau. Ce détail prend toute son
importance dans des pays semi-arides, ot la dessicca-
tion des sols peut créer des fissures profondes qui se
remplissent d’eau a la premiére pluie. La stabilité des
pentes submergées peut se faire avec les codes de cal-
cul usuels en apportant une attention toute particuliére
au choix des parametres.

Conclusion

Dans le domaine du calcul en stabilité de pentes,
'avenir reste porteur d'importantes innovations infor-
matiques basées sur une observation toujours plus pré-
cise des phénoménes. L'informatique est un formidable
outil permettant de simuler et d’évaluer le poids des
parametres, mais la visite sur le terrain restera toujours
la premiére chose & faire lors de I'étude d'un phéno-
mene d'instabilité, car c’est encore 'ceil de l'ingénieur
qui identifiera le mieux les facteurs utiles a 1'étude
d’une pente, les calculs permettant de quantifier les
intuitions de I'homme de terrain.
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Comportement

des sols compactés :
apports de la mécanique
des sols non saturés

Les acquis de la mécanique des sols non saturés ne sont
Ppas encore couramment utilisés dans la pratique de la
conception et de la construction des ouvrages en terre
(remblais, barrages), alors qu’ils fournissent des
compléments d’information permettant une meilleure
compréhension des phénoménes complexes intervenant
dans ces ouvrages. On décrit ici le comportement des sols
compactés sous cet angle, en abordant le réle de la
succion, la microstructure, le comportement en
compression volumique et les propriétés de résistance au
cisaillement. Ces données sont & compléter par des
investigations expérimentales supplémentaires, mais
certaines tendances existent et permettent d’éclairer le
comportement d'un matériau finalement assez mal connu.
Elles permettent également de proposer des
modélisations simplifiées et efficaces des ouvrages en sol
compacté, qui feront 1'objet d’un autre article.

Mots-clés : sol compacté, remblai, barrage, succion,
microstructure, comportement mécanique, ouvrages en
terre.

Abstract

NDLE: Les discussions sur
cet article sont acceptées
Jusqu‘au 1 juillet 2001.

The behaviour of compacted soils :
contribution of the mechanics
of unsaturated soils

The mechanics of unsaturated soils is not systematically used in
practice in the design and construction of earthworks
(Embankments, dams), However, the mechanics of unsaturated
soils can now provide some complementary information and
allow a better understanding of the complex phenomena
involved in earthworks. The paper describes the behaviour of
compacted soils under the light of the mechanics of unsaturated
soils, and deals with suction, microstructure, volumetric
behaviour and shear strength properties. Existing data should
be completed by further experimental investigations. However,
some trends exist, improving the understanding of the
behaviour of a rather unknown material. Moreover, some simple
and efficient models of compacted structures can be derived,
which will be described in another paper.

Key words : compacted soil, embankment, dam, suction,
microstructure, mechanical behaviour, earthworks.
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Introduction

Les développements apparus ces derniéres années
en mécanique des sols non saturés'’, sur le plan de
I’analyse expérimentale de la physique des phéno-
menes et celui de la modélisation du comportement,
permettent une compréhension améliorée du compor-
tement des ouvrages en terre, dont I'étude et le dimen-
sionnement dans la pratique n’ont pas toujours pris en
compte les spécificités dues a l'aspect non saturé. La
différence essentielle engendrée par la présence dune
phase air dans les sols non saturés est reliée aux diffi-
cultés rencontrées dans les diverses tentatives d’exten-
sion de la contrainte effective de Terzaghi au cas non
saturé. L'illustration la plus manifeste en est le phéno-
mene d'effondrement, également appelé affaissement,
qui correspond a la diminution de volume d'un sol non
saturé non gonflant soumis a un remouillage sous
charge. Les diverses expressions proposées de
contrainte effective eétendue aux sols non saturés (dont
celle de Bishop 1959, cf. Annexe) sont proportionnelles
4 la succion et, comme elles décroissent lors d'un
remouillage, elles prédisent un gonflement, incompa-
tible avec la réduction de volume observeée lors d'un
effondrement. Ainsi, l'utilisation exclusive d'une
contrainte de type Bishop est insuffisante pour une
description compléte du comportement des sols non
saturés, et il est nécessaire d’'y associer une autre
variable de contrainte, dans le cadre bien admis de
I'approche en variables indépendantes (voir Gens,
1995, pour la description des divers couples de
variables de contraintes utilisés).

Cette différence fondamentale avec les sols saturés
s’illustre également par le fait que, lors d’un charge-
ment, il n'y a pas de transfert additif de contrainte totale
entre I'eau, supposée incompressible, et les particules
du sol, car I'eau n’emplit pas l'intégralité des vides exis-
tant (voir Fig. 1). Les vides emplis d’air permettent une
réorganisation interne des grains et des ménisques exis-
tant aux contacts inter-particules, dont les consé-
quences macroscopiques en termes de volume ne sont
pas descriptibles en termes de contrainte unique, dite
effective. L'autre caractéristique importante des sols
non saturés est la grande sensibilité de leurs propriétées
meécanigues et hydrauliques aux variations de teneur en
eau et/ou de degré de saturation,

On présente dans ce travail une description générale
de la facon dont les travaux récents dans le domaine de
la mécanique des sols non saturés permettent une
appréhension plus compléte du comportement des sols
compactés qui constituent les ouvrages en terre (bar-
rages en terre, remblais compactés). Ces éléements,
essentiellement issus d’investigations de laboratoire sur
des éprouvettes de taille décimétrique, ne répondent
qu’en partie aux problémes complexes soulevés par le
comportement des ouyrages en remblai, dont beaucoup
restent actuellement sans réponse. Il reste en particu-
lier de nombreux efforts & développer pour mieux
appréhender, au niveau du comportement global d'un
massif compacté, les effets dus aux inévitables hétéro-
généités mécaniques et hydrauliques intervenant lors
de la construction, qui se traduisent, entre autres, par
des variations de densité et de teneur en eau. Les

i Une présentation de la mécanique non saturée est donnée dans

1 8 Delage et Cui (2000 a et b).

REVUE FRANCAISE DE GECTECHMGUE

N o2

3¢ trimestre 2000

ouvrages construits font quelques dizaines de métres de
hauteur et parfois des kilométres de longueur, ils sont
réalisés a partir d’'un matériau naturel provenant de
zones d’emprunt elles-mémes hétérogenes par nature,
et sont compactés dans des conditions pas toujours
contrdlées en fonction d’impératifs économiques
contraignants. L’étude du changement d’echelle entre
les éprouvettes de laboratoire et la dimension de ces
ouvrages nécessite encore de nombreux efforts, qui
devraient inclure en particulier la réalisation d’essais
mécanicues de grande dimension, et 'étude d'ouvrages
instrumentés sur le long terme (Mieussens, 2000). Mal-
gré ces réserves, il semble que les travaux récents de
rhéologie des sols non saturés puissent constituer un
apport intéressant pour une meilleure comprehension
du comportement des ouvrages en terre, en termes
hydraulique et mécanique. Cet article présente le com-
portement des sols compactés vu a la lumiére de la
meécanique des sols non saturés. Il sera suivi d'un autre
travail montrant comment ces concepts peuvent étre
intégrés dans un cadre de modélisation.

Caracteéristiques de compactage
des sols

Les problémes relatifs au comportement des sols
compactés, et leur positionnement par rapport aux sols
fins saturés peuvent étre commentés a partir du dia-
gramme de compactage de la figure 2. La situation des
sols fins saturés est décrite par I'hyperbole de satura-
tion, qui est une relation biunivoque entre le poids
volumique sec y, et la teneur en eau w:

Vs
1o WY (1)
Yw

' T

ol , et ¥, sont les poids volumiques des solides et
de l'eau.

Sur cette hyperbole, le comportement du sol fin
saturé est caractérisé par un certain nombre de para-
meétres mécaniques, raisonnablement indépendants de
la position du point représentatif de 1'état du sol sur le
diagramme, c’est-a-dire de la densité ou de la teneur
en eau : parametres de déformabilité mécanique tels
que l'indice de compressibilité cedométrique C,_; carac-
téristiques de résistance au cisaillement ¢’ et ¢”; para-
meétres de modélisation élasto-plastique de type Cam-
clay (compressibilités élastique et plastique x et 4,
parameétre d’état critique M, etc.).

Dans l'ouvrage, le défaut de saturation des sols
compactés place le point d’état [w, y,] & I'intérieur du
domaine borné par I'hyperbole de saturation et ces
parameétres sont liés a I'histoire du matériau compacté
en place, qui n’est pas forcément identique a celle du
compactage en laboratoire. De plus, la densité et la
teneur en eau ne suffisent pas pour caractériser les pro-
priétés mécaniques : la structure de l'argile, le mode
d’humidification et les déformations de cisaillement
exercées lors du compactage engendrent une anisotro-
pie mécanique. Il n’est pas rare d’observer in situ dans
les planches d’essais un feuilletage qui réduit fortement
la cohésion effective et I'angle de frottement effectif sur
le plan horizontal. Ce feuilletage, induit par une humi-



dification périphérique ou par un cisaillement excessif
sous l'action du compacteur ou du trafic de chantier,
est a éviter en adoptant des caractéristiques et un mode
de compactage adéquat ; si un doute subsiste sur son
existence, il impose de connaitre et de prendre en
compte dans le calcul de I'ouvrage également les pro-
priétés de résistance sur le plan horizontal qui contien-
drait un tel feuilletage.

A l'intérieur de la zone délimitée par I'hyperbole, il
n'existe plus de relation entre la densité et la teneur en
eau, et un autre paramétre, le degré de saturation S, est
nécessaire pour décrire I'état du sol, selon la relation :

Ys
WYs
S,’ ylﬁ'

Ya= (2)

1+

Graphiquement, le degré de saturation représente
le rapport entre 'abscisse du point considéré et ’abs-
cisse du point ayant le méme poids volumique situé sur
I'hyperbole de saturation ; plus la distance du point
considéré a I'hyperbole est grande, plus le sol est désa-
turé. L'expression 2 montre également que les courbes
d’isovaleurs de degré de saturation sont aussi des
hyperboles. A proximité de I'hyperbole de saturation,
dans une zone limitée par une hyperbole correspon-
dant & un degré de saturation constant élevé, supérieur
ou égal & 85 % selon les caractéristiques du sol et en
particulier son indice de plasticité, le sol se retrouve
dans un état quasi saturé, dans lequel I'air est sous la
forme de bulles isolées. Dans cette zone, qui corres-
pond aux branches humides des courbes de compac-
tage, paralléles a I'hyperbole de saturation, la succion
initiale — telle que définie plus loin - est quasiment nulle
et des surpressions interstitielles dangereuses sont sus-
ceptibles d'apparaitre lors de la construction d’un rem-
blai homogeéne. On peut dans ce cas modéliser le com-
portement du sol comme celui d’un sol saturé par un
fluide compressible, en utilisant le concept de
contrainte effective élargi au fluide compressible.

Pour des degrés de saturation plus faibles, la phase
air devient continue, avec apparition de ménisques
eau-air, qui se localisent dans des pores de plus en plus
petits au cours d’une désaturation (Fig. 1, voir Delage,
1987). L'équilibre du ménisque impose que la pression
du coté concave du ménisque (pression du fluide non
mouillant, I'air, soit u ) soit supérieure & celle du fluide
mouillant situé du cété convexe (pression d’eau u,). On
peut définir une pression capillaire p_ = u, - u,, qui est
positive compte tenu de la remarque faite précédem-
ment sur I’équilibre du ménisque ; en considérant
conventionnellement la pression atmosphérique
comme nulle, on voit que la pression de I'eau est néga-
tive au voisinage du ménisque. En fait, vu les forts
niveaux atteints par la différence u, - u, du fait de
I"attraction exercée sur les molécules d’eau par les
minéraux argileux, mécanisme complémentaire a
l'action capillaire décrite précédemment, on utilise fré-
quemment la notion de succion s = u, —u,_, qui englobe
a la fois les effets capillaires et ceux dus a I'interaction
chimique eau-argile (Statement of the review panel,
1965). Cette succion agit comme un lien au contact de
deux particules de sol, soit par le biais d'un ménisque
pour un sol granulaire, soit en mobilisant également les
meécanismes d’adsorption eau-argile, dont 'ampleur est
quantifiée macroscopiquement par les limites d’Atter-
berg ; l'effet des parametres de plasticité sur les
courbes de rétention d'eau se révéle ainsi étre impor-
tant (Black, 1962).

Ménisque
capillaire

Sol granulaire

Plaquettes
argileuses

Ménisque

capillaire
¢ au adsorbée

Sol fin

© | #&4 Représentation schématique de I'eau au
sein d'un sol non saturé (d'aprés Delage
1987) : a) sol granulaire ; b) sol fin.
Scheme of the position of water in an
unsaturated soil (after Delage, 1987} : a) sand ; b)
fine grained soil.

On peut affirmer en premiére analyse que, pour un
sol donné, la succion est d’autant plus élevée que le
degré de saturation est faible, c’est-a-dire que le point
caracteristique dans le diagramme de compactage est
eloigné de I'hyperbole de saturation. C'est ainsi que le
séchage d’'un sol, qui se fait & succion croissante,
entrainera un déplacement du point caractéristique
vers la gauche, et vers le haut si le sol se rétracte ; un
remouillage, lors duquel la succion décroit, correspon-
dra a un chemin horizontal vers la droite, pouvant des-
cendre dans le cas d'un gonflement ; un autre chemin
de succion décroissant s’obtient lors d’une compres-
sion & leneur en eau constante, qui correspond 4 un
chemin vertical vers le haut, qui rapproche le point de
I'hyperbole de saturation (Fig. 2). A tous ces points cor-
respondent des caractéristiques mécaniques de défor-
mabilité et de résistance maximales différentes ; elles
dépendent de la densité et de la teneur en eau, et donc
de la succion, qui est une fonction de ces deux para-
metres et d’autres caractéristiques du sol, comme
l'indice de plasticité.

Le tableau I donne les valeurs de succion mesurées
sur divers sols de barrages, compactés a I'optimum
Proctor normal. On n’observe pas de corrélation
directe entre la succion et un autre parameétre caracté-
ristique ; cependant, on observe que les sols granu-
laires & faible fraction argileuse (< 10 %) ont des suc-
cions de quelques dizaines de kPa ; quand la fraction
argileuse dépasse 20 %, les succions sont supérieures a
100 kPa, avec des valeurs maximales voisines de
300kPa.

En fait, la succion des sols compactés peu plastiques
ne semble pas trés sensible aux variations de densité
pour les états significativement désaturés, comme le
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fe.2 Diagramme de compactage d'un sol.
Compaction diagram of a soil.
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AG.2 Isovaleurs de succion d’'un sol compacté
(Li, 1995).
Constant suction curves of a compacted low
plasticity loess (Li, 1995).

7TaBLEAUI  Valeurs de succion de quelques sols compactés a 'optimum (d’aprés Fry et Delage, 1993).
Sol 8 = S
Gravier du Chambon Fleureau 20 kPa 10
Lalybont silt Bishop 30 kPa 10
Sable argileux de La Verne Fleureau 30 kPa 18
Gravier du Clou Fleureau 50 kPa 7
Loess Li 50 kPa 20,5
Limon de Jossigny Delage 150 kPa 18 35 18 35
Argile sableuse USBR 170 kPa 17 26 24 40
Mangla clay Bishop 270 kPa 16 21 17 38
Selset clay Bishop 350 kPa 11 20 17 33
Brown clay Morris 300 kPa 29 33 43 68

montre la figure 3 (Li, 1995). Les courbes d'isovaleurs
de succion représentées sur le diagramme de compac-
tage de ce loess peu plastique (w, = 26, w_ =19, 32 %
<2 pum) sont verticales pour les points suffisamment
éloignés de 1'hyperbole de saturation. Elles s’inclinent
en lui devenant paralléles quand on s’en rapproche. La
Figure montre que la succion a I'optimum est proche
de 50 kPa. Des résultats analogues ont été présentés
par Gens et al. (1995) sur le limon de Barcelone
(w, =305 w, =187, 24 % <2 pm).

Les propriétés des sols compactés dépendent éga-
lement de I'histoire hydromécanique du sol, c’est-a-dire
du chemin suivi par le sol dans le diagramme (y/w)
pour en arriver a la position considérée. Ces proprie-
tés variables, dont I’évolution est assez mal connue,
rendent le probléme complexe. C'est probablement la
raison pour laquelle on s’est longtemps contenté de
considérer les propriétés des échantillons compactés
puis saturés. Il est cependant possible a présent de
fournir un certain nombre d’éléments complémentaires
permettant une meilleure compréhension du compor-
tement mécanique des sols compactés.
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Microstructure des sols compactés

Bien que les techniques développees en pédologie
et en géologie de I'ingénieur pour "étude de la micro-
structure des sols fins aient fait d’énormes progrés ces
vingt derniéres années, il ne semble pas que leur exploi-
tation en géotechnique pour une meilleure compréhen-
sion du comportement hydromécanique des sols ait été
suffisamment développée. Ceci vaut en particulier pour
les sols compactés, qui ont pourtant fait l'objet d’un des
premiers modeéles de microstructure de sol dans un
contexte géotechnique, avec la théorie de Lambe (1958-
a). Ce modeéle est encore régulierement évoqueé dans les
ouvrages d’enseignement, il est a la base des notions de
structures floculée et dispersée (Fig. 4). Ce modele
repose sur la théorie de la double couche (voir Mitchell,
1993), selon le principe suivant : un sol du cé6té humide
de I'optimum posséde suffisamment d’eau pour que la
double couche d'ions attirés électriquement par les pla-
quettes argileuses puisse se développer intégralement.



Dans de telles conditions, I'action prédominante entre
deux plaquettes voisines serait une action de répulsion
due a cette double couche, et il en résulterait aprés com-
pactage un arrangement de particules avec des orien-
tations essentiellement paralléles, définissant une struc-
ture dispersée. Du cété sec, la quantité d’eau est
insuffisante pour un développement complet de la
double couche. La distance entre deux feuillets argileux
est plus faible, ce qui confére aux actions d’attraction de
Van der Waals un rdle prédominant, et conduit a la flo-
culation, avec davantage de liaisons bord-face, et agre-
gation des plaguettes les unes avec les autres ; il en
résulte la formation de flocons qui, comprimés les uns
contre les autres constituent la structure globale. Ce
modeéle est basé sur une théorie initialement dévelop-
pée sur des suspensions colloidales d'argiles dans l'eau
(Van Olphen, 1977), et il n'évoque que faiblement les
phénomeénes capillaires et leur influence mécanique
d’atfraction entre les particules.

Energie de
compactage dlevée

Masse volumigue du malériau sec

Teneur en eau

fiG.4 Modeéle de Lambe (1958a) pour la structure
des sols compactés.
Lambe’'s model (1958a) of the structure of
compacted soils.

L'observation en microscopie électronique a
balayage sur des échantillons déshydratés avec soin
pour éviter les effets dus a la rétraction lors du séchage
permet d'identifier des différences essentielles entre
deux échantilions compactés a la méme densité, mais
situés de part et d’autre de l'optimum, du c6té humide
et du coté sec (Delage et al. 1996). La figure 5 montre
les résultats obtenus sur un limon des plateaux de I'Est
parisien, le limon de Jossigny, dont les caractéristiques
de compactage sont illustrées par la figure 6, et préci-
sées dans le tableau II. Bien que la densité des échan-
tillons testés soit identique (y, =16 kN/m?), les deux
échantillons présentent un aspect singulierement dif-
férent : I'échantillon compacté du coté sec présente un
aspect granulaire marqué, avec des agrégats de parti-
cules limoneuses de diamétre compris entre 10 et
20 microns. Les plaquettes argileuses, qui correspon-
dent & une proportion non négligeable de 38 % en
masse, ne sont que peu apparentes sur le cliché. En fait,
elles sont fortement collées sur les grains, et leur confée-
rent un aspect de surface déchiqueté. L'apparence du
sol compacté du c6té humide est fonciérement diffé-
rente. Les grains de limon ne sont plus apparents, on
les devine derriére un voilage constitué des plaquettes
argileuses hydratées (on a ici w = 21,5 %). La fraction
argileuse massique de 38 % est extrémement présente

en termes de volume, puisqu’elle est en quantité suffi-
sante pour constituer une matrice qui enrobe complé-
tement les grains de limon. L'échantillon compacté au
Proctor normal a une apparence plutét granulaire, a
l'instar de "échantillon sec, mais avec une évidence
moindre de I'organisation en agrégats.

Microstructure du limon de Jossigny au
microscope électronique a balayage
(Delage et al., 1996) : a) coté sec; b)
optimum Proctor normal ; ¢) c6té humide.
Microstructure of the Jossigny silt, observed
using the scanning electron microscope (Delage
et al., 1996) : a) dry side ; b) wet side ; ¢} Proctor
normal optimum,

1
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Courbe de compactage du limon de
Jossigny.
Compaction curve of the Jossigny silt.

Ces observations sont confirmées par les mesures
de porosimétrie au mercure présentées en figure 7. La
porosimétrie au mercure (Pellerin, 1979) permet de
définir approximativement la distribution de la taille
des pores d'un milieu donné ; on peut affirmer, pour
simplifier, qu’elle est aux pores ce que la granulomé-
trie est aux grains du sol. On observe pour le sol com-
pacté du coté sec une double distribution définissant
une famille de gros pores qui correspondent 2 la poro-
sité inter-agrégats observée sur la figure 5a, et une
famille de pores plus petits correspondant aux pores
intra-agrégats. Le rayon lu ici des pores inter-agrégats
(4 pum) est plus faible que celui observée en microscopie
(20 um). Ceci est caractéristique de la porosimétrie au
mercure, qui ne sait déterminer que des rayons d’accés
aux pores, qui peuvent étre largement inférieurs aux
dimensions réelles du pore lui-méme. La courbe de
I’échantillon compacté du cété humide est en revanche
unimodale. Ceci correspond a la prédominance des
particules argileuses observée sur la figure 5c. En
d’autres termes, le mercure n’a reconnu lors de son
intrusion que les pores de la matrice argileuse au sein
de laquelle sont baignés les grains de limon. D'aprés la
porosimétrie, 'acceés a ces pores & un rayon de 0,45 um.
L’échantillon compacté & 'optimum a une courbe inter-
meédiaire entre les deux précédentes. Une seule famille
est apparente, comparable a la porosité intra-agrégats
de I'échantillon sec, mais une partie non négligeable de
la porosité totale (40 %) est mal classée, avec des dia-
meétres variant entre 0,5 et 50 pm, Cette caractéristique
peut étre associée a un certain désordre, qu’on observe
sur la photo de la figure 5b.
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© me37 Courbes porosimétriques du limon de
Jossigny compacté (Delage et al. 1996).
Pore size distribution curves of the compacted
Jossigny silt (Delage et al, 1996).

Ces résultats, qui montrent que le modeéle théorique
de Lambe (1958-a) mérite d’étre reconsidéré a la
lumiére d'observations directes, permettent un certain
nombre de considérations d’ordres mécanique et
hydraulique. Ils confirment les observations de Lambe
(1958-b) montrant, a |'aide d’essais de perméabilité sur
échantillons compactés puis inondés, que la perméabi-
lité du sol compacté du coté sec est supérieure a celle
du sol coté humide, du fait de la présence de pores plus
grands entre les agrégats, avec une diminution de deux
ordres de grandeur du coefficient de perméabilité en
saturé d'une argile sableuse (10-7 4 10-? m/s) entre un
point situe du cété sec (w =12 %, p, = 1,85 Mg/m?,
S, = 63 %) et du coté humide (15 %, 1,95 Mg/m?,

S. = 95 %) de l'optimum Proctor (14 %, 1,98 Mg/m?,
S, = 92 %). La valeur de 10-° m/s est atteinte & partir

d’une teneur en eau w,, + 1 (w =15 %), la perméabilité



restant approximativement constante & cette valeur
pour tous les points de la courbe Proctor qui longe
I'hyperbole. Ces tendances ont été confirmees par Gar-
cia-Bengochea et al. (1978), Juang et Holtz (1985), qui
ont intégré des écoulements de type Poiseuille dans dif-
férents modéles de milieux poreux basés sur les
courbes porosimétriques. 1'effet de la porosité inter-
agrégats se fait clairement sentir. Si I'on considere que
les pores emplis d’eau sont les pores de plus petites
dimensions, on voit que du c6té sec de I'optimum, avec
un degré de saturation de 60 %, seuls les agrégats sont
hydratés, les pores intergranulaires étanl emplis d’air.
Les observations microstructurales précedentes mon-
trent également que |"échantillon humide doit avoir un
comportement proche de celui d'un sol fin, du fait de
la prédominance volumique de la phase argileuse
hydratée. Dans une telle microstructure, la quantité
d’air, qui correspond ici a un degré de saturation de
86 %, se trouve sous forme de bulles occluses, qui sont
difficiles & expulser par compression, du fait de
'absence de connexions entre elles. C'est ainsi qu'il est
impossible, & teneur en eau constante, datteindre par
compactage |'état saturé. Le parallélisme entre la
branche humide de la courbe Proctor et I'hyperbole de
saturation est & relier a ce degré de saturation résiduel
en air.

C’est dans ce type de microstructure que s'initie la
génération des surpressions interstitielles, par com-
pression des bulles d'air occluses, jusqu’a atteindre une
valeur positive de la pression d’eau. Une autre conse-
quence de cette situation observée lors de la réalisation
des ouvrages est le matelassage : le passage de I'engin
de compactage comprime élastiquement les bulles
contenues dans le sol, qui reprennent leur volume ini-
tial apres le passage de l'engin.

D’un point de vue mécanique, le sol compacté sec
aura un comportement de type granulaire frottant,
alors que le sol compacté humide comporte une
matrice argileuse, qui jouera un réle de lubrifiant, avec
un frottement macroscopique dit « intergranulaire »
plus faible. Du fait de I'absence de la classe de pores
intergranulaire et de la plus grande densité qui en
résulte, I’échantillon compacté a l'optimum Proctor
aura, une fois saturé, les meilleures caractéristiques
mécaniques, tant en termes de déformabilité que de
résistance maximale.

A l'échelle microscopique, ces observations confir
ment le mécanisme observé sur chantier lors de la mise
en ceuvre de massifs de sol compacté : un sol plus sec
sera constitué de mottes plus rigides et plus resistantes,
dont il restera une trace apres le passage de 'engin de
compactage. Les vides d'air entre les mottes pourront
subsister, mais pourront engendrer des tassements dif-
férés lors de la premiére mise en eau d'un barrage ou
lors de redistributions d’eau dues a la capillarité et
éventuellement alimentées par la nappe. Inversement,
un sol compacté humide parait plus malléable et for-
mera aprés le passage de 'engin un massif plus
continu et déformable ; dans les massifs compactés
destinés & assurer des fonctions d'imperméabilité (bar-
rages en terre, tapis imperméables pour le confinement
de déchets), on favorise le pétrissage (Kouassi ef al.,
2000), qui augmente le degre de destruction des agre-
gats, par l'utilisation de compacteur a pieds dameurs
ou a pieds de mouton, ce qui permet de réduire encore
plus la perméabilité.

L’optimum Proctor se retrouve ainsi étre la teneur
en eau pour laquelle les mottes ne sont pas trop mal-

léables, mais également pas trop rigides pour pouvoir
étre cassées en favarisant 'expulsion de l'air lors du
passage de I'engin, en conférant au matériau une den-
sité macroscopique maximale. La figure 8 (Cabot et Le
Bihan, 1993) décrit ce phénoméne au niveau macrosco-
pique, en montrant I'influence de la teneur en eau et de
|'énergie de compactage sur la constitution du maté-
riau compacté. Ces notions de microstructure des sols
compactés ont été utilisées dans la pratique pour la réa-
lisation d’écrans étanches ou de revétements imper-
méables pour les lacs artificiels ou les dépots de
déchets liquides ou solides (Auvinet et Espinoza, 1979 ;
Benson et Daniel, 1990).

. LIGNE DPTIMALE DE COMPACTAGE

MASSE VOLUMIQUE SECHE

_ TENEUR EN EAU

ENERGIE DE COMPACTAGE

Evolution de la structure d’une argile
compactée en fonction de la teneur en eau
et de I'énergie de compactage (Cabot et Le
Bihan, 1993).

Changes in the structure of a compacted clay, as
a function of the water content and density
(Cabot et Le Bihan 1993).
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Microstructure
et compression volumique

L’évolution de la microstructure d'un sol compacté
du coté sec peut étre observée en utilisant les résultats
de Sridharan et al. (1971), qui ont réalisé des essais
porosimétriques sur des échantillons compactés a la
méme teneur en eau, mais & des indices des vides
décroissants obtenus en appliquant des contraintes de
compactage de plus en plus fortes. On observe sur la
figure 9 que la diminution de volume se fait par I'écra-
sement des plus gros pores emplis d’air, une contrainte
de plus en plus forte affectant des pores de plus en plus
petits. Ce phénoméne a déja été observé sur des argiles
molles saturées (Delage et Lefebvre 1984). Il explique
egalement le fait que le tassement des sols non saturés,
ol l'air est continu, se fait quasi instantanément par
expulsion et compressibilité immeédiate de 1air, et réor-
ganisation locale des ménisques d’eau, sans aucun
transfert liquide.
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Diametre d'entrée de pores (microns)

fie.9 Effet de la compression sur la porosimétrie
d'une kaolinite compactée (Sridharan et al.
1971).
Effect of compression on the pore size
distribution curve of a compacted kaolinite
(Sridharan ef al. 1971).

Ce phénomene est illustré par les courbes de tasse-
ment en fonction du temps obtenues en réalisant un
essai de compression cedométrique a teneur en eau
constante sur un limon de Jossigny compacté. Ce type
d’essai est assez simple a réaliser dans un laboratoire de
meécanique des sols classique, pourvu que les précau-
tions nécessaires pour lutter contre |'évaporation de
I'eau soit prises, et gu’on utilise des pierres poreuses
séches afin de ne pas modifier la teneur en eau du sol. 11
presente |'intérét de donner la compressibilité réelle du
sol compacté, qui est tres différente de celle qui serait
obtenue apreés saturation. Le dispositif idéal pour ce type
d’essai a été présenté par Yoshimi et Osterberg (1963),
Une variante adaptable & des cedométres classiques est
illustrée en figure 10. Il consiste & isoler 'éprouvette de
I'air ambiant par un film plastique reliant le piston a la
cellule, et a saturer de vapeur d’eau l'ambiance a l'inté-
rieur de la cellule cedométrique en y placant un petit
récipient empli d’eau. Un controle effectué avant et
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aprés un essai d'une semaine montre une diminution de
la teneur en eau du sol inférieure a 0,5 point. Apres la
phase initiale de tassement instantané, les courbes de la
figure 11 ont une allure linéaire en fonction du loga-
rithme du temps, ce qui montre que le fluage des sols
non saturés a teneur en eau constante obéit aux mémes
régles que la plupart des autres matériaux. Ces courbes
montrent également qu’un essai de compressibilité a
teneur en eau constante peut étre réalisé assez rapide-
ment, puisqu’il n'est pas nécessaire d'altendre, comme
dans le cas saturé, la dissipation de surpressions inter-
stitielles. I semble qu'une durée de l'ordre de
30minutes, analogue a celle adoptée par Murayama et
al. (1984) pour "étude du fluage des sables, soit suffisante
pour un incrément de chargement.

5 graisse
B élastlque
T polyéthyléne Lransparent

1 &chantilion

2 réserve d'emu

3 membrane imperméable
4 plerre poreuse
fG.10  Cellule cedométrique pour essai & teneur
en eau constante : 1) échantillon; 2)
réserve d’eau ; 3) membrane imperméable;
4) pierre poreuse ; 5) graisse ; 6) élastique ;
7) film imperméable transparent.
Oedometer cell used for constant water content
tests : 1) sample ; 2) water reservoir; 3)
impermeable membrane ; 4) porous stone ; 5)
grease ; 6) o-ring ; 7) impermeable polythene
filrm.

Dans leur étude de la compressibilité des sols com-
pactés a teneur en eau constante, Yoshimi et Oster-
berg (1963) ont mis en évidence un certain nombre de
traits de comportement caractéristiques. En montrant
que la cinétique du tassement était indépendante de
I"épaisseur de l’échantillon cedométrique, ils ont
confirmé l'absence de transfert d’eau au sein de
I'éprouvette non saturée en cours de compression. En
testant & l"cedometre un échantillon préalablement
compacté statiquement a une contrainte connue, ils
ont montré que I"échantillon gardait précisément la
mémoire de sa contrainte de compactage. Ceci est
illustré sur la figure 12 dans le cas d’une éprouvette de
limon de Jossigny compacté a une teneur en eau de 22
% et une densite de 15,6 kN/m® en appliquant lors du
compactage statique une contrainte verticale maxi-
male de 220kPa. La forme de la courbe montre bien
un comportement surconsolidé pseudo-élastique en
dessous de cette valeur, et normalement consolidé
plastique au-dessus. La nature surconsolidée des sols
compacteés a été confirmée de maniére plus approfon-
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(limon de Jossigny) : a) logarithmique ; b) linéaire (w = 15,3 %, y, = 16,1 kN/m?.
Settlement as a function of time, observed in a constant water content compression test on a compacted sample
(Jossigny silt) : a) logaritmic; b) linear (w = 15.5 %. y, = 16.1 kN/m).

die dans un cadre élasto-plastique (Alonso et al., 1990)
en tenant compte egalement des aspects déviatorigues
du comportement dans Cui et Delage (1996). Au sein
dun remblai, il existe donc au niveau des couches
supérieures une épaisseur de sol compacté ou la
contrainte verticale est inférieure a la contrainte de
compactage, qui ne présentera que des tassements
faibles correspondant a la zone surconsolidée définie
sur la figure 12. Pour les couches situées a une plus
grande profondeur a partir de la surface du talus du
remblai, le sol est comprimé a des niveaux de
contrainte supérieure a celle qu‘il a vécu lors du com-
pactage, et il subira des tassements plus forts lors de la
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~ _mei2 Compression cdométrique d’un sol
compacté (limon de Jossigny, w =22 %, y,
= 15,6 kN/m?®) : mémoire de la contrainte de
compactage (o, = 220 kPa).
Oedometer compression of a compacted soil
(Jossigny silt, w = 22 %, v,, = 15.6 kN/m?®):
memory of the compaction stress (g
220KkPa).

comp

mise en place des couches supérieures. Il existe ainsi
une épaisseur critique, de I'ordre de 11,5 m dans le cas
du sol de la figure 12, au-dela de laquelle des défor-
mations de tassement d’un ordre supérieur sont a
attendre. Cette épaisseur a son importance en termes
de générations de pressions interstitielles positives en
cours de construction, en particulier pour les ouyrages
en terre (barrages, remblais) homogénes de hauteur
comprise entre 10 et 30 m.

La figure 13 montre |'effet conjugué de la teneur en
eau et de la densité sur la compressibilité d'un sol com-
pacté. On observe en comparant les courbes 1 et 2
(poids volumiques secs voisins — 16,1 et 15,95 kN/m?* —
et teneurs en eau de 16 et 18 % respectivement) qu'a
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 #e.13 Effets de la teneur en eau et de la densité

sur la compressibilité d'un sol compacté
(limon de Jossigny).

Effects of water content and density on the com-
pressibility of a compacted (soil Jossigny silt).
1y, =16.10kN/m? w=16 %, 2y, = 15.95kN/m?,
w=18 %, 37y, = 16.55 kN/m", w = 20 %.
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densité égale, le sol le plus humide est le plus compres-
sible. La courbe 3 montre cependant que l'influence de
la densité est prépondérante, puisque I"éprouvette
compactée & un poids volumique sec de 16,55 kIN/m? et
a une teneur en eau de 20 % est moins compressible
que les deux précédentes. On note également sur la
figure que le tassement instantané est d’autant plus
faible que la teneur en eau est élevée.

Comportement volumique
des sols compactés

A cbté de l'essai a teneur en eau constante décrit
précédemment, deux autres types d’essais sont réali-
sables sur une éprouvette de sol compacté (Fig. 14). Le
plus simple consiste & remouiller I'éprouvette sous une
faible contrainte, pour ensuite procéder 4 un essai de
compression classique de I'éprouvette inondée. En fait,
la condition de saturation totale n’est pas nécessaire-
ment remplie lors de l'inondation, qui ramene en
revanche la valeur de la succion exactement a zéro. Des
piégeages de bulles d’air peuvent faire en sorte que le
degré de saturation soit légérement inférieur a 100 %,
et cela se traduit par un tassement instantané lors des
phases de chargement cedométriciue, qui correspond a
la compression des bulles d'air occluses. Par rapport a
un chargement a teneur en eau constante, idéalement
représenté en figure 14 (ab), le remouillage sous faible
contrainte (ac) se traduit, dans le cas d'un sol non gon-
flant considéré ici, par une légére augmentation de
volume correspondant au relachement de la succion
depuis sa valeur initiale s, jusqu’a zéro. L’experlence
montre que la phase de " compression qui suit (cd]
engendrera toujours des déformations supérieures a
celles observées a teneur en eau constante. De nom-
breux travaux expérimentaux ont montré que, sous une
contrainte donnée suffisamment élevée et pour un sol
non gonflant, c’est a Iétat saturé qu’est obtenu le plus
faible indice des vides d‘un sol. Cette constatation est a
la base de la méthode dite du double cedomeétre déve-
loppée par Jennings et Knight (1957) pour la détermi-
nation du potentiel d’effondrement des sols.

Un troisiéme essai possible est I'essai 4 succion
controlée (ae), égale a la succion initiale de I'échantillon
compacté. Dans ce cas, les déformations observées
sont plus faibles qu’a teneur en eau constante (Fig. 14a
et b). A teneur en eau constante, |'échantillon com-
primé se rapproche de la saturation et voit sa succion
décroitre, ce qui correspond a un ramollissement. La
valeur constante de la succion imposée par son
contréle empéche un tel ramollissement, ce qui
explique une déformabilité moindre. La réalisation de
ce type d’essai est plus délicate. Le plus souvent, on uti-
lise la technique dite de translation d’axe, dans laquelle
un dispositif particulier dd & Richards (1941) permet
d’appliquer au sein de I'échantillon une contre-pression
d’air u_ positive tout en maintenant la pression d'eau u,,
égale a la pression atmosphérique, prise convention-
nellement pour nulle. On obtient bien ainsi une condi-
tion de succion o = u_ - u,, positive et égale a la valeur
de la pression d’air imposée. Barden et al. (1969) pré-
sentent de tels essais cedométriques a succion contro-
lée. Une autre technique consiste 2 mettre le sol au
contact d'une membrane semi-perméable derriére
laquelle circule une solution aqueuse de molécules de
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polyéthyléne glycol (PEG) de grandes dimensions (Kas-
siff et Ben Shalom, 1971 ; Delage et al., 1987). Comme la
membrane est perméable a I'eau mais ne laisse pas
passer les molécules, elle permet l'application d'une
succion osmotique d'autant plus élevée que la concen-
tration en PEG est forte. On a recemment pu étendre la
gamme d’application de cette technigue a des succions
de l'ordre de 10 MPa (Delage et al., 1998). L'intérét des
essais a succion controlée est fondamental, dans la
mesure ou il permet 'investigation séparée des effets
respectifs des deux variables de contraintes utilisées en
mécanique des sols non saturés, qui sont la contrainte
moyenne totale nette p —u,, et la succion u, —u_ (Cole-
man 1962, Fredlund et Morgenstern 'lqﬁJ Une der-
niére remarque concernant les essais cedométriques a
succion controlée concerne le mode de chargement.
L'utilisation classique d'cedomeétres avec chargement
rapide et doublement de la charge @ chaque incrément
s’est en fait révélée inadaptée pour les sols non saturés.
Pour les sols saturés, ce type de chargement corres-
pond a un chargement progressif du squelette, qui
intervient lors de la dissipation des pressions intersti-
tielles. Pour un sol non saturé, il s'agit au contraire d'un
mode brutal, qui se traduit par un tassement instan-
tané, une expulsion d’air et une diminution soudaine de
la succion, qui est ensuite ramenée & sa valeur initiale
par le systeme de contréle. L'expérience a montré que
cette régulation pouvait nécessiter une dizaine d’heures
(Delage et De Silva, 1993). Il convient donc d’adopter
un mode de chargement lent de type essai drainé, afin
qu’en tout instant la variation de succion engendrée
par la compression soit régulée par le systéme, et ainsi
maintenue a la valeur souhaitée (Cui et Delage, 1996).
1l est donc préférable de réaliser les essais de compres-
sion cedométrique & succion contrélée a vitesse
constante lente (2 pm par minute) sur une presse
triaxiale. Un tel essai ne dure en fait qu'une journée, ce
qui est intéressant par rapport a la procédure classique.

compression asuccion sp
constants

€| mise & succion nulle
s=0

compression & w

\ .
consolidation —*~_ ™ effondrement au
saturée T ramouiliage
- ¥ *% ﬁu
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~ H&14 Divers types d’essais de compression
réalisables sur un sol compacté (a degré de
saturation croissant).
Various possible compression tests on a
compacted soil (degree of saturation
increasing).

Comme on l'a vu, les différentes réponses possibles
d’un sol compacté sont représentées en figure 14. Les
différents indices des vides obtenus sous la contrainte
o (points e, b, d) selon le chemin suivi (ae : succion
constante, ab teneur en eau constante et acd : inonda-
tion et compression & succion nulle) permettent d'intro-
duire le phénoméne d’effondrement, qui se produit
quand la succion est réduite a zéro par inondation sous
une charge ¢ constante, & partir des points e ou b. Cette



diminution de succion des échantillons en e ou b
engendre un tassement qui aboutit au point d de la
courbe de compression & succion nulle.

Par ailleurs, on observe qu’aux fortes contraintes,
les deux courbes a teneur et succion constante finissent
par rejoindre la courbe saturée. En d’autres termes, la
contrainte est toujours capable d‘atteindre un niveau a
partir duquel son action est prépondérante par rapport
a celui de la succion, que celle-ci soit constante ou nor.
Cette intersection correspond, dans le cas de la
construction des barrages, au début de la génération
des pressions interstitielles positives.

1l est possible de représenter les courbes de la figure
14 dans un diagramme indice des vides - contrainte
nette en utilisant la succion comme troisiéme variable.
On obtient alors la représentation graphique en trois
dimensions de la figure 15, qui n’est autre que la sur-
face d’état définie par Matyas et Radhakrishna (1968).
Ces auteurs ont réalisé de nombreux essais suivants dif-
férents chemins de contrainte et de succion sur un sol
compacté, et ils ont montré que, dans des conditions de
degré de saturation croissante, les points obtenus expé-
rimentalement se situaient tous sur cette surface. Les
essais correspondant étaient réalisés soit par charge-
ment a succion constante, soit par remouillage sous
contrainte constante. Comme on l'a vu, les essais a
teneur en eau constante sont également situés sur cette
surface. Cette notion de surface d’état constitue en fait
la premiére modélisation publiée capable de décrire, en
conditions de saturation croissante, les variations volu-
miques d’un sol compacté en fonction des changements
de contrainte et de succion. La premiére implantation
de ce concept dans un code de calcul aux éléments finis
pour la modélisation des barrages en terre est due a
Alonso et al. (1988). Cette notion est également utilisée
dans le code U-Dam (Nanda et al., 1993), qui sera décrit
dans un article suivant. On observe qu'il existe une sur-
face d’état unique pour une densité et une teneur en eau
initiales données, et on a vu que les variations de den-
sité ont une influence importante sur les propriétés de
compressibilité des sols non compactés. Idéalement,
une grande dispersion des densités au sein d'un
ouvrage devrait inciter a étudier leur effet sur la forme
de la surface d’état.

e mise a succion nulle

A = T
s=0 compression a

succion s constante
Ug ~Uy

teneur en eau
constante

|
effondrement
au remouillage

compression
4 succion nulle

© Aeis | Surface d’état d'un sol compacté (d’aprés
Matyas et Radhakrishna, 1968).
State surface of a compacted soil (after Matyas
et Radhakrishna, 1968).

[ &
Résistance au cisaillement

Les résultats de la figure 16, obtenus avec un appa-
reil triaxial & succion controlée par un dispositif osmo-
tique (Delage et al., 1987), illustrent les aspects déviato-
riques du ramollissement dd a la diminution de la
succion, autant en termes de module de cisaillement
que de résistance maximale, Ils montrent comment,
sous un état de contrainte totale constant, une diminu-
tion de succion due a un remouillage intervenant soit
lors de la construction d'un ouvrage en terre, soit lors
de sa mise en eau s'il s’agit d’un barrage, peut engen-
drer des déformations de distorsion et des redistribu-
tions de contrainte non négligeables.

T3 =100 KkPe

£
2 Ug = Uy
oo [ & .. 800 kPa
It ot ""t-“\-
4

e 8
R T S
" gt

DEFORMATION (%}
¥ B B o

limon compacté (limon de Jossigny, Delage
et al., 1987).

Suction controlled triaxial shear tests on a
compacted silt (Jossigny silt, Delage ef al.,
1987).

L'incidence de la succion sur la cohésion et I'angle
de frottement est moins claire et semble dépendre du
type de sol considéré, comme le montre la figure 17
(Delage et Graham, 1995) qui regroupe des résultats
obtenus sur divers sols : Loess compacté de Trois
Riviéres (Madtouk et al., 1995, triangles retournés),
argiles de Guadalix et de Madrid (Escario et Saez, 1986,
carres el lriangles respectivemnent), et limon de Jossi-
agny (Delage et al., 1987, losanges). Sur la figure, les
points représentatifs de 1'angle de frottement (axe des
ordonnées de gauche) sont en noir, et ceux représen-
tant la cohésion (axe des ordonnées de droite) en
«blanc ». Dans tous les cas, une succion croissante
engendre une augmentation de la résistance méca-
nique du sol, qui se fait toujours par augmentation de la
cohésion a partir de valeurs proches de zéro ; |'obser-
vation de la figure montre que cette augmentation est
analogue pour les deux argiles et le limon : une succion
de 100 kPa donne une cohésion de l'ordre de 100 kPa,
et une succion de 600 kPa donne une cohésion de
I'ordre de 200 kPa. L’augmentation de cohésion est
bien plus forte pour le loess de Trois Riviéres. Cette
augmentation peut s’interpréter comme le renforce-
ment de liens de cimentation entre les particules ou les
agrégats de particules ; dans les sols fins, ce lien inter-
agrégats est constitué d’argile hydratée qui colle les
agrégats entre eux, est dont la force augmente avec la
succion.
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En revanche, 'angle de frottement peut croitre lége-
rement, comme dans le cas de l'argile grise de Guada-
lix, étre sensiblement constant (argile de Madrid), ou
décroitre (limon de Jossigny et loess de Trois Riviéres).
Pour un méme sol, I'observation des photos de la figure
5 semble confirmer que des réponses foncierement dif-
férentes puissent étre obtenues avec des caractéris-
tiques de compactage différentes.
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' HG.17 Propriétés de résistance au cisaillement de
divers sols (d’aprés Delage et Graham,
1995).

Shear strength properties of various soils (after
Delage et Graham, 1995).
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Conclusion

Un certain nombre de concepts de la mécanique
des sols non saturés ont été développés pour permettre
une meilleure compréhension des phénomenes inter-
venant dans le comportement des sols compactés, ef
donc des ouvrages en remblai. Ce lien avec la méca-
nique des sols non saturés est assez rarement fait dans
la pratique, alors qu‘il facilite la compréhension du
fonctionnement des ouvrages en terre. Le paramétre
important pris en compte est la succion de I'eau inter-
stitielle et ses variations, qu’on associe au diagramme
de compactage. La microstructure des sols compactés
est décrite, et les grands traits déja observés sur
d’autres sols sont vérifiés pour le limon de Jossigny,
avec une structure en agrégats du coté sec, et une
structure matricielle du c6té humide. Les réponses en
compression des sols compactés sous diverses condi-
tions sont deécrites, et permettent d’aboutir a4 la notion
de surface d’état, qui constitue une premiére modélisa-
tion assez simple du comportement volumique des sols
compactés sous des variations décroissantes du degré
de saturation. En termes de résistance au cisaillement,
les quelques données expérimentales actuellement dis-
ponibles montrent que le sol se renforce quand la suc-
cion augmente et qu'il seche, par une augmentation de
cohésion. En revanche, le sens des variations de I'angle
de frottement varie selon la nature du sol, et probable-
ment ses parametres de compactage, densité et teneur
en eau. Ici, des investigations expérimentales sont
nécessaires pour éclairer davantage un point finale-
ment encore assez mal connu, Les traits de comporte-
ment décrits dans cet article permettent d’aboutir  une
modeélisation simplifiée du comportement des ouvrages
en remblai, qui sera abordée dans une prochaine
publication.
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x étant un parametre compris entre O et 1, égal a 0 pour
un sol sec (on a alors ¢* = (6 - u,)) et & 1 pour un sol

saturé (on a alors ¢’ = (6 - u J)). On voit que lors du

remouillage d'un sol non gonflant (succion décrois-

sante), o’ décroit car y est positif. Si le concept était
valide, le sol devrait gonfler, or il diminue de volume

(3)

du fait de I'effondrement (Jennings et Burland 1962).
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Les calculs en contraintes-déformations lorsqu’ils sont
utilisés pour I'analyse de la stabilité de talus posent le
probléme du choix de la position des conditions aux
limites. La premiére partie de cet article répertorie un
certain nombre de calculs publiés qui montrent une
grande hétérogénéité dans les dimensions choisies pour
de tels modéles. Un exemple de calcul en éléments finis
pour un remblai latéritique est ensuite présenté, Pour ce
cas, une étude systématique de I'influence de la taille du
modéle sur le calcul des contraintes a été mise en ceuvre,
Elle a conduit a adopter des dimensions inhabituelles : le
modele est relativement profond et étroit. Les dimensions
retenues pour ce modéle ne sont pas directement
transposables a d’autres cas, mais la méthode utilisee est
discutée et pourrait servir de base a une étude plus
systématique de cas types.

Mots-clés : talus, stabilité, éléments finis, contraintes,
déformations, remblai.

Determination
of boundary conditions
for a slope stability calculation

Abstract

NDLE: Les discussions sur
cet article sont acceptées
Jusqu’au 1* juillet 2001.

The choice of boundary conditions for slope stability analysis
using a stress-strain calculation is not simple because of the lack
of analytical solution. The first part of this paper presents some
calculations, which show a great heterogeneity in the
dimensions chosen for such models. An example of finite
element calculation, for a lateritic embankment is then
presented. For this case a systematic study of the influence of
the size of the mode! on calculations of stresses was carried on.
The final dimensions adopted are quite unusual : the model is
relatively deep and narrow. The dimensions chosen for this
maodel are not directly transposable for other cases, but the
method used is discussed and could be of interest for systematic
studies of standard cases.

Key words : slope, stability, finite elements, stresses,
deformations, embankment.
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Introduction

Tous les calculs en contraintes-déformations (élé-
ments finis, différences finies ou éléments distincts)
effectues en géotechnique nécessitent de se poser la
question des conditions aux limites. Pour les talus, ces
calculs présentent 'inconvénient (contrairement i
d’autres géomeétries) de ne pas pouvoir, en général, étre
comparés a une solution analytique méme pour une
géomeétrie simple et un comportement élastique.
Moyennant certaines hypotheéses, une solution analy-
tique peut étre obtenue pour un talus infini et une
pente constante, mais ce cas de figure est trés éloigné
des géometries réelles. Des solutions utilisant les
variables complexes ont été également proposées
notamment par Silvestri et Tabib (1983).

L'analyse des publications traitant de la stabilité de
talus montre que :

- les études sont, dans leur grande majorité, effectuées
a partir de calculs a 1'équilibre limite, notamment par
une des methodes de tranches ;

—lorsque des calculs en contraintes-déformations sont
réalisés, la taille des modéles utilisés est extrémement
hétérogéne.

Dans le cadre d'études sur la stabilité de remblais
latéritiques de grande hauteur, nous avons effectué des
calculs par la méthode des éléments finis. Ces modéli-
sations avaient pour objectif d’aider a I’ analyse des
déplacements et des déformations enregistrés sur le
terrain et d’évaluer le comportement des terrains sous
I'effet d’une surcharge (due a une nouvelle couche de
matériau). Celles-ci nous ont conduits a examiner
l'influence de la taille du modeéle sur 1'évaluation des
contraintes dans la zone étudiée.

Nous présentons dans un premier temps les dimen-
sions adoptées par un certain nombre d’auteurs
lorsqu'ils effectuent des calculs de stabilité de pente en
contraintes-déformations, puis le cas concret du rem-
blai étudié, les raisons qui ont conduit a effectuer un
calcul en élément finis et &4 rechercher une dimension
« optimale » pour le modeéle utilisé. La démarche utili-
sée pour choisir les dimensions de notre modéle et les
dimensions adoptées sont finalement exposées et com-
mentcées.

ES
Hétérogénéités des dimensions
des modeles de talus

Les a priori sur les conditions aux limites

Comme nous l'avons mentionné, les talus de pente
constante infinie n'existent pas el on est plus générale-
ment confronté lors d'études de stabilité de talus a une
géométrie du type surface horizontale, pente, surface
horizontale {Fig. 1).

Sil'on definit I"élancement e comme e = "/, =%/, pour
des modéles tels que L = L, =L, I'étude paramemque
d’élancements variables effectuee par Arif (1988) nous
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fic.1  Conventions adoptées pour comparer les
tailles de modeles,
Conventions adopled to compare the sizes of
models.
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avait conduits a considérer qu'il fallait adopter des
élancements au moins supérieurs a 20 pour modéliser
un talus isolé. L'analyse réalisée était basée sur la com-
paraison de |'évolution de la valeur des contraintes et
des deplacements en quelques points situés sur une
ligne paraliéle a la pente (notamment en pied de talus),
pour des modeles éléments finis de taille croissante
(Fig. 2). Le pied de talus est une zone un peu particu-
liere pour laquelle les résultats des calculs aux éléments
finis sont influencés par le maillage adopté & cause des
variations brutales d’angle de la surface topogra-
phique. Un élancement de 20 peut sembler excessif et
est en désaccord avec les dimensions généralement
proposées pour ce genre d’analyse, Nous montrerons
plus loin que pour le cas du remblai latéritique, nous
avons choisi d’effectuer des comparaisons sur
I'ensemble de la surface analysée, plutét qu’en
quelques points.
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I'élancement du modele (d'aprés Arif,
1988).
Variation of (™" ) versus enhancement of the
model (According Arif, 1988).




Comparaison des dimensions adoptées
par différents auteurs

Nous n'avons repéré que peu d’études systéma-
tiques sur les dimensions des modéles contraintes-
déformations dans le cas de la modélisation des pentes.
Mestat (1993) propose d’adopter les dimensions pré-
sentées sur la figure 3. Snitbhan et Chen (1978) ne
conseillent pas de dimensions type, mais constatent
que la valeur du poids volumique y qui provoque la
rupture d’'un talus vertical (Fig. 4) est 10 % moins
importante lorsque la position des frontiéres latérales
passe de 4 H & 10 H. Desai et Christian (1977) distin-
guent les calculs qui concernent des excavations de
ceux relatifs aux remblais,

ol 385D

=Y

~ H&3 Dimensions proposées par Mestat (1993)
pour des calculs aux éléments finis de

remblais.

Dimensions suggested by Mestat (1993) for

finite elements calculations of embankments,

L] ——
o ——— 4o 10 H
=4
S
g
fiG 4 Modele étudié par Snitbhan et Chen (1978)

pour analyser l'influence de la taille du
modéle sur 'analyse de stabilité d'un talus
vertical.

Model presented by Snitbhan and Chen (1978)
to analyse the influence of the size of the model
on the analysis of stability of a vertical slope.

Pour effectuer des comparaisons, nous avons
recherché des articles ou documentations de logiciels
qui présentent des cas de calculs en contraintes-défor-
mations, sur des géométries de talus simples et nous
avons extrait les dimensions adoptées selon les conven-
tions présentées sur la figure 1. Les comparaisons, ras-
semblées dans le tableau I, montrent une grande hété-
rogénéité dans les dimensions adoptées et semble-t-il
le peu d’intérét accordé par les différents auteurs a
I'influence éventuelle de la taille du modéle sur le pro-
bleme étudié. Par exemple, nous avons noté que
I'article de Ugai et al. (1996) s'intéresse a l'influence de
la largeur d’un modéle tridimensionnel sur les calculs

en fixant des dimensions trés réduites dans le plan de
plus grande pente du talus. Dans ce tableau, nous
avons indiqué la nature du talus modélisé en mention-
nant s'il s"agissait d'une excavation, d’un remblai ou
d’'une pente naturelle. Les pentes naturelles sont pro-
bablement le résultat d'une excavation, mais qui s’est
déroulée au cours d’une histoire géologique complexe
et souvent impossible a restituer.

Les comparaisons effectuées ne sont qu'indicatives,
car dans les modeéles cités :

— les maillages utilisés sont trés différents les uns des
autres ;

- les éléments adoptés et donc les degrés de liberté
sont dissemblables ;

— les lois de comportement utilisées sont variables ;
~ les conditions aux limites imposées peuvent étre des
déplacements ou des contraintes.

Influence de la taille du modéle
sur un calcul de remblai latéritique

Présentation du remblai étudié

En Nouvelle-Calédonie le minerai nickélifére est
exploité dans des couches de péridodites recouvertes
de latérites. Les latérites, stériles, sont stockées sous
forme de remblai dans des sites aménageés a cet effet.
Le matériau est mis en place par couches successives
de 1,5 a 1,7 m d’épaisseur. Le cas étudié est une de ces
décharges de latérites remaniées (Fig. 5). Ce remblai
repose sur un terrain en place dont la pente maximale
est de 25 degrés. Le profil du terrain naturel est typique
d’une altération tropicale. De haut en bas, on rencontre ;

— latérite en place (3) ;
— saprolite (2), matériau rocheux fracturé ;
— péridotite (1) matériau rocheux peu fracturé.

1l existe plusieurs sites de décharges similaires et le
remblai présenté est un ouvrage type qui a été instru-
menté. La géométrie du terrain naturel (limite entre les
terrains numerotés 3 et 4) est simplifiée sur la figure 5. Ces
remblais ne posent pas de problémes de stabilité 4 1'état
actuel mais le nombre de sites de stockage des latérites
étant limité, les remblais existant doivent étre rehaussés
et le comportement de I'ouvrage type a été analysé.

Les mesures en laboratoire réalisées & partir
d’échantillons issus de deux forages, ont montré un
comportement trés hétérogéne des matériaux. Nous
avons considéré, dans un premier temps, en simpli-
fiant, que le comportement était élasto-plastique par-
fait avec un critére de Mohr-Coulomb. Les caractéris-
tiques moyennes issues des mesures en laboratoire
sont reportées dans le tableau II.

Les calculs a I'équilibre limite effectués ont montré
qu'il N’y avait pas probléme de stabilité & long terme,
mais que le coefficient de sécurité de stabilité 4 court
terme, en cas de rehausse importante, était faible et
posait le probléme de la cadence de stockage des maté-
riaux supplémentaires. Des calculs aux élements finis
permettaient, entre autres :

— de comparer les déplacements et les déformations
prévus par le modéle aux observations in situ (déplace-
ments topographiques en surface, déformations four-

33

REVLE FRAMNCAISE DE

GECTECHNICUE
N9
3= trimestre 2000



4

| iasiealll | Comparaison des dimensions adoptées pour les modélisations éléments finis
(type de talus : E : excavation, R : remblai, PN : pente naturelle).
Comparison of the dimensions adopted for different finite elements models of slope
(type of slope : E : excavation, R : embankment, PN : natural slope).

Mestat P. (1993) i 3as Pas de comparaison possible
(1+L) avec les élancements proposés
Ugai K. et al. (1996) s 20 10 |2236 | 26557 20 60 16,7 | 6,667 | 1,67 | 0.67 | 100 [3,00]0,82 | 2,68
ZSOIL.PC (1997) ? Exemple 10 |57 11,51 ) 29868| 15 15 13,7 8 |240 | 1,40 1,50 [1,50]7,30 | 1,30
de la documentation
ZSOIL.PC (1997) ? Exemple 10 10 |1414 | 4500 15 15 137 37 | 137 | 037 | 1,50 (1,50 | 1.05 | L.O§
de la documentation
ZSOIL.PC (1997) T Exemple 10 10 1414 | 4500 15 15 18 8 1,80 | 080 | 1,50 1,50| 1,06 | 1.06
de la documentation
Adachi T. (1996) E 15 20 |2500 | 53,13 | 80 65 80 BO | 400 | 3,00 533 |4.33|3.20 | 260
Arif |, (1988) E 1 1 141 | 4500 20 20 20 19 120,00 | 19.00| 20,00 20,00)14,14 (14,14
Desai C. S. et al, (1977) E Pour a* |38 4,00
Line excavation [H-h) [maxi-
mum]
Kirkebo S. et al. (1996) E 10 20 |22,36 | 63,43| 40 a0 40 20 [2.00 | 1,00| 400 (900|179 [4.02
Mestat P. et al. (1999) E Pour 10*h| 10%h 4,00
une excavation
Potts D, M. et al. (1987) E Dimensions 29 10 13068 | 1903 8 | 429 | 20 10 |200 | 1.00) 028 |1.48|0.26 | 1.40
estimées d'aprés
une figure
Rahman H. (1996) PN 23 |23 |3253)|4500) 46| 46 45 22 | 196 | 0,96 | 200 (200|141 141
Song Won kyong (1996) PN 38,46 P2,22 144,42 | 30,02 | 14,81 34,07 (52,59 30,37 (237 | 1,37 | 0,39 (089 (0,33 [0.77
Verdugo V. et al. (1996) PN 14 7 1565 | 2667 98| 21,7 | 154 | 84 | 220 | 1,20 | 0,70 |1,55| 063 | 1,39
Desai C. S. et al. (1977) R Pour un remblai 3 Pas de comparaison possible
{H-h] avec les élancements proposés
Jiang G.-L et al. [1997) R 18 5] 1897 | 1843| & 15 12 6 (200 | 100| 0,28 (083|026 079
Mestat P. et al. (1999) R Pour un remblai 3a5* 4,00
(1+L,) {mini-
mum)
Sassi K. (1996) R Le modéle 765 |51 |919 | 3369 120| 80 |[107| 56 |210 | 1,10 | 1569[10,46[{3.05| 870
est tridimensionne!
Rembiai latéritique R+ PN | Comparaison 1 : 156 |90 |1BO,10| 29,98| 450| 991 |1615| 1525|1754 | 16,94| 2,95 | 6,35 |2.55 | 550
par rapport
au talus
de la-décharge
Remblai latéritique R+ PN | Comparaison 2 : 900 (315 [953,63| 1929 O 864 |1615| 1300|513 | 413 | 0,00 (096 | - (091
par rapport au pied
du paint le plus bas

nies par les extensomeétres ou les inclinometres au fur
et a mesure de I'évolution de la géométrie du talus) ;
— de localiser les zones sensibles, et donc d'orienter
I'emplacement des surveillances ;
— d’évaluer plus finement le coefficient de sécurité.
Nous ne détaillerons pas ici les résultats et les com-
paraisons issus de ces calculs, notre objectif étant de
s’appuyer sur un cas concret pour analyser l'influence
de la position des conditions aux limites.
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Modélisations effectuées

Des calculs aux éléments finis ont été réalisés avec le
code CESAR-LCPC. La géométrie du site a été schéma-
tisée pour la modélisation (Fig. 6). La surface amont de la
décharge, en particulier, a été considérée comme hori-
zontale et la pente a I'aval constante et égale a 22 degrés.



12 petriditite oche dure of suine
2 saprolite; mehe tres fracnmée
3; laténie en place: sl wemeus.
A1 Fatdrite de déchurnge; sol
privenant de découverium:

| #&s Coupe du rembiai étudié.
Cut of the studied embankment.

Caractéristiques a long terme

des matériaux utilisés dans le modéle.
Long-term characteristics of the material
introduced in the model.

Péridotite 100 | 30° 10 0.1 27
Saprolite 100 | 30° 35 03 22
Latérites en place 23 38° 30 0,4 18
Latérites en décharge| 23 38° 30 04 19

Les dimensions des modéles sont reportées figure .
Les conditions aux limites choisies sont des déplace-
ments verticaux nuls a la base du modéle et des dépla-
cements horizontaux nuls sur les cétés du modeéle. Pour
étudier 'influence de la position des conditions aux
limites, une succession de calculs a été réalisée en aug-
mentant progressivement la largeur amont L et la hau-
teur ou profondeur H du modeéle de 200 m en 200 m (L
= 100, 300, 500, 700 m et H = 500, 700, 900, 1100,
1300 m). Ces augmentations ont été réalisées séparé-
ment : nous avons d'une part augmenté la largeur L a
partir du modeéle le plus petit et indépendamment aug-
menté la hauteur H. La limite aval du modéle n’a pas
été modifiée, car pour des raisons liées 4 la topographie
locale (fond de vallée), nous avons considéré la verti-
cale & 450 m du pied de la décharge comme un axe de
symeétrie (limite a déplacements horizontaux nuls).

+— Zone d'shalyse des
contryinies "-‘

0 m |
I )

e 35m (100m. 200m | 200m | 200m
" 190m L [ 1 1 —“ "
453 m 3 = :
J—— i S
O @) ]
i‘mm | ! ! .
| e i gk
.O ........._______._______]__ R L_ b
§200m | _ : i |
K A i T4 X

[ #es Dimensions des modéles aux éléments finis
utilisés (les dimensions H et L ne sont pas a
I"échelle du reste du modéle).
Dimensions of the finite elements models (H and
L are not at the same scale as the rest of the
model).

Les calculs successifs ont été effectués en élasticité linéaire
isotrope, en discrétisant la zone en éléments triangulaires &
6neeuds. Lors du passage a un modéle plus grand, seul le
maillage du contour a été modifié en gardant autant que pos-
sible une densité homogeéne du maillage. Dans la zone d’ana-
lyse, le maillage utilisé est le méme d'un modeéle a l'autre. Il est
composé de 1803 éléments et 4041 neeuds. Le maillage cor-
respondant au modeéle le plus large est présenté a la figure 7.

Comparaisons en fonction de la taille
du modele

Les différences relatives de contraintes principales
majeures et mineures entre deux modéles successifs
ont été cartographiées dans la zone proche du talus
qualifiée de « zone d’analyse » (Fig. 6). Cette cartogra-
phie a été réalisée par interpolation de la variation rela-
tive (entre deux modéles successifs) de la valeur des
contraintes aux nceuds du maillage.

Pour les cartes représentant la contrainte principale
majeure (en valeur absolue) il s’agit de la cartographie

Simodete1 ~ Timodele? |

de , pour la contrainte principale

Timodele1

mineure Timodele1 ~ P3madele2

O3modelet

Les figures 8 et 9 présentent les variations pour des
modeles de plus en plus larges, c’est-a-dire ayant des
dimensions L et H croissantes.

R
Dimensions adoptées

Les dimensions finales retenues correspondent a un
modele ou L = 700 m et H = 1 300 m. Une augmentation
des dimensions a partir de ce modéle ne produit pas
plus de 2 % de variations sur les contraintes de la zone
d’analyse. Ces grandeurs sont comparées a celles pré-
sentées au paragraphe 2.2 dans le tableau I. Le talus
modélisé ayant une géométrie relativement complexe,
deux types de dimensions ont été retenus pour effectuer
les comparaisons. Pour la comparaison 1, nous avons
considéré les dimensions du rembilai seul par rapport au
reste du modéle donc une hauteur de talus de 90 m et
pour la comparaison 2, nous avons pris en compte
I'ensemble du talus et donc une hauteur h de 315 m.

La modélisation présentée concerne une géométrie
trés particuliére et des caractéristiques mécaniques
précises, mais les constatations que l'on peut retirer de
cet exemple peuvent étre un élément de réflexion plus
générale pour la modélisation des talus par des
méthodes numériques. En particulier :

— la profondeur donnée au modéle est surprenante.
Pour une hauteur de remblai de 90 m, nous avons di
effectuer un modele de 1 615 m de hauteur, soit un rap-
port de 18 entre la hauteur du remblai et celle du
modele ou encore un élancement de 5 si I'on prend en
compte la hauteur totale du talus ;

— le rapport entre la largeur du remblai et celle de la
limite amont (e’,) n’est que de 5 et ce rapport est environ
1 si on considére le talus.

35

REVUE FRANCAISE DE GEOTECHNIQUE

LS
3= trumestie 2000



3

fe.7 Maillage du modeéle le plus grand.

Mesh of the largest model.

Le module dYoung dans les couches les plus superfi-
cielles du modele étant beaucoup plus faible qu’en profon-
deur, nous pensions a priori que ceci conduirait plutét a
avoir une position de la limite inférieure & faible profondeur
et qu'en revanche, il serait nécessaire de repousser la limite
latérale du modéle. Nous avons donc finalement un modéle
« haut » et relativement «étroit », ce qui semble plutdt en
contradiction avec les praticues généralement adoptées.
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Limites de la méthode

La méthode et le critére adoptés pour positionner les
conditions aux limites de ce modéle peuvent étre discu-
tés pour plusieurs raisons liées au type de comparaison
effectuée, au modele utilisé, au milieu naturel modélisé.



Comparaison entre les modéles L=0metL =

~_ fe.8 Isovaleurs des vari-
ations relative (en

pourcentage dela
valeur absolue des
contraintes prin-
cipales majeures mi-
neures (a gauche) et
majeures (a droite)
entre deux modeles
pris successivement
deux a deux pour

Comparaison entre les modeéles L= 100 met L =300 m

| tine e wresis |

sxacinn aniceh Vim |
z z
8 E
2 1

i

M“n-

Compdmlmn entre Ics mod&les L=300met L =500m_
oy ——— :

I

i
§

Qnckewmncan Timg
£
B
[CTITEC TR
)
B

T

e |

[ T

TR
[

différentes distan-
f ces L. (La cartogra-
phie est une inter-
polation a l'aide du
| logiciel SURFER a
partir des valeurs
aux nceudsdes con-
traintes).
Contour plot of the
relative variations (exp
ressed in percentage)
of the principal minor
(left) and major (right)s
- tresses betweentwom
odels taken succes-
sively two to two for
various distances L
| (the cartography is an

interpolation using the
| SURFER software
ofthe values of stresses
at the nodes of the
mesh).

i L5 e
um)n e “U T TETTE T
Dlarisan heractsi 3jn1)

P T = T R R R

A

Comparaison enlre les modeles L = 500 m =700 m -
i - — g | e
| = 1
e 7 | e
- I
i !

g

|

WG00 400 Wober ESGe NERE ede om0 mdse wOm
Feamns oo L

Comparaison emre les ‘modeles L = 700 m et L=900m _

[T . T Sl LT

(TR

¥
[

B
5
£

Dt v mraety, ]

i
#
“earin s Viny
B
2

H
2
E
£

a0 | Y ; e A e e L
Mean a4EDe G0N MODY fa My BET EGe  mmR
Teestun Emrvaineh Lim|

Les limites de la méthode, liées au type de compa-
raison effectuée, sont entre autres dues aux choix sui-
vants :

—nous avons fixé arbitrairement a 2 % de variations sur
les contraintes, le critére a partir duquel les dimensions
n‘ont pas été augmentées sans effectuer d’'étude de
sensibilité sur ce critére ;

— les dimensions du modele ont été augmentées de
200 m en 200 m. Un autre pas aurait pu étre adopte ;

— la comparaison a porté sur la différence entre des
modeéles de taille croissante alors qu'il aurait pu étre
préférable de comparer a une référence absolue ; par
exemple par rapport au modele le plus petit ou le plus
grand. Nous avons également fait varier de maniéere
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g
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—
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4
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indépendante la largeur L et la hauteur H, alors qu'il
aurait pu étre intéressant de faire varier simultanément
ces deux valeurs ;

—la comparaison aurait pu porter sur les déplacements
ou les déformations successifs plutdot que sur les
contraintes. En effet, les mesures qui vont étre effec-
tuées in situ sont des mesures de déplacements et de
déformations, il peut donc étre intéressant de connaitre
la sensibilité du modele, pour comparer avec la préci-
sion des mesures de terrain (peut-étre aurait-il mieux
valu comparer la précision du modéle a celle que 'on
peut obtenir sur les déplacements au niveau de la topo-
graphie ou & celle des déformations : extensométres,
inclinomeétres). Mais, a l'inverse, si I'on cherche a éva-
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luer le coefficient de sécurité et & localiser les zones
sensibles, ¢'est-a-dire en rupture ou en plasticité, il est
préférable de travailler sur les variations de contraintes.
La localisation des zones sensibles par le modéle
pourra orienter la position des instrumentations ;

— le contact entre latérite en place et latérite en remblai
a été considéré comme continu, alors qu‘il existe pro-
bablement une discontinuité entre les deux terrains. La
prise en compte de cette discontinuité et la maniére de
la modéliser peut avoir une influence importante sur la
position des conditions aux limites.

D’autres limites de la méthode sont liées au modéle
utiliseé :
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—mnous avons adopté d’emblée des triangles a 6 nceuds
pour le maillage. Il aurait été intéressant de tester diffé-
rents types d’éléments avec différents degrés de
liberté ;

— le calcul présenté ici était un calcul préliminaire. Des
modelisations de plus en plus sophistiquées ont été réa-
lisées sur ce site mais les dimensions finales issues de
ce premier modéle ont été conservées pour les calculs
ultérieurs effectués dans des conditions différentes (cal-
cul élastoplastique, plusieurs phases de chargement
simulant la construction progressive du remblai,
module d"Young variable en fonction de la profondeur);



- nous avons choisi des conditions de déplacements
nuls aux limites de notre modéle, nous aurions pu
adopter des conditions en contraintes et discuter de la
validité de ces conditions par rapport a la topographie
et a I’histoire tectonique du site.

Ce type de comparaison est également limité par la
variabilité du milieu naturel. En effet, le modéle final a
une hauteur de 1 615 m et une largeur de 1 600 m.
L’influence des variations de propriétés mécaniques
des matériaux, notamment a grande profondeur, n'a
pas été prise en compte dans ce calcul et le modéle a
été agrandi en gardant une topographie horizontale a
I'amont du talus, alors que la topographie réelle est
beaucoup plus complexe.

Il faut enfin ajouter que la différence entre les
contraintes calculées dans un modele et les contraintes
réelles, in situ (en général non connues) a une multitude
de causes et les conditions aux limites ne sont qu'une
de celles-ci, cependant elles constituent un des éléments
de l'écart entre o eto,__ que l'on peut sans doute

modéle in sity

plus facilement que les autres minimiser et/ou évaluer.

Conclusion

La comparaison des dimensions de modéles de
talus en contraintes-déformations adoptées par diffé-
rents auteurs montre une grande hétérogénéité dans
les tailles des modéles. Méme si ces comparaisons sont
limitées par de nombreuses autres différences, elles
semblent montrer que la sensibilité des résultats a la

taille des modéles est assez peu prise en compte par les
modélisateurs de talus.

L’étude systématique de l'influence de la taille des
modeéles dans le cas d"un remblai latéritique démontre
pourtant 'importance de ce parametre. Les critéres
adoptés pour effectuer cette analyse ne sont pas direc-
tement transposables a d'autres configurations, mais la
démarche de comparaison systématique de modéles de
taille croissante pourrait étre adaptée a d’autres cas.
L'analyse réalisée pour ce cas a conduit a adopter des
dimensions importantes et différentes de celles géné-
ralement préconisées pour les modélisations de talus
avec un modeéle relativement « profond » et «étroity.
Une étude plus systématique sur un modéle type et
pour des caractéristiques variables, pourrait apporter
des informations complémentaires, utiles aux modéli-
sateurs de talus. Ces études systématiques pourraient
également permettre des comparaisons entre calculs
en contraintes-déformalions et calculs a I'équilibre
limite.

Pour le cas présenté, a ce jour, les mesures réalisées
sur les décharges n’ont pas contredit les résultats des
calculs.

Les auteurs remercient la Société Le Nickel (SLN) pour avoir
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Affaissement en surface
lors du creusement
d’un souterrain

L'affaissement a long terme de la surface du sol au-
dessus d'un tunnel est comparé a I'affaissement
instantané au moment du creusement dans le cadre de
I’élasticité linéaire. Les résultats numérigques montrent,
sur des exemples vraisemblables, que si des
déplacements importants sont décelés en surface, il s’agit
trés probablement de déformations irréversibles.

P. BEREST
M. GHOREYCHI
P. HABIB

LMS et G.3S
Ecole polytechnique
91128 Palaiseau

Mots-clés : souterrain, affaissement.

Soil surface subsidence over a tunnel

t; Long term soil surface subsidence over a tunnel is compared to
o instantaneous subsidence at the time of excavation, with the
- linear elasticity theory, Numerical results with likely examples
B show that large surface displacements are probably the results
< of irreversible strains.
Key words : tunnels, subsidence
NDLE: Les discussions sur
cet article sont acceptées
jusqu’au 1¢ juillet 2001. 41
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Introduction

Lors de la construction d"un tunnel en terrain meuble
saturé, il est généralement admis (Habib, 1998) que la
consolidation hydrodynamique du sol na pas le temps
de se produire pendant le creusement : en effet, la vitesse
d’avancement du front est souvent rapide, et la dimen-
sion de la zone autour du tunnel™, ol les modifications
des contraintes se font sentir, est suffisamment grande
pour que, si le sol nest pas trés perméable, le temps soit
trop court pour que les pressions interstitielles puissent
se remettre en équilibre par percolation, sauf, peut-étre,
au voisinage immeédiat de la paroi du tunnel. Le volume
du sol reste donc a peu prés constant : le volume s, de
I'affaissement en surface est alors égal au volume s, cor~
respondant a la convergence qui se produit &' ouverture
S du tunnel (Fig. 1). La répartition de cet affaissement,
qui est maximal au droit du tunnel, a fait l'objet d’expres-
sions empiriques, qui paraissent satisfaisantes et sont
fonctions de la nature du sol et de la profondeur relative
du souterrain. Dans un sol qui n'est pas trés sollicité, le
massif peut rester dans le domaine élastique et son coef-
ficient de Poisson est alors égal a 1/2.
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o f&i Convergence du tunnel et affaissement de
surface (notations).
Tunnel contraction and soil subsidence
(notations),

Mais, que se passe-t-il ensuite en surface lorsque le
temps passe et que la consolidation se produit ¥ Com-
ment évaluer l'affaissement complémentaire ?

| ——
Formulation générale en élasticité

Lorsqu’on applique a un corps élastique, linéaire,
homogene et isotrope, des forces p F dans son volume
et des vecteurs contraintes T sur sa surface extérieure,
son volume total change suivant la formule :

] 2v J’OM+denA+f OM #Tda

ou v est la variation de volume, E et v le module d"Young
et le coefficient de Poisson, alors que M est le point cou-
rant ou s'appliquent les forces de volume ou de surface,
La démonstration est donnée en annexe, et cette formule
peut étre généralisée a d’autres applications que I’affais-

W Un cylindre d'épaisseur égale a une ou deux fois le diamétre d'un
cercle d'aire équivalente a 'ouverture S du tunnel.
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sement au-dessus d'un tunnel. Elle est encore vraie si le
corps est, de plus, susceptible de présenter des déforma-
tions plastiques sans variation de volume.

On obtient une formule analogue dans le cas d'un
probléme en déformation plane ; Q désigne alors la
section plane du corps de révolution :

ou s est alors la variation d’aire de la section plane,

Dans le cas du creusement d’'un tunnel sous une
surface libre, cette formule se particularise : les forces
de volume ne changent pas (p E = () et le creusement
équivaut a I'application d'une traction uniforme égale
au poids des terres & la profondeur du centre du tunnel,
T =pn, de sorte que la formule se réécrit :

EED

ou S est |'aire de la section du tunnel (de forme quel-
conque), alors que s, est la diminution de I'aire de cette
section et s, est « 'affaissement », ou aire de la trace
dans la section plane de la cuvette créée par le creuse-
ment du tunnel ; on compte s, et s, positivement.

Affaissement du sol aprés un temps
infini

1l suffit, a partir de la formule générale en déforma-
tion plane s

(1 —2\!)(’1+V)(52 ) =28 G

de comparer les affaissements s, et s1a la surface du sol

(E, v = 1/2) a l'instant initial et [E V') aprés un temps

tres long. Pour les sols en élasticité linéaire, on admet :
E _FE

1+v 1+

OM +den+J' OM  Tda

A l'instant initial, ona:

S
S, — 5, =%(‘] + v](‘l—!vj elavec v=121lvienls, =5,
Apres consolidation et avec les notations évidentes,
ona:
. . 2pS 3 1
Sy =S =——(1+Vv)1-2v
=214 v)1-2v)= 2 1-2v)

Si la profondeur du tunnel est assez grande, on peut
admettre que la pression p dans le sol régnant au voisi-
nage du tunnel est égale au poids des terres yz avant le
creusement. On peut alors calculer la convergence du
tunnel par la formule classique des tuyaux épais :

ﬁ =p 1+ v (3}
R E
i AS _ 2p 1+v
S E
ou encore : AS=s5;= 2pSH—V (4)



~ #Ga2 Effet du temps sur la subsidence et la
convergence.
Subsidence as a function of time.

A l'instant initial, ona v = 1/2

3psS
Apres consolidation, on a d’apres (4) :

S;

1+v 3pS (5)
=—= 52

1+v =2pS

S =25 E E

S =8, — —%%%(1 -2v')d’apres I'équation (2),

3PS _

3PS(4 5.\ 58PS | 5t Atapene 10A ;
. ?[1 -2v')=2v =2 d‘aprés 'équation (5),

et comme v’ < 0,5, il en résulte que s < s, ; ce qui signi-
fie que l'affaissement du sol diminue tFig. 2).

Ce résultat parait d’autant plus étonnant qu’on ne
I’a jamais signalé, et sans doute jamais observée dans la
pratique. Cela tient probablement au fait que, dans le
phénoméne de la consolidation, le module d’élasticité
en déchargement est généralement beaucoup plus
éleve qu’en chargement : il en résulte que la diminution
de l'affaissement doit étre suffisamment insignifiante
pour passer inapergue.

Il faut ici ouvrir une parenthése sur la notion du
déchargement introduit dans un massif par I'ouverture
d’une cavité. 1l est certain que la suppression de la
contrainte normale & I'intérieur d'un trou correspond a
un dechargement, et il n'y a rien d’étonnant dans cette
situation que le massif consolidé sous la charge du
poids propre se dilate & partir d'une situation initiale
d’incompressibilité instantanée. Mais, il est bien connu
que la contrainte tangentielle autour du trou augmente;
par exemple, si la pression est uniforme dans le milieu,
la contrainte tangentielle a la surface du trou double.
Dong, le déviateur augmente et ceci est un chargement,
Tant qu’on reste dans le domaine élastique linéaire, rien
ne change. Mais si cette hypothése n’est plus la bonne
parce que des déformations permanentes sont appa-
rues, par exemple par un début de plastification ou par
une non-réversibilité du chargement linéaire, les
conclusions précédentes ne sont plus établies. Quoi
gu’il en soit, si aprés le passage du front du tunnel,
I'affaissement en surface continue & augmenter en fonc-
tion du temps, cela signifie quun phénoméne visqueux
ou viscoplastique est apparu, et il peut rapidement
devenir préoccupant, en particulier si la vitesse d'affais-
sement en surface au droit du tunnel est égale a la
vitesse d’abaissement de la clé de vote dans le tunnel.

Il n’en reste pas moins que les formules employées
pour le calcul ci-dessus sont un peu suspectes, méme
en élasticité linéaire. En effet, les formules du groupe (1)
sont valables pour un milieu semi-infini. Pour un milieu
infini, elles ne sont guére utilisables car le contour com-
prend la paroi de la cavité et la surface a l'infini. Sur
cette derniére, les intégrales des déplacements pren-
nent des valeurs finies, mais non nulles. Pour une cavité
dans un demi-espace, la méme difficulté n’existe pas car
les déplacements et les contraintes tendent beaucoup
plus vite vers zéro a I'infini.

Les formules du groupe (3), par contre, supposent le
milieu indéfini (tuyau infiniment épais) et ne sont pas éta-
blies pour le demi-espace. L'emploi simultané des for-
mules des groupes (1) et (3) est donc une approximation.

Enfin, le fait d’enlever du poids au massif en enle-
vant de la matiére pour creuser le tunnel est un déchar-
gement significatif du massif qui doit provoquer un
soulévement de la surface, et ce dernier ne doit pas étre
confondu avec la diminution de |"affaissement par
consolidation. Or, il nest pas pris en compte par les
calculs précédents.

1l parait évident qu’une vérification de tous ces
effets est beaucoup plus simple par voie numérique.

==
Evaluations numériques

En fait, les résultats sont un peu moins simples et
pour mettre en évidence certains aspects du probléme,
il faut examiner plusieurs cas. On a choisi un souterrain
a section droite circulaire.

Le premier modéle est défini par le maillage de la
figure 3 qui représente la moitié du tunnel et du sol,
avec les données vraisemblables suivantes :

E =173 MPa ; v = 0,5 pour les déformations instan-
tanées, et

E' =150 MPa ; v’ = 0,3 pour les déformations différées.

D=10m; H, = 30 m (d’ot, pour la profondeur du
centre de la sectiondroite : H+ D =35 m;
2

H,=30m.

v = 20 kKN/m®. Largeur du
Contraintes initiales : 6= o, = y2.

A l'instant initial, il n'y a rien sur la surface libre et il
existe dans le sol une pression p, = yz donc aussi a
l'intérieur de ce qui sera la cavité. On représente donc
|"état initial en imposant au contour circulaire la condi-
tion p_ = vz

La condition p_ = 0 revient donc a supprimer le sol
dans la cavité qui n'a plus ni raideur, ni poids (E =0, y=0).

Enfin, la condition v = 1/2 est difficile a représenter
numériquement et on a admis n = 0,4999, ce qui corres-
pond a un sol qui nest pas parfaitement incompressible.

La figure 4 représente la surface du sol lorsque la
cavité est vide. Avec les notations du paragraphe pré-
cédent, le volume calculé par intégration numeérique de
I'affaissement en surface s, = 0,9359 m*m est a peu
pres égal a la convergence du tunnel lorsque v = 0,4999,
caronas, = 0,9332 m*m. Ce volume est plus grand que
I'affaissement en surface s = 0,6791 m*m du tunnel
lorsque la consolidation s’est produite, et la conver-

modele : 500 m.

gence du tunnel s},= 0,9562 m*/m est voisine de S 43
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. #e.3 Maillage du premier modéle pour la détermination des affaissements de surface, Conditions aux limites :
pas de déplacement normal au contour du modeéle et déplacement tangentiel libre.

Mesh of FEM calculation and bounbaries conditions.

L’affaissement total en surface s = 0,6791 m*/m
aprés consolidation est plus petit que 'affaissement ini-
tial s, # s, = 0,93 m*%m, mais on constate qu‘au droit du
tunnel I'affaissement du sol apres consolidation est plus
grand que I'affaissement initial. Cet affaissement plus
important s'étend sur une largeur d’environ 2B = 80 m
(c’est-a-dire huit fois le diameétre du tunnel ; on peut
dire encore : « dans l'intersection de la surface libre par
un diedre incliné de part et d'autre & 45° et tangent au-
dessous du tunnel ») ; on constate que la relation
§'= 2V’ s, est a peu prés vérifiée :

06s,=06"-093 = 0,56 m¥m, au lieu de 0,68 m*m.

Le second modéle examiné est identique au préce-
dent, mais le plancher indéformable est situé a 1 000 m
de profondeur (ce qui fait que la largeur du modéle de
500 m est peut-étre un peu trop petite). Du fait de I'exis-
tence d’une couche déformable de grande épaisseur sous
le tunnel, l'influence de la diminution du poids du massif
par le creusement du souterrain se fait trés nettement
sentir : les couches situées sous le souterrain ont en effet
un potentiel de déformation important. La encore,
S, =0,9240 m*m est a peu preés égal & s, = 0,9263m*/m,
s',=0,9507 m%m est a peu prés égal as, #s, = 0,93 m¥%m,
mais s”, n'est pas un affaissement, c’est cette fois un gon-
flement trés important, s’, =—6,55m?%m (Fig.5). Les par-
ties creuses situées a gauche des maxima (a environ 30m
de I"axe du tunnel) pour v =1/2 et pour v’ = 0,3 rappellent
I'existenice des mouvements d'affaissement de la surface
immédiatement au-dessus du souterrain. Ce creux est
plus prononcé pour le matériau compressible que pour le
matériau incompressible.

Le troisieme modéle est analogue au précédent : le
plancher indéformable est situé a 1 000 m de profon-
deur, Le module d’élasticité vaut 173 MPa entre 0 et
70m, mais croit linéairement entre 70 m et 1 000 m
pour atteindre la valeur E = 20 000 MPa a la plus
grande profondeur.

La figure 6 représente les déplacements de la sur-
face du sol : ils sont trés analogues a ceux de la figure 4.

Enfin, le quatriéme modele (Fig. 7) est identicue aux
précédents, mais cette fois le déplacement vertical est
blogué au niveau de I'axe du souterrain. Les résultats
des affaissements et des convergences sont assez
proches de ceux de la figure 4 en les multipliant par
deux, car le modele représente le quart du tunnel et du
sol. On a a nouveau s, = 0,4302 m*/m, trés voisin de
s, = 0,4290 m*m qui est trés voisin de s,= 0,4206 m*m
(ces valeurs doivent étre doublées pour étre comparées
aux précédents résultats) ; 'affaissement aprés la
consolidation est plus grand au droit du souterrain
pour le matériau compressible que pour le matériau
incompressible sur une largeur 2B = 80 m. Les affais-
sements initiaux et différés a I'aplomb de 'axe du tun-
nel (4 mm et 5,5 mm) sont plus petits, mais tout a fait
comparables & ceux de la figure 4 (3 mm et 4,6 mm).
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Fic.4 Déplacement instantané (v = 1/2) et
déplacement différé (v’ = 0.3) de la surface
du sol du premier modéle.

Instantaneous displacement (v = 1/2) and
delayed displacement (v = 0,3).
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G5 Déplacement de la surface du sol pour le
deuxiéme modele (épaisseur du sol :
1000 m).

Soil surface displacements (second muodel ; suil
thickness = 1,000 m).
0.002 —r— S S
'E‘ 0 - ‘_..-.uxnx:::.::.: Load : PR et oot el S J
E® w00z [ o .
g -2 1
S poos b Mo . Coeff. Poisson=0.4988 | >
£ e +  Coeff. Poisson = 0.3
0.006 [ 7 : -
£ E.'s - :
5 0008 Fs
[-9 a §
8 001 ]
$
0.012 | I | (N l_.__,_._.;.—-._.l
0 100 400 500

200 300
Distance {m)

#ié.6 Déplacement de la surface du sol pour le

troisieme modéle (épaisseur du sol :
1000m, module d’élasticité croissant avec
la profondeur a partir de 70 m).

Soil surface displacements (third model : soil
thickness = 1,000 m, Young modulus increases
with depth under 70 m).
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- &7 Déplacement de la surface du sol pour le

quatrieme modeéle (le déplacement vertical
est bloqué a 35 m).

Soil surface displacements (fourth model :
vertical dispacement is impossible at 35 m).

Conclusion

La théorie de 'élasticité permet souvent un premier
pas utile pour 'étude d'une structure, car elle peut
mettre en évidence certains phénomeénes qu’on dis-
tingue mal d’aprés le comportement d’une éprouvette
en compression dans un champ de contraintes homo-
genes.

La diminution de volume d’une cavité dans un
milieu élastique pesant incompressible est égale au
volume des affaissements en surface. Ce serait
d’ailleurs la méme chose s’il y avait un écoulement
plastique contenu sans variation de volume. D'autre
part, un corps compressible augmente de volume lors
d'une détente et, au contraire, diminue de volume s'il
est comprimé.

Le fait que 'affaissement différé en surface au drait
du toit du tunnel soit plus grand que l'affaissement ins-
tantane indique que la volite au-dessus du toit subit en
moyenne des compressions. Par contre, sous la cavité
ol la matiére a été déchargée du poids de ce qui a été
enlevé pendant le creusement, il se produit une détente
qui engendre un gonflement différé de la surface du
sol. Si le plancher indéformable est proche du radier
du tunnel (ou si le module croit avec la profondeur), ce
gonflement est imperceptible. Si le plancher indéfor-
mable est placé a trés grande profondeur, le gonfle-
ment devient prépondérant. Avec les caractéristiques
choisies pour les calculs précédents, qui sont vraisem-
blables, les déplacements en surface sont trés petits, de
'ordre de quelcques millimetres pour les modeéles 1 et
4. Comme ils sont proportionnels au module d’élasti-
cité, cela montre que des affaissements de quelques

centimetres a la surface du sol doivent étre considérés
comme signalant déja des déformations irréversibles.

45
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Annexe

On considére un domaine matériel de volume €,
dont la frontiére est é Q. Sur ce corps s’'exercent a la
fois des forces de volume p F (dans Q) et des forces de
surface T (sur @ Q). Les conditions d’équilibre du corps
stipulent que les résultantes de ces efforts sont nulles :

L pFdQ + _[m Tda=0 (A1)

j MApEdQ+J- OMATda=0 (A2
0 &n

Dans ces relations, M est le point courant du corps
(ou de sa surface) sur lequel s’applique la force de
volume p E = p E (M) (ou la force de surface T = T(M)) ;
O est un point fixé.

On peut compléter ces deux relations par le procédé
suivant : soit € = € (M) un champ de tenseurs fonction
de la position du point M considéré. On a alors l'iden-
tité :

div(OM ® g) =g+ OM @ divg

Lorsque € est le tenseur des contraintes de Cauchy,
onadiv @ + p F =0 dans Q et, sur la frontiére aQ, la
relation T= S e n ou T est le vecteur contrainte et n la
normale dirigée vers l'extérieur du domaine.

En appliquant le théoréme de la divergence a |'iden-
titée précédente, intégrée dans le domaine @, il vient :

odQ

| oMeprie+| oM@Tda=|

Q an

et en prenant la trace de cette derniére relation :
| OMepEdQ+| OMeTda=[ oo
{9 &} 4] o

Pour exploiter cette derniére relation, il faut préci-
ser la loi de comportement du matériau. On suppose
gu’on peut décomposer la déformation en la somme
d’une déformation élastique et d’'une déformation
inélastique incompressible ; le comportement élastique
est linéaire, homogeéne, isotrope, caractérisé par le
module de Young E et le coefficient de Poisson v :

P 1+v
=E +

= E

(On envisagera plus loin le cas thermo-poroélas-
tique). On a donc :

nem

o -%U‘(g);l ; trgp =0

1-2v

tro =trg =divg

ol € est le déplacement associé au tenseur de déforma-
tion e. En reportant dans 1'égalité précédente, il vient

E £ o ncla = —EY (A.3)

ou v désigne la variation de volume globale du corps
(une dilatation est positive) sous l'effet des efforts p F
etT.
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Relation entre convergence et subsidence

Dans la suite, on considére le probléme du creuse-
ment d'une cavité dans un milieu élastique semi-infini.
Les forces de gravité existent avant comme apres creu-
sement, de sorte qu’on ne doit prendre en compte
aucune variation des forces de volume, p E = 0. Sur la
surface libre qui délimite le milieu semi-infini, ona T =
0. Sur la paroi de la cavité créée, on substitue a la
contrainte de compression qui existait naturellement
(avant creusement) une contrainte nulle : autrement dit,
on a ajouté a la paroi une traction qui, dans I'hypothése
dun état initial sphérique de contraintes, est :

IT=yzn
ou vy est le poids volumique des terrains, z la profon-
deur sous la surface du sol, n la normale extérieure au
massif - donc dirigée vers l'intérieur de I'ouvrage. On
choisit pour origine 0 le centre de gravité de la cavité,
dont la profondeur est H ; I'intégrale de surface sur la
frontiére T de la cavité est alors :

[ OMeTda=-3yV
i

ou V est le volume de la cavité. La frontiére & Q du
domaine matériel comporte, en plus de I et de la sur-
face libre, la « surface a l'infini » du demi-espace. Une
cavité dans un milieu infini créerait des déplacements
variant en 1/r? et des contraintes variant en 1/r2. Pour
construire la solution dans le cas d’une cavité en milieu
semi-infini, on ajoute a la solution précédente (valable
pour le milieu infini) la méme solution associée a une
cavité symétrique par rapport a la surface libre (suppo-
sée plane, au moins & grande distance), mais soumise &
des contraintes de signe opposé sur son pourtour, qui
engendre des déplacements en — 1/r? ; on annule ainsi
la composante normale du vecteur contrainte sur la
surface libre. Pour obtenir la solution exacte, on doit
ajouter la solution du probléme élastique qui annule le
cisaillement sur la surface libre ; il est facile de voir
qu’elle ne peut changer l'ordre de grandeur des dépla-
cements et contraintes sur la surface a l'infini du demi-
espace : ceux-ci décroissent donc, dans le cas d'une
cavité placée dans un espace semi-infini, plus vite que
1/r® et 1/r° respectivement, de sorte que les intégrales
figurant dans la formule (3) et relatives a la surface a
l'infini sont nulles.

Il reste donc dans le terme de droite de (3) : un
terme relalif @ la surface libre, noté v,, appelé « subsi-
dence » ou volume de terrain affaissé (positif pour un
affaissement, négatif pour un soulévement) ; et un
terme relatif a la paroi, noté v,, appelé « convergence »
ou variation de volume de la cavité (positive lorsqu’il
s’agit d’une diminution de volume).

E(v,-=v,)=3yHV(1-2v) (A.4)

On en déduit que la subsidence (volume affaissé) est
toujours plus grande que la convergence (réduction de
volume). On note aussi que, dans le cas de massifs sou-
mis, du fait du creusement, a de grandes déformations
plastiques (incompressibles), la différence v, —v,, d’ori-
gine purement élastique, est petite devant v, ou v, de
sorte que I'on a pratiquement v, = v,

Cas des déformations planes

Dans ce cas, qui est celui de la section droite d’un
tunnel horizontal, on doit remplacer les volumes Vv, Vy



V par les aires s,, s,, S définies dans un plan vertical
perpendiculaire a 'axe du tunnel et on doit remplacer
(4) par une formule équivalente :

E(s,~s)=2(1-2v)(1+v)yHS

Cas des sources de chaleur

On suppose qu’on modifie la température dans le
milieu en négligeant le volume des galeries qui ont per-
mis de mettre en place les sources de chaleur (en les
supposant remblayées, par exemple). On suppose aussi
que les variations de température n’affectent pas les
propriétés élastiques ; on doit réécrire la relation de
comportement sous la forme :

1+v
E

ou o est le coefficient de dilatation thermique linéaire
de la roche (environ a.= 1.10-9°C-"), et T désigne 'écart
de température avec la distribution naturelle. La rela-
tion (3) devient

§=

v
——(tro)+ &P +aT1Litre” =0
g E( =) i 2 =

V, + 3jaTdQ =0
43

et la surface du sol se souléve (v, < 0) dans le cas ou le
massif est échauffé (T > 0).

L'intégrale de volume peut étre évaluée dans cer-
tains cas. Dans le cas de sources de chaleur constituées
par des déchets radioactifs exothermiques, la puissance
exothermique produite décroit avec un temps caracté-
ristique de 'ordre de quarante ans. L'évacuation de la
chaleur produite par la surface du sol est affectée par
un temps caractéristique bien plus long.

Sih est la profondeur des déchets, ce second temps
caractéristique est de l'ordre de h%k ol k est la diffusi-
vité thermique des terrains, soit environ k = 1,5.10-m?s.
Pour une profondeur de h = 300 m, ce temps caractéris-
tique est de vingt siécles ; pour des temps plus courts,
on peut considérer cue toute |'énergie thermicue pro-
duite W est encore contenue dans le massif et ;

W= LpCTdQ

p C est la chaleur spécifique volumique de la roche
(environ p C = 2.10° J/m®). Il vient donc :

v=-3aW/pC)

et, pour une énergie produite de 10" Joules, le volume
souleve du fait de I'existence des sources de chaleur est
| v | =3.10° m® On peut conduire un calcul analogue
dans le cas d'un stockage cryogénique.

Cas du pompage de I'eau

Lorsqu’on soutire par pompage un volume d’eau
m/p (par unité de volume du milieu poreux), il en
résulte une variation p de la pression de I'eau qui est
liée a la variation de volume {trg) cdu milieu poreux par
la relation poroélastique : * ~

m/p=b(tr§__)+p/M

ou b est le coefficient de Biot (compris entre O et 1) et M
est le module de transmissivité. Par ailleurs, la relation
de comportgment doit étre écrite pour la contrainte
effective ¢” =g+bpl etdonc:

1-2v 1-2v

tra+3b

tre =
=g "ETTg

p

Il est commode de noter E=3(1-2v) K, ou Kestle
module d'incompressibilité drainé du milieu poreux, et
la relation (3) devient :

K m
bt—py—-| —dQ=0
( bM o p

L'intégrale représente le volume total d’eau soutiré
et la relation indiquée fournit la valeur de la subsidence
cui en résulte. En introduisant la porosité ¢ et la com-
pressibilité K, du fluide, on a aussi, en désignant par W
le volume d’eau pompé :

S| K _ _
{Hb[KF ‘l+b]}\r W

Boutéca et Sarda (1994) donnent les valeurs de b, ¢,
K pour plusieurs roches calcaires ; on a calculé le rap-
port W/v (volume soutiré divisé par subsidence) dans
le cas de I'eau (K, = 2GPa)).

Larrys 0,043 0,36 33.85 3
Tavel 0,10 0,66 19,5 2,3
Vilhonneur | 0,14 0.68 19,8 1,9
Lavoux 0,236 0,83 8,6 2
Estaillades 0,299 0,88 5.4 1.6
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Murs de souténement ancrés :
modelisation de la rupture

le long de la surface

de glissement profonde

Resume

La vérification de la stabilité d’ensemble (mur-sol-
ancrage) des murs de souténement ancrés et la
détermination des longueurs d’ancrages nécessaires
s’effectuent en étudiant généralement la rupture le long
de la surface de glissement profonde. Le modéle
mécanique approprié a ce mode de rupture est sujet a
controverse. Dans cet article on propose un modéle
mécanique de calcul pour la rupture le long de la surface
de glissement profonde basé sur la méthode cinématique
des solides rigides (analyse limite). Une comparaison de
ce modeéle proposé avec le modéle conventionnel a été
menée selon le concept statistico-probabiliste de sécurité,
La fiabilité du systéme est exprimée au moyen de 'indice
de fiabilité. Enfin, des recommandations sont données
pour la modélisation de la rupture le long de la surface
de glissement profonde.

Mots-clés : murs de souténement, ancrages, analyse
limite, stabilité, rupture.

Anchored retaining walls : modelling
the failure along the deep slip surface

Abstract

The assessment of the overall stability (wall-ground-anchor) and
the determination of anchor lengths in anchored retaining walls
are generally carried out based on the investigation of the failure
along the deep slip surface. The appropriate mechanical madel
related to this mode of failure is controversial. In this paper, a
mechanical model based on the kinematic theory of rigid bodies
is proposed for the failure along the deep slip surface. A
comparison of the model proposed with the conventional model
is carried out in relation with the statistic-probabilistic safety
concept. The system safety is estimated by the reliability index.
Finally, recommendations are given for a modelling of the
failure along the deep slip surface.

Key words : retaining walls, anchors, limit analysis, stability,
failure.
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poids spécifique du sol.

frottement actif mur-sol.

frottement passif mur-sol.

inclinaison de I'ancrage avec 'horizontale.

inclinaison de la surface de glissement avec
I’horizontale.

angle de frottement interne.

force d’ancrage.

force de cohésion,

force de pression active du sol.

force de pression passive du sol.

poids propre du solide de glissement i.
longueur d’ancrage.

charge proportionnelle au solide de glisse-
ment i.

résultante des forces horizontales et verti-
cales.

interaction des solides rigides 1 et 2.
cohésion.

hauteur du mur.

surcharge illimitée.

surcharge limitée.

fiche du mur dans le sol.
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Introduction

La construction de fouilles profondes a gagneé de
plus en plus d'importance dans les derniéres décen-
nies, en particulier dans les centres des villes (construc-
tion de parkings souterrains, tunnels du métro souter-
rain, etc.). Les murs ancrés assurent vis-a-vis des murs
butonnés une bonne liberté de mouvement a 'intérieur
de la fouille. Les ancrages précontraints injectés sont
frequemment utilises de nos jours dans la pratique,

L’expérience pratique et des études théoriques [2, 8,
14] ont montré que, pour la vérification de la stabilité
d’ensemble (mur-sol-ancrage) des murs de souténe-
ment ancrés et la détermination des longueurs
d’ancrages nécessaires, on doit étudier généralement
la rupture le long de la surface de glissement profonde.
La vérification de la stabilité le long de la surface de
glissement profonde a été traitée dans la littérature spé-
cialisée avec différents procédés [1, 2, 9, 13]. Kranz [13]
a proposeé, pour la premiére fois, un modele mécanique
de rupture le long de la surface de glissement profonde
(ab) pour les murs de souténement ancrés a un mur ou
a une plaque d’ancrage (Fig. 1a). Plus tard, ce modéle
a été repris pour les ancrages précontraints injectés en
placant un mur d’ancrage vertical fictif au point d'inter-
section de la surface de glissement profonde (ab) avec
'ancrage injecté (Fig. 1b), afin de permettre I'applica-
tion de la méthode de Kranz également aux ancrages
injectés. Cette approche n’est pas toujours précise et
pourrait conduire & une sous-estimation de la sécurité
du systéme. Ce probléme fait I'objet du présent article.

Des essais sur modeéles [8] et des investigations théo-
riques des murs de souténement ancrés avec des
ancrages précontraints injectés [2, 3] ont montré que les
mecanismes de rupture basés sur la théorie de la cinéma-
tique des solides rigides (analyse limite) reflétent mieux la
rupture réelle. Selon cette derniere théorie, un mécanisme
de rupture est constitué de plusieurs solides rigides de
glissement et surfaces de glissement planes de part et
dautre du mur (Fig. 1c). L'application de la méthode ciné-
maticque des solides rigides a la modélisation des méca-
nismes de rupture implique une translation du mur. Pour
plus de détails sur cette théorie voir [2, 7, 9].

Des comparaisons de calculs [2] ont montré que les
deux solides de rupture devant le pied du mur (Fig. 1c)
peuvent étre remplacés, avec une exactitude suffisante,
par la butée E_ de Gudehus/Gross [11].

L’analyse de la sécurité (fiabilité) du systéme est
basée sur le concept statistico-probabiliste de sécurité
selon Grusibau [10] « Principes fixant les exigences en
matiére de sécurité des constructions » et DIN 1054.100
[6] édités par I'Institut allemand de normalisation (DIN),
ainsi que Eurocode 7 [5]. En se basant sur les résultats
des travaux réalisés au département de mécanique des
sols a l'université de Weimar [14], les données statis-
ticques des variables aleéatoires et les facteurs partiels de
securité sonl regroupes dans le tableau 1.

e = Mur d'sncrage flctif
Tifent
b
b
@ ®) ©

" H&1 Rupture le long de la surface de glissement profonde. a) Modéle de rupture d’aprés Kranz [13] ; b) Modéle
simplifié pour ancrage injecté ; ¢) Modéle cinématique pour ancrage injecté.

Fallure in the deep slip surface.

a) Failure madel after Kranz [13] ; b) Simplified mode! for grouted anchor ; ¢} Kinematical model for grouted anchor.
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La sécurité du systéme est exprimée au moyen de
Iindice de fiabilité B calculé avec la théorie de fiabilité de
premier ordre. Les équations d’états-limites (4, 5, 6 et 7),
correspondant a chacque modéle mécanique, sont indis-
pensables pour toute étude déterministe (longueurs
d’ancrages) et probabiliste (indices de fiahilité). La for-
mulation des équations d'états limites se fait en étudiant
I'équilibre des forces horizontales et verticales de chaque
solide séparément. Pour plus de détails voir[4].

Comparaison
des modeles meécaniques

Dans cette étude on fait une comparaison entre le
modeéle cinématique basé sur la méthode cinématique
des solides rigides (Fig. 1c) et le modeéle simplifié
(Fig. 1b). Ce dernier est caractérisé par un mur d’ancrage
vertical fictif placé au point d'intersection de la surface
de glissement profonde (ab) avec 'ancrage au lieu d'une
surface de glissement intérieure inclinée, C’est la seule
différence entre les deux modéles précités.

Modéle A

[ ey
Influence des forces d'ancrages

S SRR
Cas 1 : aucune force d'ancrage n'agit sur le solide
situé a larriere

Pour les modeles cinématiques A et B (Fig. 2),
aucune force d'ancrage n'agit sur le solide actif
numéro2, situé a l'arriere. Des analyses comparatives
[2] ont montré que la résultante Q,, (interaction des
solides 1 et 2) de ce solide peut étre remplacée par la
force de pression active du sol E_ (voir équations 4 et 5).
Pour les modeles simplifiés A'et B, non présentés dans

ce travail, une force de pression active du sol E, est
appliquée sur le mur d’ancrage vertical fictif.

Pour formuler I'équation d'état limite correspondant
au modeéle A, représenté sur la figure 2, on doit étudier
I'équilibre des solides rigides (1) et (2) séparément. Le
solide (2) a été remplacé par la force de pression active
dusol E,.

Modéle B

 me2 Modéles de rupture cinématigues pour un mur a double ancrage (cas 1).
Kinematical failure models for a double-propped retaining wall (case 1).

1 Données statistiques des variables aléatoires et facteurs partiels de sécurité,

Statistical data of the basic variables and partial reliability factors.

Frottement interne ¢ (°) 20-40 7.5 % Log-normale 1,25
Cohésion c (kPa) 35-0 25 % Log-normale 1,6
Surcharge ¢ (kPa) 10 40 % Extréme (type 1) 13
Poids spécifique y (kN/m") 20 5% Normale 1,0

1
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L'équilibre des forces horizontales donne :

E, cos[-;ﬁ+ %]— Cy,c086;, —C, cos®, — E,cosd,,

—A,cose+Q,sin(6, —¢)=0

(1)

L’équilibre des forces verticales donne :

Gy + PR +E, sin(g + %]"' C,,sinB,, - C, sinb,

~E,sind, + A,sing-Q;cos(8, —¢)=0

De l"équation (1) on tire :
(n o)
—-E. cos| —+—~ |+, c080,, +C,cos0
a L‘l 2J 12 2 +0y |

- +E,cos8, +A,cos¢ (3)
sin(ﬁ1 = cp)

1

En substituant "équation (3) dans I'équation (2) et
avec :

L.
12 4 2
on obtient aprés transformations algébriques
I'équation d’état-limite correspondant a la rupture au
niveau de 'ancrage supérieur d'un mur de souténe-
ment & double ancrage, modéle A (Fig. 2) :

(3a)

Casl
14
._'18 ‘w_g
XM o cai
%11 ‘/
/""
. —
: I =0
7 e
- ——— Modi A
e Modile A'
P i Modkis B
: ~===  Modile B’
4 ' T
400 36 30/10 28720 20138
¢ [*Ve[kPsa]

Epcos(ﬁp -0, + tp) +C,cosp

+Cucos{£— g +6, } - ,‘-’\ECOS(B.l —(p+ s)
(4)
_{(61 +BJsin(0, - o)+ Eacos{% " 32‘3 _0, }} =0

On procéde de la méme maniére pour développer
les équations d'états limites ci-dessous correspondants
aux différents modéles mécaniques.

L'équation d’état-limite correspondant & la rupture
au niveau de l'ancrage inférieur d’un mur de souténe-
ment & double ancrage, modéle B (Fig. 2) est :

Epcos[ﬁp -6, + :p) +C,cosp

+C,2cos{%+92 ——(23}+ A1cos(92 —qH—a) N
_{(GI +P )sin (92 = (p] + Eac:c)s{g + S?tp—ez }} =0

Les résultats des études paramétriques illustrés sur
la figure 3 montrent que les deux modéles cinématique
et simplifié donnent non seulement les mémes lon-
gueurs d'ancrages, mais encore les mémes indices de
sécurité. Dans ce cas, le modéle simplifié est une bonne
approche pour le modéle cinématique. L'introduction
d"un mur d’ancrage vertical fictif, au lieu d'une surface
de glissement intérieure inclinée, est donc une bonne
approximation et sert a simplifier I'étude du probléme.

Casl

=
gl.!
3 7""1"*‘ "
3 /:7 \\
3 — '/ S
é =T N
E T S [ ey Al
--------- Moddle B
——————— Moddls B'
25 T
400 365 30/10 28720 20/35
@ [*Ve[kPa]

I me3 Comparaison des modeéles de rupture cinématiques et simplifiés (cas 1).
Comparison of kinematical and simplified failure models (case 1).

SR
Cas 2 : Des forces d'ancrages agissant sur le solide
situé a l'arriere

Pour les modéles cinématiques C et D (Fig. 4), les
forces d’ancrages A, ou A, et A, agissent sur le solide
actif numéro 2, situé a l'arriére, parce cue les ancrages
correspondants sont coupés une seule fois par la sur-
face de glissement intérieure. Des comparaisons de cal-
culs [2] ont montré que la résultante (Q,,) agissant sur la
surface de glissement intérieure est beaucoup plus

REVUE FRANCAISE DE GEOTECHNICUE
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grande que la force de pression active du sol E_. C'est
pourquoi, contrairement au premier cas, on ne peut
pas remplacer le solide (2) par la force de pression
active du sol sinon un sous-dimensionnement est a
craindre. Cela est di principalement aux forces
d’ancrages coupés qui empéchent le sol d'atteindre
I'état limite actif.

Pour les modeles simplifiés C" et D’ (Fig. 5), 'intro-
duction d'un mur d'ancrage vertical fictif, sur lequel la
force de pression active du sol E_ est appliquée, ne
refléte pas la réalité puisque {effet des forces
d’ancrages coupés est négligé.



Modéle ¢

ITLL11

| FiGi4 Modeles de rupture cinématiques pour un mur a triple ancrage (cas 2).
Kinematical failure models for a triple-propped retaining wall {case 2).

LA LULE Ll L

FTFITT.

I

hj

. #®es Modele simplifié : rupture au niveau de
I'ancrage inférieur d’'un mur a triple
ancrage (modéle D).
Simplified model : failure of the bottom anchor
of a triple-propped retaining wall (model D).

L'équation d’état limite correspondant & la rupture
au niveau de I'ancrage du milieu d’un mur de souténe-
ment a triple ancrage, modéle C (Fig. 4) est :

E,cos(8, — 6, + @) + C,cosg + C,,cos(0,, - ¢ + 8,) +

Cm,cos9 + (A, + Ajlcos(B,— ¢ +€) - (G, + PJsin(8, - ¢) +

[(G,+ P,)sin(8,, — @) + A cos(8,, — @+ ellm,) =0 (B)
avec:

_ sin(B,, —2¢ +6,)

;e (6a)
" sin(0,, +0,, —29)

L’éguation d’état limite correspondant & la rupture
au niveau de l'ancrage inférieur d’'un mur de souténe-
ment a triple ancrage, modeéle D (Fig. 4) est :

E cos(3, - 8,+ @) + C,cosg + C,,cos(6,, ~ ¢ + 0,}+C,m,cosp

+ (A, + A,))cos(0, — ¢ + €) ~ (G, + P)sin(8, — ¢) + [(G, +

P,)sin(B,, — @) + (A, +A,)cos (8,, - ¢ +€)lm,) = 0 (7)
avec :

_ sin(B;, —2¢ +6,)
" sin(0,, +6,, —2¢)

(7a)

Les résultats des calculs sont représentés sur la
figure 6. Dans le cas de la rupture au niveau de
I'ancrage du milieu, le modele simplifie C" donne des

ancrages plus longs que le modeéle cinématique C. La
difféerence maximale est & peu prés 7 %. La différence
est clairement plus grande (environ 20 %) dans le cas
de la rupture au niveau de I'ancrage inférieur (modéles
D et D, voir tableaux II et III). Tout de méme, les deux
modeles présentent les mémes indices de fiabilité.
Dans ce cas, il est déconseillé d’étudier le modéle sim-
plifié a la place du modéle cinématique puisque le
modele simplifié sous-estime ici la sécurité. Une modé-
lisation correcte des mécanismes de rupture est garan-
tie seulement avec le modéle cinématique parce
qu’avec ce dernier la sécurité du systéme n’est pas
sous-estimée et correctement calculée.

De plus, un dimensionnement économique des lon-
gueurs d’ancrages (jusgu’a environ 2,00 m plus courtes)
est possible si on analyse les mécanismes de rupture
avec la methode cinématique [3] (voir Fig. 6). Du
tableau I on constate que le modéle cinématique
donne des ancrages plus courts que le modéle simpli-
fié. Cette différence est d’autant plus importante que la
cohésion est plus grande, Alors que leurs indices de
fiabilité B sont égaux (tableau I1I). Enfin, on a pu souli-
gner que l'influence des forces d’ancrages sur la stabi-
lité des murs de souténement & ancrage multiple est
importante.

Selon les recommandations francgaises [12], le
modele simplifié peut étre egalement étudié dans le cas
d'ancrages multiples, mais en tenant compte de
l'influence des forces d'ancrages coupés sur la force de
pression du sol derriére le mur d’ancrage fictif. Reste
alors la question sur la maniéere de déterminer cette
force.

T
Influence d'une surcharge limitée

L’étude est faite pour une surcharge uniforme limi-
tée des deux cOtés (q’) et appliquée directement der-
riere le solide de rupture actif situé a I'avant (Fig. 7).
Elle correspond & des charges résultant, par exemple,
des constructions adjacentes, On a fait varier sa valeur
et sa largeur (b). On suppose que la surcharge limitée
est definie par les mémes parametres statistiques que la
surcharge illimitée ¢ (tableau I). Les résultats des cal-
culs sont regroupés dans le tableau IV.
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. me’s Comparaison des modéles de rupture cinématiques et simplifiés (cas 2).
Comparison of kinematical and simplified failure models (case 2).

Comparaison des longueurs d’ancrage (en b
m) des modéles D et D",

Comparison of the anchor lengths (m) of
models D and D'

Modeéle 5,13 6,16 7.58 8,90 9,84

cinématique D Mod&le simplifié B'

Modéle 6,28 7,49 9,11 10,57 | 11,65 . mG7 Influence d’'une surcharge limitée.
simplifié D Influence of a both sides limited surcharge.

Comparaison des indices de fiabilité (-)

des modeles D et D, s ; 2
Cofuparison of rellability indéxes of micdels D Des résultats représentés sur le tableau IV on

and D", constate que pour une surcharge limitée g’ = 0, les deux
modeles étudiés, B et B’, donnent les mémes longueurs
d’ancrages et les mémes indices de fiabilité B (voir
Fig. 3). Pour ¢’ = 100 kPa et b = 3m, le modéle simplifié
B’ sous-estime la sécurité du systéme en donnant de

Modéle 2.40 2.91 3,24 3,31 3,00 plus longs ancrages et légérement plus petits indices
cinématique D de fiabilité B par rapport au modéle cinématique B.

- - Cela est attribué a I'hypothese d'un mur d’ancrage fic-
gﬁﬁiﬁé B 2,46 297 3,28 334 305 tif. Les études ont montré que la pression des terres

supplémentaire due a g’ appliquée sur le mur

¥ Influence d'une surcharge limitée sur longueurs d’ancrage L, etindices de fiabilité j.
Influence of a limited surcharge on anchor lengths L, and reliability indexes f.

B 5,53 2,72 6,38 323 747 3,40 8.23 3,25 8,28 2,80

B’ 5,53 2,72 6,38 3,23 7.47 3,39 8,28 327 8,52 2,86

a’ =30 kPab=1,50m

B 5,63 2,76 6,49 3,25 7.60 344 8,39 3,30 8,49 2,85

B’ 5,74 2,82 6,60 3,29 772 3.47 8,57 3,35 8,86 2,94

q =100 kPab=3,00m

B 6,07 2,71 7.03 3,16 8,25 3,38 9,20 3,36 9,52 3,01
5 4 B’ 6,76 2,48 7.78 2,78 9,07 2,97 10,12 3,06 10,65 2,92
REVUE FRANGAISE DE GEOTECHNIQUE
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d’ancrage fictif est plus grande que celle sur la surface
de glissement intérieure inclinée. Cette différence
devient encore plus claire avec l'introduction de sur-
charges plus élevées,

Enfin, on a pu démontrer que pour des surcharges
élevées le modéle cinématique est de loin plus précis et
plus économique que le modele simplifié. La consis-
tance de la cinématique des solides rigides est confir-
mée.

-
Conclusion

En se basant sur les résultats obtenus dans le cadre
de ce travail, les recommandations suivantes sont pro-
posées pour la vérification de la stabilité le long de la
surface de glissement profonde :

¢ Les mécanismes de rupture doivent étre analysés
avec la méthode cinématique des solides rigides qui
donne des résultats réalistes. Une modélisation cor-
recte des mécanismes de rupture est assurée unique-
ment avec la méthode cinématique, comparée a la
méthode simplifiée, parce qu’elle permet d’un coté une
utilisation correcte des résistances (résistance au
cisaillement du sol dans les surfaces de glissement et
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Technique

d’écoute microsismique
appliquée au risque
d’effondrement

dans les mines

du bassin ferrifere lorrain

Resume

Les bruits émis lors de la rupture des terrains constituent
des indices d’initialisation d'un effondrement. La
validation de la technique d’écoute microsismique de ces
bruits a été effectuée au moyen d’'une expérimentation
dans une mine de fer en activité. L'expérimentation a
consisté a enregistrer, a la surface, les signaux
microsismiques correspondant aux ruptures et aux
éboulements locaux provoqués au fond de la mine par la
destruction volontaire des piliers. Les opérations de
dépilage et le foudroyage du toit ont été
systématiquement corrélés a une série d’événements
microsismiques. L'expérimentation a permis de valider la
technique d’écoute microsismique comme moyen de
détection des signes précurseurs de la manifestation en
surface d'un effondrement, de démontrer l'efficacité de la
technique et d’étalonner les parameétres principaux d'un
dispositif d’écoute microsismique adapté a la détection et
a la surveillance des zones a risque d’effondrement.

Mots-clés : écoute microsismique, effondrement,
torpillage, dépilage.

Microseismic monitoring technique
applied to the risk of collapse

Abstract

In lorraine iron mines

Experiments carried out in a working iron mine validated the
microseismic monitoring technique as a means of detecting
fracture noise emissions regarded as signals indicating an
incipient collapse. In the experiment surface recordings were
made of the microseismic signals corresponding to fractures
and local collapse phenomena generated at the mine bottom by
deliberately destroying pillars. The pillar removal operations
and the collapse of the roof were systematically correlated with
a series of microseismic events. The experiment served to
validate the microseismic monitoring technique as a means of
detecting surface precursors of a collapse, to demonstrate the
effectiveness of the technique, and to calibrate the principal
parameters of a microseismic monitoring system adapted to
detection and monitoring in areas where there is a risk of
collapse.

Key words : microseismic monitoring, collapse, torpedoing,
robbing of pillars.
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Introduction

Le bassin ferrifére lorrain s'étend entre les villes de
Luxembourg, au nord, et de Nancy, au sud. Le gisement
de minerai de fer, d'age aalénien et d’origine sédimen-
taire se situe dans les calcaires oolithiques de 1’Aalénien,
insérés entre les formations marneuses du Lias et les cal-
caires du Dogger (Jurassique moyen). Ce gisement est
quasi horizontal avec un pendage moyen régulier de 3 %
et une épaisseur moyenne de 30 m (Fig. 1), Les roches
stériles situées au-dessus de la formation ferrifére, appe-
lées « morts-terrains » ont une épaisseur moyenne de
150 m. Les mines les plus profondes du bassin ont
exploité le minerai jusqu’a pres de 300 m de profondeur.,

Ouest
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monitoire dun risque. Cependant, ces méthodes ne
renseignent que sur le comportement local des sec-
teurs instrumentes. Aucune surveillance globale, a
'échelle de I'ensemble de la mine et des terrains envi-
ronnants, ne semble exister jusqu’a présent.

C’est pourquoi nous avons entrepris une recherche
dont l'objectif est de valider la technique d’écoute
microsismicue pour détecter les bruits émis lors de la
rupture de terrains qui constituent les prémices et/ou
les premiéres indications du déclenchement d‘un pro-
cessus d’effondrement (rupture des piliers au fond,
puis du toit immédiat, et enfin du recouvrement). La
validation de cette technique a été effectuée dans le
cadre d'une expérimentation réalisée dans la derniére
mine de fer en activité (mine des Terres Rouges de
I'Arbed). Cette expérimentation a consisté & détecter et

Est

MOSELLE
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. Hef Coupe géologique simplifiée du recouvrement du bassin ferriféere lorrain.
Simplified geological section of the lorraine iron ore basin.

L’exploitation a été effectuée par dépilage et tor-
pillage des piliers résiduels entrainant le foudroyage du
toit sur la plus grande partie du gisement. Par contre, a
'aplomb des zones a protéger (habitations et infra-
structures de surface), des méthodes d’exploitation par-
tielle étaient pratiquées : chambres et piliers abandon-
nés, ilots séparés par des piliers longs. Cependant,
dans ces zones, des phénomeénes d’effondrement plus
ou moins brutaux se sont produits plus ou moins long-
temps aprés l'arrét des travaux miniers, le plus souvent
en raison de la rupture de piliers résiduels abandonnés
(Piguet et al., 1999 ; Vinkler et Piguet, 1999).

La technique d'écoute microsismique est
aujourd’hui utilisée dans différents contextes : sismicité
induite par les travaux d’extraction dans les mines en
activité (Senfaute et al.,, 1994, 1997, 1999), injection de
fluides, géothermie (Moriya H., Niitsuma H., 1996),
exploitation des d’hydrocarbures ainsi que pour la sur-
veillance de stockages souterrains ou d’installations
sensibles. Dans le cas des mines de fer abandonnées,
soumises a des risques d’effondrements brutaux et
inattendus affectant la surface, les techniques de sur-
veillance en usage jusqu’a présent reposent sur les
mesures de déformation (convergence, expansion) et la
détection de leurs accélérations comme indication pré-
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enregistrer en surface les signaux microsismiques cor-
respondant a des événements apparaissant en profon-
deur et concomitants aux ruptures et effondrements
locaux provoques volonlairement dans la mine par la
destruction a 'explosif (torpillage) de certains piliers.

Présentation de I'exploitation
et du systeme
d’écoute microsismique

Dans les mines de fer de Lorraine, la méthode
d’exploitation systématique consistait a découper, par
des galeries d’extraction (tracage et dépilage), le gise-
ment en panneaux, eux-mémes découpés en piliers de
géométrie carrée ou parallélépipédique avec des
dimensions d’ordre plurimétrique. Dans le cas des
exploitations totales, les dimensions de ces piliers
étaient progressivement réduites puis ils étaient abat-
tus a I'explosif. Cette opération dite de « torpillage des
piliers » prévoyait de provoquer l'effondrement des
couches du toit de la mine, appelé « foudroyage ».
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Lorsqu'il était jugé nécessaire de protéger les infra-
structures de surface (villes, routes, voies ferrées, etc.)
les méthodes pratiquées consistaient alors, soit & laisser

en place un certain nombre des piliers (méthode dite
: : «des piliers abandonnés »), soit a limiter les dimensions
des panneaux (méthode dite des « ilots »).

- La géométrie de 1'unité d’exploitation suivie par

écoute microsismique est présentée figure 2, Dans cette
unité d’exploitation, 1'épaisseur du recouvrement est
d’environ 210 m, la largeur des ilots est de 40 m, la lar-
geur des bandes entre les ilots de 30 m et la hauteur
exploitée de 4 m. La station microsismique est posi-
tionnée a 30 m de profondeur sous la surface du sol
dans un forage vertical implanté a environ 240 metres
du pilier A et a environ 300 m du pilier B (Fig. 2). La sta-
tion microsismique est une station tridirectionnelle qui
utilise trois accéléromeétres monodirectionnels dispo-
sés orthogonalement avec une bande passante de 2 a
2300 Hz et une sensibilité de 500 mV/g. L'acquisition
des signaux est réalisée par un ordinateur local a une
fréquence d’échantillonnage de 10 kHz (Fig. 3).

Evenements microsismiques enregistres
Le dispositif microsismicue installé en surface, lors des
opérations de dépilage et torpillage des piliers au fond de

la mine, est resté en écoute pendant 34 jours. Pendant cette
période, 260 événements microsismicues ont été enregis-

Station d'acquisition Conditionnement
des signaux

Coftret de jonction

N

IR

TS \\\\\}\\\‘ M :“I'

Sondage de 30 métres

. Sttion sismi desldisapsmule t;es. Ces événements 'ont eté classes en Upls fcypes en for}c-
. deiype scttdrometrs tion de leur concomitance avec les opérations réealisées
%” et/ou les observations constatées au fond de la mine :

— classe 1: événements associés aux tirs de tor-
pillage de piliers et/ou des chantiers de creusement des

galeries de tracage ou dépilage ; 59

Microseismic measuring system.
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—classe 2 : événements associés aux ruptures du toit
immeédiat, lors du processus de foudroyage des terrains
du toit ;

- classe 3 : événements associés aux ruptures hors
foudroyage du toit,

L’identification des événements de la classe 1 est
réalisée avec le relevé de I'heure a laquelle le tir a été
effectué, ils sont concomitants des tirs. Les événements
de la classe 2 sont définis comme concomitants d’effon-
drements totaux ou localisés du toit (foudroyage),
consécutifs au torpillage des piliers. L'expérience a
montré que le foudroyage peut etre immédiat ou décalé
de quelques heures a quelques jours apreés le tir de tor-
pillage. La troisiéme classe d’événements correspond
a des événements nombreux mais relativement isolés.
lIs surviennent hors des heures de tirs de dépilage ou
tracage et hors du foudroyage du toit. Le tableau I
donne la répartition des enregistrements réalisés
durant toute la période d’écoute microsismicue.
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.~ A4 Exemple des signaux sismiques

enregistrés lors d'un tir effectué a 300 m
de la station d’écoute sismique placée en
surface. a - sismogrammes selon X, Y, Z
des accélérations (m/s?) ; b - spectres en
fréquence.

Examples of seismic signals recorded during
blasting operations some 300 m from the
seismic monitoring station on the surface. a —
seismogramme according to X, Y, Z of
accelerations (m/s2); b - frequency spectra.

Evénements microsismiques associés aux tirs

Toutes les vibrations provoquées par les tirs effec-
tués lors des opérations d’exploitation et localisées a
300 m de la station sismique ont été systématiquement
enregistrées par le dispositif d’écoute sismique. Les
signaux enregistrés sont de trés forte amplitude, ce qui
induit une saturation du signal. La fréquence maximale
des signaux est d’environ 300 Hz avec des pics qui vont
jusqu’a environ 500 Hz (Fig. 4). Dautres tirs localisés
dans des chantiers plus lointains situés a environ
B00métres de la station d’écoute ont aussi été enregis-
trés. La fréquence maximale de ces événements est
plus faible, inférieure & 100 Hz (Fig. 5). Enfin, des tirs
localisés a environ 900 m de la station d’écoute n’ont
pas été détectés par le systéme.

! VO ) o ¥ nl e S0331 faw zm DEI
L ISR S L S

T ik o fwB" |
mis |

& ! s W N |

Trafaatdeed fa |

miy' |

|

!

L © L) i L) 8 n " W i |

My W B R g Doom Y2} s 08300 Jee 3w 000 el

S Sm i D e e B

: mis'

ﬁl i b ¥ 2] == - ,@
WM o
AT
_' %hm s = Hz - |J
eSS ~Saas
w M&Wﬂ pusnttensits it HR i )
b

I meis Exemple des signaux sismiques enregistés

lors d"un tir effectué a environ 600 m de la
station d’écoute sismique placée en
surface. a - sismogrammes selon X, Y, Z
des accélérations (m/s?) ; b - spectres en
fréquence.
Examples of seismic signal recorded during
blasting operations some 600 m from the
seismic monitoring station on the surface. a -
seismogramme according to X, Y, Z of
accelerations (m/s?) ; b - frequency spectra.
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Evénements microsismiques totaux enregistrés lors de la période d’écoute.

Total microseismic events recorded during the monitoring period.
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Evénements sismiques enregistrés
hors foudroyage et tirs

26 66

Evénements microsismiques associés
aux ruptures du foudroyage

Le foudroyage du toit consécutif au torpillage des
piliers A et B (Fig. 3) a généré 66 événements microsis-
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I #Gé Exemple de signaux sismiques enregistrés

lors du foudroyage du toit. On peut
constater la différence avec la signature
des événements sismiques associés aux tirs
(cf. Figs. 4 et 5). a - sismogrammes selon X,
Y, Z des accélérations (m/s?) ; b - spectres
en fréquence.
Examples of seismic signals recorded during
the collapse of the roof. The difference with the
signature of the seismic events associated with
blasting can be clearly seen (see Fig. 4 and 5). a
- seismogramme according to X,Y,Z of
accelerations (m/s?) ; b — frequency spectra.
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miques. Ces événements se caractérisent par une arri-
vée en rafale, c’est-a-dire, des événements nombreux
enregistrés dans un court laps de temps nettement
décalé de la fin des tirs. La signature temporelle des
signaux et le contenu spectral de ces événements sont
netterment différents de ceux associés aux tirs. Ce sont
des événements trés courts avec des pics de fréquence
maximale entre 300 et 400 Hz (Fig. 6).

Foudroyage consécutif au torpillage du pilier A

Une série d'événements microsismiques a été enre-
gistrée dans la minute qui a suivi le dernier tir de tor-
pillage, correspondant a la suppression du pilier. Les
observations effectuées au fond de la mine ont attesté
de l'occurrence du foudroyage immeédiatement apres
le tir de torpillage. Elles permettent d'associer les évé-
nements microsismiques enregistrés avec les ruptures
générées par l'arrivée du foudroyage.

Foudroyage consécutif au torpillage du pilier B

La configuration de ce pilier est différente de celle
de la zone A. Le pilier B est a environ 6 m d’un pilier
déja torpillé et de la zone foudroyée correspondante.
Cette configuration implique que les dimensions de la
cloche d’éboulement de ce pilier soient plus impor-
tantes que celles qui ont été associées au pilier A, Cette
nouvelle cloche de foudroyage irait rejoindre la cloche
de foudroyage du pilier voisin.

Au moment du torpillage du pilier B, aucun évene-
ment microsismique (en dehors des tirs) n'a été enre-
gistré. Les observations au fond de la mine ont
confirmeé 'absence d’effondrement ou de foudroyage
apres les tirs de torpillage du pilier. Des nouveaux tirs
ont été effectués 24 heures plus tard, sans foudroyage
immédiat. Une rafale d'événements a été enregistrée
7 heures aprés cette derniére série de tirs (20 événe-
ments microsismiques en 40 minutes). Les vérifications
au fond de la mine ont permis de constater que ces évé-
nements étaient concomitants avec une partie du fou-
droyage du toit. Les observations montraient toutefois
que le foudroyage n’était pas complet. Une nouvelle
rafale d'événements, plus importante que la précédente
(40 événements microsismiques en une heure) a été
enregistrée 16 heures aprés ce premier foudroyage
partiel. Les vérifications effectuées au fond de la mine
ont permis de constater que ces événements étaient
associés a l'occurrence d’un deuxieme foudroyage.
Apres le déclenchement de cette deuxiéme rafale
d’événements, aucun autre événement n'a été enregis-

tré tandis que le foudroyage cessait de se développer. 6’]
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Evénements microsismiques associés aux
ruptures hors foudroyage sensu strict du toit

Ces éveénements se caractérisent par leur enregis-
trement exclusivement hors des heures de tir et hors
du foudroyage constaté des toits, Ces événements ne
se présentent pas en rafale, ils sont isolés dans le temps
et arrivent a n’importe quel moment. La signature et le
contenu spectral sont similaires aux événements asso-
ciés au foudroyage. Ces événements ont été interpré-
tés comme des réajustements différés dans le massif
rocheux au voisinage de la zone exploitée (ruptures
internes du toit ou des piliers qui restent confinés, sans
manifestations visibles dans les galeries),

Sensibilité du systeme de surveillance par
rapport aux événements sismiques enregistrés

Compte tenu de la gamme de fréquence des événe-
ments survenus au fond de la mine et de celle des cap-
teurs mis en place pour les détecter et les enregistrer, il
est apparu qu’aucun événement associé a des tirs sur-
venus a une distance supérieure a 900 m n‘a été détecté
par la station microsismicue utilisée. En revanche, tous
les tirs survenus a une distance inférieure a 600 m ont
été détectés par la station sismique.

D’autre part, les ruptures constatées du massif se
produisant au niveau des couches exploitées a une dis-
tance d’environ 300 m de la station sismique ont été
détectées et ont déclenché |'enregistrement de signaux
sismiques interprétables. C’est pourquoi le rayon de
sensibilité du systéme a été fixé a 300 m en premiére
approximation.

Conclusion

Les opérations de dépilage effectuées au fond de la
mine et, en particulier, les ruptures du foudroyage du
toit ont été corrélées sans ambiguité & une série carac-
téristique d’événements microsismiques enregistrés
par une station sismique tridirectionnelle placée en sur-
face. Les événements microsismicques associés aux rup-
tures du foudroyage du toit sont des événements trés
courts avec des pics de fréquence maximale entre 300
et 400 Hz. D'autres événements, produisant des
signaux analogues a ceux du foudroyage du toit mais
plus isolés dans le ternps ont été interprétés comme des
réajustements différés dans le massif rocheux.

L’expérimentation a permis de faire la démonstra-
tion de la validité de la technique d’écoute microsis-
mique comme moyen de détection des signes plus ou
moins précurseurs dun processus d’effondrement
limité du toit, avant que le phénoméne ne soit réper-
cuté en surface, de démontrer |'efficacité de la tech-
nique et de préciser les paramétres principaux d’un
dispositif d’écoute microsismique adapté a la détection
et a la surveillance des zones a risque d’effondrement
dans le bassin ferrifére lorrain.

Une premiére application a été mise en ceuvre sur
les villes de Jeeuf et Homécourt. Le sous-sol de ces villes
est entierement sous-cavé par des travaux miniers
aujourd’hui abandonnés. Un dispositif de surveillance
microsismique continue a été installé sur ce site et sur la
base des résultats de ces essais de qualification prélimi-
naires pour la surveillance d'une zone estimée particu-
litrement critique, une procédure de dépouillement et
d’alarme a été établie. Depuis, d’autres installations
d’écoute microsismique ont été mises en place dans le
bassin ferrifére lorrain, dans des zones ou les risques
d’effondrement sont apparus importants.

Les auteurs remercient les sociétés LORMINES et ARBED ainsi que le ministére de I'Industrie pour le financement apporté dans la réalisa-
tion de cette expérimentation. Nous remercions particuliérement la direction et le personnel de la mine des Terres Rouges de 'ARBED
pour I'appui qu’ils nous ont apporté dans la réalisation de I'étude sur le site.
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