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Editorial

L'année 2001 a permis d'observer concrètement les retombées positives des
changements survenus dans l'organisation et Ie fonctionnement delaRevue fran-
çaise de géotechnique, décrits dans l'éditorial du n'94 (1"" trimestre 2001). L'année
2001. a également permis de résorber presque entièrement les retards de publica-
tion et de revenir à un rythme régulier.

Chacun des 28 articles et 3 notes techniques publiés en 2001 a été soumis à
l'évaluation de deux relecteurs avant d'être accepté pour publication. La réponse
enthousiaste à l'appel d'offres lancé sur le thème des < Mouvements de versants >

a permis la réalisation, sous la responsabilité de Roger Cojean, d'un volume
double (n" 95-96, 15 articles et 2 notes techniques). Ce volume est riche de nom-
breuses informations sur un sujet clé qui se situe au croisement de la géologie de
l'ingénieur, de la mécanique des sois et de la mécanique des roches. Cette année,
l'appel à communications lancé sous Ia responsabilité d'Isam Shahrour sur Ie
thème < Géotechnique, géologie et aménagements en site urbain > a également
reçu un excellent accueil avec une trentaine de propositions actuellement en phase
d'évaluation. L'année 2001. a également vu la publication des résumés de thèses
récemment soutenues (pour la publication de nouveaux résumés, voir les instruc-
tions sur le site <geotechnique.org>). Signalons également dans le n' 98 la paru-
tion de Ia première partie de ia première < conférence Coulomb l prononcée par
Jacques Garnier le 3 octobre 2001 à Paris.

Les réflexions sur le choix d'un thème transversal aux trois Comités nour le
numéro spécial de l'année 2003 ont été entamées : toute suggestion est Èienve-
nue (rfg@enpc.fr) ; elle sera discutée au sein du comité directeur qui arrêtera le
choix définitif. Il est également prévu en 2003 d'ouwir une section < Correspon-
dance > où les lecteurs pourront s'exprimer sur un thème ou sur un problème sus-
ceptibles d'engager undébat.

La qualité scientifique des numéros publiés en 2001 doit beaucoup à l'impor-
tant travail fourni par les relecteurs et les membres du comité de lecture. Qu'ils en
soient ici remerciés. L'expérience montre que les remarques faites lors de I'éva-
Iuation permettent de compléter et d'améliorer significativement la qualité des
manuscrits acceptés. En plus des 37 relecteurs du numéro <r Mouvements de ver-
sants ) (voir -RFG 95-96), merci à R. Frank" J. Garnier, P. Habib, E. Leca, A. Pecker
et M. Rat.

Par leurs contributions, les auteurs démontrent Ia vitalité et la qualité de la
production francophone en géotechnique, géomécanique et géologie de l'ingé-
nieur; ils permettent ainsi d'alimenter l'indispensable documentation scienti-
fique et technique francophone dans ces domaines. Qu'iis en soient également
remerciés.

Comme ( tout ce qui est commun est nôtre ), c'est un plaisir de rappeler ici la
tenue des Premières Journées nationales de géotechnique et de géologie de l'ingé-
nieur JNGG 2002 à Nancy du B au 10 octobre 2002, sous la responsabilité de
A. Pecker et du troisième auteur de ces lignes. Ces journées traiteront de < l'opti-
misation de I'insertion des ouwases dans le sol et Ie sous-sol l.

3
REVUE FRANçAISE DE GEOTECHNIQUE

N'98
1er trrmestre 2002





Modélisation physique
en géotechnique
II - Validation de la méthode

et exemples d'applications(1)

Les domaines d'application des modèles physiques en
géotechnique ne cessent de s'étendre apportant de
nouvelles questions sur les règles de similitude et la
représentativité des modèles. Les deux méthodes utilisées
pour valider les essais sur modèles réduits centrifugés
consistent, soit à comparer les résultats obtenus avec les
données provenant d'ouvrages en vraie grandeur, soit à
effectuer des études sur des familles de modèles
(modelling of models). Ces approches ont par exemple été
récemment mises en æuvre pour examiner les conditions
de similitude dans les cisaillements d'interface (effet de la
taille des grains), les écoulements en sols saturés, le
battage des pieux, l'état de la frange capillaire, le
comportement de fondations superficielles et profondes,
la stabilité du front de taille d'un tunnel, la consolidation
de sol lâche sous poids propre. Des règles sont
proposées permettant de garantir une simulation
satisfaisante du comportement des ouvrages en vraie
grandeur. Quelques exemples d'application de la
modélisation sont également présentés permettant
d'illustrer les potentialités de la méthode.

The major progress achieved in centrifuge modelling has not
only opened new fields of appiication, but has also raised new
similitude issues. Experimental validations remain essentiai and
two methods may be used to calibrate the centrifuge models :

comparison of centrifuge tests results and data from true scale
structures or modelling of models (when data from the
prototype are not available). These two methods have been for
example used to study the scaling conditions of shear interfaces
(effect of the grain size), of water flows in saturated soils, of pile
driving, of capillary phenomena, of bearing capacity of footings
and piles, of tunnel face stability, of seif-weight consolidation of
very soft clay. Rules are proposed to guarantee that the
centrifuge model will correctly simulate the behaviour of the
true scale prototype. Some examples of model studies of both
shallow and deep foundations are given to illustrate the
potential of centrifuge modelling.

Key words; physical model, scaiing law, scale effect,
geotechnical centrifuge, footing, pile, suction caisson.
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E
Contributions à l' étude
des conditions desimilitude
età la validation de la mod
physique en centrifug euse

élisation

Comme nous l'avons montré dans la première partie
de cet article (cf. n" 97), les techniques expérimentales
ont beaucoup progressé ouwant de nouveaux champs
d'application mais amenant aussi de nouvelles questions
de similitude. Nous avons conduit diverses études sur ce
sujet dont les principaux résultats sont résumés ci-après.

ffi
Effet de taille dans les cisaillements
d'interface

Le problème des interfaces se pose de façon parti-
culièrement aiguë pour toutes les modélisations phy-
siques (centrifugeuse, chambre d'étalonnage mais aussi
essais de cisaillement en laboratoire et in situ avec
mesure du frottement sol-inclusion) ou numériques
(lois de contact, éléments d'interface).

Nous avons initié plusieurs programmes sur les
effets d'échelle dans les cisaillements d'interface en
coopération avec différents partenaires (Laboratoire 35
de Grenoble, École centfale de Nantes, INSA de
Rennes et université de Bochum).

Diverses approches expérimentales ont été mises en
æuwe (cisaillement d'interface à la boîte, traction sur
des inclusions dans une cellule triaxiale modifiée, essais
de torsion ou de traction sur des inclusions cvlin-
driques en modèles centrifugés).

Lors d'un cisaillement d'interface, la contrainte t est
mobilisée progressivement en fonction du déplacement
relatif selon une courbe ffie schématisée sur la figure 1.

Différentes variables dont la dimension est une lon-
gueur (et qui vont donc être affectées par la réduction de
taille des modèles) interviennent dans ce cisaillement

Shear strength T

to : résistance maximale au pic
uo : déplacement relatif au pic
Cette courbe de mobilisation du cisaiilement dépend-elle de
taille des grains et des dimensions de l'inclusion ?

illitttfi;iltliilftlîttltiitttilmWi;#iit:t Courbe type de cisaillement d'interface.
Typical curve of interface shear stress m
bilisation.
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d'interface et pourraient en particulier avoir un effet sur
les caractéristiques ro et uo de la réponse de l'interface :

- dimensions de l'inclusion ou de l'éprouvette (cas
des essais de laboratoire) notée B ;

- taille des particules du sol notée d ;

- rugosité de l'interface notée R.

,,IÆti';ffiil#,+ii',:nriu',ffiii'i{*ii

Effetde la rugosité d'interface R

Le cas de la rugosite est plus facile à traiter et nous avons
confirmé, par des essais de cisaillement à la boîte et par des
essais de traclion sur des inclusions mises en place dans des
massifs centrifugés, les résultats obtenus par exemple par
Yoshimi et Kischida (1981), Kischida et Uesugi (1987), Pai-
kowski et aL. (1995) ou plus récemment par Dietz (2000).

La rugosité R de la surface en contact avec le sol peut
être normalisée en Rn - Vdro et tous les essais montrent
qu'il efste trois plages de rugosité. La figure? donne les
valeurs de to (normalisées) que nous avons obtenues res-
pectivement lors d'essais à la boîte et lors d'essais de trac-
tion en centrifugeuse sur des inclusions verticales.

0 0,5 1 1,5

Norrmlized roughnes s kr
(a) Cisaillement à la boîte
Modified shear box tests

3,5

3

2,5

2

1,5

1

0,5

0

ISnrnliædroughness Rl
(b) Traction sur inclusions verticales
Centrifuge pull-out tests on vertical inclusions

,iff,,Êîiliil,iIiÀi#,ii,f".f#i:Âi Effet de Ia rugosité normaIisée sur Ia
résistance au cisaillement d'interface
obtenu sur le sable de Fontainebleau et le
sable d'Hostun (Garnier & Kônig, 1998).
Effect of normalised roughness on interface
shear strength r^ in Fontainebleau sand and in
Hostun sand. I'
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(a) D'après les données de Reddy ef aI. (2000)
From the data of Reddv et al.
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(b) Essais de Dietz (2000)
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Interfaces lisses - Évolution de la résistance au cisaillement à l'interface en fonction de la rugosité
normalisée \ (ou R. sur la figure 3b avec la notation de Dietz).
Smooth interfaces - Evolution of interface peak friction with normalised roughness.

Elle montre trois types d'interfaces:
a) Interface lisse. Pour les très faibles rugosités

(Rn < 0,0L) l'interface est lisse, la rupture se produit par
glissement des grains sur l'inclusion, le coefficient de
frottement est très inférieur au frottement interne du
sable et la dilatance est nulle.

Des essais récents réalisés par Reddy et al. (2000) ou
par Dietz (2000) dans la gamme Rn = 0,0005 à 0,005 sur
différents sables et différents matériaux semblent mon-
trer que le frottement maximum mobilisable à l'inter-
face dépend alors peu de la rugosité (Fig. 3). Sur la
figure 3a, les couples de points représentés par un
même symbole correspondent à des essais sur le même
sable au contact du même métal et seule Ia rugosité est
différente.

b) Interface rugueuse. Au contraire, Iorsque R,,
dépasse 0,5 ou L, l'interface est totalement rugueuse, le
cisaillement se produit dans Ie sol car des grains sont
alors assez petits pour être entraînés dans les aspérités
de l'interface .La dilatance peut être forte si les caracté-
ristiques du sol le permettent. 11 est encore très intéres-
sant de noter que lorsque l'interface est totalement
rugueuse (R,, > l),Ia rugosité n'a plus d'effet sur le frot-
tement mobilisé, ce qui est logique puisque le cisaille-
ment s'opère alors au sein du sol.

c) Interface de transition Cette zone correspondrait
à des rugosités normalisées R' dans Ia plage 0,01 à 1.

Elle montre une nette croissance du frottement d'inter-
face avec la rugosité. Il est intéressant de noter que des
résultats du même type ont été récemment obtenus lors
de travaux conduits à l'Imperial College sur des argiles
constituées de particules entre 0,001 et L mm et avec
des rugosités d'interface de 0,005 à 7 microns (Lemos
et Vaughan, 2000).

Dans la pratique, les interfaces prises en compte
dans les modèles réduits sont soit lisses soit rugueuses.
Il suffit donc, pour que la simulation soit correcte, que
les rugosités normalisées Rn du modèle et du prototype
soient dans la même plage. Le cas intermédiaire est

beaucoup plus complexe et n'a jamais fait l'objet, à
notre connaissance, d'étude approfondie.

iiiili+iÈiirji.fi Jiji.i.'{ltirtt"l'+.t jt;.rl jt'.itrtiii
iji.iliiI;riïii.i#.iiïltjiiitltl,li!,Ill:#lhii:rÀ|,:.ijiitli!
'l!!tt41l!r';:v.+lltttt4:lllr;lr!Éj!t!r;rirlr(+ll4t:l:..n41!:rttttl

Effetde la taille de l'inclusion sur la résistance
au cisaillement ro

a) Interfaces totalement rugueuses (R, > 1)

Pour simplifier le problème, toutes les études qui
sont évoquées dans ce paragraphe ont été effectuées
sur des interfaces très rugueuses (Rn > 1) de telle sorte
que la rugosité n'ait plus d'effet.

Tous les essais réalisés sur modèles centrifugés
(traction sur des plaques ou sur des tiges et essai en
torsion de tiges verticales) montrent que si les grains
sont suffisamment petits par rapport aux dimensions
des inclusions, aucun effet de taille ne se manifeste . La
figure 4a montre un exemple de résultats obtenus sur
des plaques à différentes échelles de réduction (model-
Iing of models).

Par contre, lorsque le rapport entre le diamètre B
des inclusions et celui des grains descend au-dessous
d'environ B/d50 - 75,1a contrainte r^ mobilisée ne reste
pas constante"("Fig. 4b). Elle croît lofsque le diamètre B
diminue et le rapport d'amplification peut atteindre 3
pour les plus petites inclusions.

La figure 4b regroupe deux séries d'essais effectués
sur la centrifugeuse du LCPC mais totalement indé-
pendantes : ceuX de Balachowski (1995) sur des inclu-
sions cylindriques de 16 mm à 55 mm de diamètre dans
du sable d'Hostun et ceux de Dano (1995) portant sur
des inclusions de 4 mm à 36 mm de diamètre dans du
sable de Fontainebleau.

Dans les résultats ci-dessus, le rapport B/duo reste
supérieur ou égale à 20. Les essais sur des inclusions
de plus petit diamètre tel que B/d50 - 10 ont donné des
résultats qui s'écartent nettement des courbes précé-
dentes.La résistance au cisaillement mobilisée est deux l
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Acceleration (g)

(a) Traction sur des plaques verticales simulant le même
prototype
Centrifuge puli-out tests on rectangular vertical piates simulating
the same prototype

A
A Balachowski

Danoo
l^^,
ï, A a

100

B/d50

150 200

(b) Traction sur des inclusions cylindriques de différents
diamètres B
Centrifuge pull-out tests on cylindrical rods of different diameters

'ttiiiiiititiitiiiiit'rtiiii,iti1ttliiilfg#w,Wilttti, 
Interfaces rugueuses - Effet des dimen-
sions de l'inclusion sur le frottement latéral
mobilisé to.
Rough interfaces Effect of inclusion
dimensions on peak friction to (Garnier & Kônig,
1eg8).

à trois fois plus faible et la mobilisation est beaucoup
plus progressive. Pour des rapports B/duo inférieurs à
10 ou L5, il semble que d'autres mécanismes entrent en
jeu comme des effets de voûte autour de l'inclusion
réduisant les contraintes normales qu'elle supporte et
donc Ie frottement d'interface.

b) Interfaces totalement /isses R, ( 0,0L

Le cas des interfaces lisses semble nettement plus
favorable, ce qui ne serait pas très surprenant puisque
le cisaillement se produit alors au contact entre le sol
et l'inclusion, sans manifestation de dilatance impor-
tante . La taille relative des grains par rapport au dia-
mètre de l'inclusion n'interviendrait donc pas.

Ce résultat a été récemment obtenu par Reddy et aI.
(2000) lors d'essais de traction d'inclusions cylindriques
placées dans l'axe d'une éprouvette triaxiale (Fig. 5).
Lorsque le rapport B/duo décroît de 41 à 1.4, le frotte-
ment latéral mobilisé au pic ne varie que de 2 à 3 %.

1.10

1.00

0.90

0.80

0

::";,1:1!iiij,11iiiii11!i,;1!lruiiltliiiiil,ffi i#jiiiti'

10 20 30 40 50

B/d50

Interfaces lisses - Effet du diamètre de
l'inclusion sur le frottement latéral mobilisé
to d'après les données de Reddy et aI. (2000).
Smooth interfaces - Effect of inclusion dimensions
on peak friction to from Reddy et al. (2000) data.

iff;il; l; i;ile det'inctusion sur te dëptacement
au oic u,p

Pour l'effet des dimensions de l'inclusion sur le dépla-
cement au pic uo, Ia situation est moins claire que pour le
cisaillement maximal. Les essais que nous avons réalisés
tant sur les plaques que sur les cylindres en traction ou
en rotation ne permettent pas de conclure :

- pour des cylindres en traction, de même longueur et
testés sous une même accéIération, le déplacement u^
croit légèrement avec leur diamètre B (nig 6a) ; 

p

- pour des cylindres en torsion simulant Ie même pro-
totype (modelling of models),le déplacement u. semble
pratiquement indépendant de l'accélération (et-donc de
l'échelle de réduction) comme le montre la figure 6b. Il
n'y aurait pas dans ce cas d'effet de taille sur uo du
moins dans la gamme des modèles testés.

De nouvelles recherches sont donc nécessaires mais
l'approche expérimentale de ce problème est cependant
délicate car une partie plus ou moins grande du cisaille-
ment maximum est mobilisé avant même le début de
l'application de l'effort (de traction ou de torsion).

La mise sous contrainte de l'éprouvetfe (cas des essais
en cellule triaxiale modifiée) ou du massif de sol (cas des
essais en modèles centrifugés) induit en effet de Iégers
déplacements relatifs sol-inclusion. Ces déplacements
relatifs même très faibles peuvent être suffisants pour
mobiliser des contraintes de cisaillement non négli-
geables à l'interface perturbant l'état initial avant appli-
cation de la sollicitation (Garnier et Kônig, 1998).

ffiry -'- -

Battage de pieux

La vérification des lois de similitude en battage a été
entreprise dans le cadre du programme national
Macrogravité 92-93 (Sieffert et Levacher, 1995). Un bat-
teur à vérin hydraulique fonctionnant sous accéIération
a d'abord été conçu puis utilisé pour battre une série
de pieux modèles simulant tous Ie prototype suivant
(pieu métallique fermé en pointe) :

Longueur du pieu1,2,5m Diamètre du pieu 0,5 m
Masse du marteau 5 000 kg Hauteur de chute 1,00 m
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(a) Traction sur des inclusions cylindriques de différents
diamètres sous même accélération
Centrifuge pull-out tests on cylindrical rods of different diameters
under the same acceleration

(b) Torsion d'inclusions cylindriques simulant le même
prototype à trois échelles différentes
Centrifuge torsion tests on cylindrical rods simulating the
same protoffie at different scales

45 55 65 75 85 95
Acceleration (g)

105

Effet de la taille de l'inclusion sur le déplacement au pic d'effort uo.
Effect of the inclusion size on displacement u^ at peak load (Garnier & Kônig, 1998).
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I o

ô

Les diamètres B des pieux modèles varient entre B iti,iîiliï;irtiiiiiiïigffii;tititt
et 16 mm et le sol est un sable de Fontainebleau sec à
faible"densité (Ip = 36 %).Les facteurs d'échelle théo-
riques sont rappelés dans le tableau I ci-dessous.

Comparaison des facteurs d'échelle de
battage théoriques et expérimentaux.
Comparison of theoretical and experimental
scaling factors in pile-driving.

i{F#lniiilti;iitÉ#ffi,,ffii,*,rii:â Facteurs d'échelle théoriques du choc et du
battage (modèle à l'échelle 7/n testé à rg).
Theoreticai scaling factors in pile-driving (1/n
reduced scale model tested at ng).

Vitesse (propagation des ondes,
vitesse particulaire)
Accélération
Temps (durée du choc,
durée d'un aller-retour)
Impédance
Contrainte
Force
A
.b,nergre
Nombre de coups
(pour un même enfoncement)

t* - 1/n
Z* :1
o*-1

F* : 1/n2
W* = 1/n3

Durée du choc

Accélération
maximale en tête
Contrainte
maximale
Force d'impact
Amortissement(1)
Énergie transmise
lors du choc

Energie transmise
lors du battage
entre 3,1 m et 5,9

Nombre de coups
pour passer
Ia fiche
de3,1 mà5,9m

1 + 0,12

1 + 0,002

1 + 0,04
1 + 0,02

-1
W*/W*E*' décroît

de 1,22 à 1

iorsque B passe
deBà16mm

W*/W*E*' croît
de 0,75 à 1

lorsque B passe
deBà16mm
N*A{*E*' croît

de 0,66 à i
lorsque B passe
deBà16mm

Sauf pieu B
=Bmm

Cf. figure 7 a

Cf. figure 7b
Cf. figure Ba

Cf. figure Bb

N*

Les pieux étant instrumentés de jauges, il est pos-
sible d'en déduire l'évolution des contraintes, des
forces, des énergies transmises, des vitesses de propa-
gation et de I'amortissement. Les facteurs d'échelle de
ces différentes grandeurs ont ainsi pu être déterminés
expérimentalement et comparés aux valeurs théoriques
précédentes (tableau II).

À ta fin du battage, le dispositif conçu pour ce pro-
gramme permet d'effectuer le chargement vertical sta-
tique du pieu sans arrêt de Ia centrifugeuse. Les
courbes de chargement force-déplacement en unités
protoffie et les capacités portantes observées sur tous
les modèles se sont trouvées très concordantes, confir-
mant la validité de la modélisation (Sieffert et Levacher,
1ees).

Les principales conclusions qui peuvent être tirées
de ces études sont les suivantes :

- il est possible de réaliser des essais de battage de
pieux en modèles centrifugés, représentatifs des situa-
tions réelles ;

(1) Les paramètres d'amortissement cr et B sont déduits de la relation ou/oo =
a exp(-Bk) où oo et oo sont les contraintes maximales mesurées en tête au
choc et au kième aller-retour de l'onde.

- les facteurs d'échelle théoriques pour le choc sont
vérifiés (force et contrainte , accélération, durée du
choc) même avec des modèles de très petite taille
(le mouton du pieu B = B mm ne pèse que
20,5 grammes);

- seuls les résultats relatifs à I'énergie transmise au pieu
posent encore problème. Nous avons tracé sur la figure
B l'évolution des énergies en fonction de l'accélération
centrifuge n (modèles aux échelles 1/n). Ces évolutions
sont très bien représentées par des fonctions puis-
sances mais les exposants ne sont pas exactement
égaux à la valeur théorique - 3 (car W* - 1/n3). L'éner-
gie transmise lors du choc (calculée en intégrant le pro-
duit F.v) varie en 1/n2,6e alors que celle transmise pour
passer de Ia fiche de 3,1 m à celle de 5,9 m (calculée à
partir du nombre de coups) varie en 1/n3,38.
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(a) Forces d'impact réduites
battage à 1 g, 20 g et 30 g
Impact forces reduced to 1 g (1

I t{ms}

à 1 g obtenue lors d'essais de

g, 20 g and 30 g tests)

({nj

8û

60

4û

70

0

S51ûl52aZSk
(b) Amortissement observé à trois échelles de réduction
(oo et ou sont les contraintes maximales mesurées en tête
du choc et au kième aller-retour de l'onde)
Damping (oo/oo ratio vs. time)

Étude expérimentale des conditions de similitude lors du battage de pieux.
Experimental study of scaling laws in pile-driving (Sieffert et Levacher, 1995).

Ces résultats un peu contradictoires concernant
l'exposant donnent toutefois des valeurs centrées sur
la valeur - 3. Les écarts par rapport à la valeur théo-
rique pourraient donc provenir d'incertitudes dans les
mesures (qui peuvent être amplifiées par le traitement
des données brutes) ou de phénomènes parasites sur-
venant lors des essais, en particulier pour les modèles
les plus petits. De nouvelles expériences sont néces-
saires pour conclure définitivement sur l'ensemble des
facteurs d'échelle.

On peut en outre signaler que le centre de
recherches d'Exxon a confié à nos collègues du CEA-
CESTA au début des années 90 un important pro-
gramme d'études sur Ie battage de pieux ouverts dans
des sables denses. Un batteur très performant a été

1.5

I.2

0.9

0.6

0.3

0

AæéléÉim€Irifi€en
(a) Énergie transmise lors du choc du mouton
Energy transmitted during impact

'fiitry*;'T.gÆ ffii,#{i,,!r Énergie de battage en fonction de l'accélération centrifuge.
Pile-driving energy E vs. centrifuge acceleration n.

conçu dans ce programme (Zelikson et al., 1994).
Comme le plus souvent, les résultats de ces travaux
n'ont pas, à notre connaissance, été diffusés par Exxon.

ffi
Écoul ements souterrains en sol saturé

Les conditions de similitude régissant les écoule-
ments souterrains ont fait l'objet de nombreuses études
tant expérimentales que théoriques car plusieurs ques-
tions se posent concernant :

. la valeur des facteurs d'échelle ;

o l'effet de l'accélération centrifuge sur la perméabilité ;

40 50 60 70

Accél6ation curtriftrge n

(b) Énergie transmise pour passer la fiche du pieu de 3,1 m
à5,9m
Energy transmified to penetrate the pile from 3.1 m to 5.9 m
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. les limites de validité de la loi de Darcv et la valeur de
l'accélération centrifuge critique.

L'analyse dimensionnelle récemment publiée par
Butterfield (2000) conduit comme on pouvait s'y
attendre à la nécessité de changer soit le fluide inter-
stitiel soit la taille des particules, pour obtenir une simi-
litude totale (mêmes nombres de Froude et de Rey-
nolds dans tous les régimes d'écoulement).

Cette contrainte incontournable dans certains cas
(étude de la liquéfaction sous séisme par exemple) ne
s'impose toutefois pas à tous les essais sur modèles.
Dans la plupart des ouvrages géotechniques proto-
types, du fait des relativement faibles gradients hydrau-
liques qui y règnent, les écoulements souterrains sont
en effet de type laminaire régi par Ia loi de Darcy (faible
nombre de Reynolds). Cette loi expérimentale appro-
chée traduit une relation linéaire entre la vitesse
d'écoulement v (m/s) et le gradient hydraulique i,
nombre sans dimension car rapport de la perte de
charge hydraulique Ah (exprimée en hauteur d'eau) à
la longueur de l'écoulement :

v-kioui=v/k

Le coefficient k (m/s) ou perméabilité de Darcy est
une fonction dépendant à la fois des propriétés du
fluide utilisé et de celles du sol :

K-Kpg/tt-Kg/tr

Dans cette dernière relation, K (m') est la perméabi-
lité géométrique ou intrinsèque liée aux propriétés du
sol, p est Ia masse volumique du fluide, n (kg/m/s) et p
(m2ls) sont les viscosités dynamique et cinématique
(rl : p.p) et g est l'ac céIération de la pesanteur.

'riillljiiiiiijiiiiij,i,tiltiiritiiiiiiiiiitiiiiiii.it:itii:::iiiiiiiti,,

Effet de l'ac c,ë\,ération centrifuge sur la perm,ë,abilité

Lorsque les expériences sont réalisées sur modèles
réduits en macrogravité avec le sol et le fluide du pro-
totype, la question des facteurs d'échelle des différentes
variables se pose. Si l'échelle des longueurs est notée
J* - l/n,l'échelle des temps est t* - 1/nz (phénomène de
diffusion) et celle des vitesses v* = l* /t* - n. La vitesse
apparente est, sans ambiguilé, multipliée par n sur le
modèle réduit testé sous n g. La valeur des facteurs
d'échelle i* et k* a par contre pendant quelque temps
divisé la communauté, sans raison fondée comme nous
l'avons récemment montré (Khalifa et aI., 2000). Les
deux propositions opposées étaient les suivantes :

. Formulation A. En suivant la formulation de Darcy, on
peut considérer que le gradient hydraulique est un
nombre sans dimension i : Âh/l et Ia perméabilité
s'exprime alors comme la vitesse en m/s. On a dans ces
conditions i'. - i^ d'où i* = 1 et donc k* - n (puisque
k = i/v) . La pËrméoabilité k dans le modèle réduit vaiie-
rait ainsi avec l'accélération centrifuge ;

. Formulation B. Si on exprime au contraire la charge
hydraulique en terme de gradients de pression
(Coussy, 1995), les gradients hydrauliques sont i^ = A^/l^
et i- - AP-/I^. Les pressions étant les même5 suËtë
modèle et le prototype, oo obtient alors i* = N.io soit
i* = n et donc k* = 1,. Le rapport k entre la vitesse
d'écoulement et le gradient hydraulique i serait alors
une caractéristique du milieu poreux indépendante de

l'accélération. Il est parfois appelé mobilité et s'exprime
en m2lkPa/s.

En réalité, les deux formulations sont équivalentes
rnais l'énergie potentielle est exprimée dans Ia pre-
mière comme une énergie par unité de poids et dans la
seconde comme une énergie par unité de volume
(Goforth et a1.,1991).

Pour étudier l'effet de l'accélération sur la perméabi-
lité, nous avons conçu un perméamètre embarquable et
effectué des essais d'écoulement sous différentes accélé-
rations. En admettant la formulation de Darcy, Ies résul-
tats reproduits sur Ia figure 9a montrent que la perméa-
bilité k mesurée est assez bien proportionnelle à
l'accélération centrifuge n, du moins dans la gamme des
accélérations pratiquées. II se peut que la légère diminu-
tion observée de Vn avec n résulte en réalité de l'appari-
tion de forces d'inertie non négligeables due à l'aug-
mentation de Ia vitesse d'écoulement. Les conditions des
essais en macrogravité (perméamètre à charge variable)
étaient en effet telles que la vitesse d'écoulement aug-
mentait aussi avec l'accélération centrifuge (Fig. 9b).

(1)

(2)
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0204060
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(a) Rapport k/n en fonction de n
k/n ratio vs. acceleration level n
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(b) Rapport k/n en fonction de la vitesse v
Vn ratio vs. flow rate v

fif,ri,iiii,ii,.ii,#;i:Tiffi1,,,r,!,Wffi Effet de l'accélération centrituge n sur la
perméabilité k.
Effect of centrifuge acceleration n on
permeability k.
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D'autres expériences similaires ont été récemment réa-
lisées par Singh et Gupta (2000) sur des sols dont la per-
méabilité varie entre 2 x 10-7 m/s et 10-5 m/s. Les auteurs
ont comparé les perméabilités k,.,o mesurées en centrifu-
geuse entre 50 g et 200 g avec cellês qu'il ont obtenues en
laboratoire (sous 1 g). Les rapports kno/kro = rtx ont permis
de calculer l'exposant x du facteur d'éc"helle représenté sur
la figure 10 en fonction de n.

ttttttintiiæltiltttttf iitir,*,tf ,!ffi11:u1,r,:gf1

Limite de validitë, de la loi de Darcy
et accél ération critiq ue

La question de la validité de la ]oi de Darcy peut par
contre être un autre problème pour les modèles centri-
fugés où les vitesses sont considérablement amplifiées
par rapport à celles des prototypes. Il convient de
s'assurer que cet accroissement des vitesses ne
s'accompagne pas d'un changement des caractéris-
tiques des écoulements et, en particulier, d'une sortie
du domaine de validité de la loi de Darcy par appari-
tion de forces d'inertie (Goodings, 1994).

Un programme de recherche a été entrepris sur ce
sujet en coopération avec le LGCNSN (Laboratoire de
génie civil de Nantes-Saint-Nazaire) où un dispositif
d'essais a été spécialement réalisé permettant de géné-
rer dans une colonne de sol des écoulements intenses
en conditions contrôlées de pression, de débit et de
température (Wahyudi, 1998).

Les résultats obtenus sur les cinq sables utilisés au
LCPC dans les modèles centrifugés sont reproduits sur
la figure 11, qui montre la relation entre t/v et v. La loi de
Darcy correspondrait à une valeur constante du rapport
i/v et son domaine de validité se trouve donc très limité.
Sur Ia gamme des vitesses d'écoulements testées, la loi
de Forcheimer (1901) rend par contre beaucoup mieux
compte des résultats expérimentaux obtenus. Elle se tra-
duit sur la figure 1l par des droites d'équation :

i/v - av + b

1.1
t-{

-tq)
*l()

F{+i a)Ft rr{€6
XË
Ë:oËË
v)
og
X

E]

1

0.9

0.8

0.7

50 100 150 200
Accébration centriftrge (g)

;tilriitiiuii,'iiiiii,:iiitiiilllllllifi#;tffi:ili Effet de l'accélération centrifuge sur le
facteur d'échelle de la perméabilité d'après
les données de Singh et Gupta (200).
Effect of centrifuge acceleration on permeability
scaling factor from Singh and Gupta (2000) data.

On retiendra de l'ensemble de ces essais que la per-
méabilité intrinsèque K - kp/g ne dépend pas de l'accé-
Iération, du moins dans la gamme des accéIérations
centrifuges étudiée, et garde bien la même valeur dans
le modèle et dans le prototype si les mêmes sols et les
mêmes fluides v sont utilisés.

250

(3)

E
è sooo

R

0.02 0.04 0.06 0.08

vitesse v (m/s)

0.12

Résultats des essais d'écoulement forcé dans cinq sables utilisés au LCPC dans les modèles réduits
centritugés (Khalifa et aI.,2OOO).
Results of high-velocity flow tests performed on five sands used in centrifuge models.
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Fontainebleau : i/v = 15425v + 4548

Labenn e : ilv = 14710v + 3369

Hostun : i/v = 15004v + 2331 Le Rheu : i/v =20174v + 1912

Loire : i/v = 9425v + 597
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Une autre présentation permet de mieux mettre
en évidence Ie domaine de validité de la loi de Darcy
(Goodings, 1994). Elle consiste à étudier la relation
entre le nombre de Reynolds Ro = pvd/p et le facteur
de frottemert Fo - rgd/vz (où d est une dimension
caractéristique de I'écoulement ou du milieu poreux).
La loi de Darcy correspond alors au domaine F, =
cxlR. (partie linéaire de la relation entre logR F, et
IogR")

I1 existe cependant plusieurs expressions diffé-
rentes des nombres sans dimensions R- et F, suivant
que l'on prend en compte la vitesse mâcroscopique
ou microscopique, la dimension des particules ou
celle des pores, le diamètre moyen dro ou un diamètre
équivalent d"o, Ia tortuosité t du milieu poreux ou
non.

Nous avons montré qu'en introduisant dans R^ et
F, les caractéristiques des pores au lieu de celles àes
particules, selon le modèle développé par Comiti et
Renaud (1989), les résultats de la figure 11 se rédui-
saient à une courbe unique pour les cinq sables tes-
tés (Fig . 12). Le nombre de Reynolds de pore Re^^-^
et le faéteur de frottement de pbre Ffoo." piennent%i
les valeurs suivantes :

Re - 
2 P*d'o

Pore 3p 1- n.)
et Ffoo.. = '?\i"1 , '

3fr3 (1 -t

où n, est la porosité du sol et d^^ le diamètre équivalent
des grains du sable.

0.1 1 10 100 1oo0

Nombre de Reynolds de pores Rn

rji,,niî1i,ffi{,;iii'fi.|Êfi'tffif.,{,f}iAit Résultats de la figure 77 traduits en une
relation entre le nombre de Reynolds de
pores et le facteur de frottement de pores
(Khalifa et a1.,2000).
Data from Figure 11 translated into a
relationship between the pore Reynolds
number Reoo." and the pore friction factor Ffoo.".

La figure 12 confirme que la sortie du domaine de
Darcy est très progressive. Il est donc nécessaire de
choisir un écart maximum admissible si l'on souhaite
définir une limite de validité à cette loi. En admettant
par exemple que le gradient hydraulique maximum
dans le prototype est io - 1,les accélérations centrifuges
maximales (et donc les échelles de réduction mini-
males) qu'il ne faut pas dépasser sont données dans le
tableau III pour deux valeurs d'écarts admissibles avec
la loi de Darcv.

ffil
Zone capill aire et sols non saturés

L'une des raisons pour lesquelles les sols non satu-
rés sont peu souvent mis en æuwe dans les essais sur
modèles centrifugés réside dans les incertitudes qui
règnent sur la distribution des teneurs en eau et des
succions dans les massifs soumis à macrogravité.

Nous avons engagé un important programme de
recherches sur cette question au sein du réseau euro-
péen NECER (Network of European Centrifuges for
Environmental Geotechnics Research) en associant des
approches théoriques et des essais en centrifugeuse.
Les principaux résultats obtenus ont été présentés dans
plusieurs articles publiés en 2000 (International Syrn-
posium on Physical Modelling and Testing in Environ-
mental Geotechnics, Garnier et aL.,2000) et nous en
résumons ci-après les données essentielles.

(4)

WAccélérationcentrifugemaximaleadmissiblepermettantdemodéliserunécoulementprototypede
gradient io < 1 en fonction de l'écart toléré par rapport à la loi de Darcy.
Maximum Ôentrifuge acceleration to be applied to the model for simulating a prototype flow with a hydraulic gradient
i" = 1 (for two accepted errors with respect to Darcy's law).

tt#Éî,i#tffi ,ffiIrariï*itï;lilia

Hauteu r etvitesse d'ascension capillaire

Le problème Ie plus simple est celui de Ia hauteur
d'ascension capillaire H.. La loi de Jurin donne pour
une colonne de liquide cylindrique verticale la valeur
suivante :

h=
C

2T cos6
pgr (5)

frr
cr)
(u

â10
q)

a)

0)

.E
o
'ot
()
(J
6

r1

où T est la tension superficielle (N/m), ô l'angle de
contact du ménisque avec la paroi du tube, p la
masse volumique du fluide et r le rayon du tube
capillaire.

D'après cette loi, le facteur d'échelle sur h^ serait
h.* = 1,/n si le même sol et le même fluide sont utitisés
dans le modèle à l'échelle \/n et dans le prototype (car
alors T* - ô* = p* = r* - 1).La similitude sur la hauteur
d'ascension capillaire serait donc respectée puisque
l'épaisseur de la frange capillaire serait réduite dans Ie
modèle d'un facteur n.
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En ce qui concerne la vitesse d'ascension capillaire,
les différentes formulations théoriques proposées ont
été analysées et conduisent toutes à un facteur
d'échelle théorique sur le temps de t* = 1./n2 et donc
v* = n sur la vitesse (Rezzoug et aI., 2000a). Indépen-
damment de ces travaux du réseau NECER, Lord (1999)

a montré analytiquement que ces résultats sont encore
valables pour des tubes capillaires inclinés ou horizon-
taux et pour des écoulements descendants.

Ces formulations théoriques supposent toutefois
que les pores sont assez fins pour que les ménisques
puissent être assimilés à des surfaces sphériques et on
pourrait craindre que la macrogravité n'ait des effets
(sur l'angle de contact ou la forme du ménisque, par
exemple) non pris en compte dans les lois précédentes.

Transparent
perspex

tube

h4ariofie
syshm

\ilater leuel

Yalve

liijffiiinl*iirlilitr##ffiiiii Dispositif type d'écoulement en colonne (Rezzoug er aI., 2oo0b).
Experimental column set-up for centrifuge tests on capillary rise.

Il est donc difficile de se passer de vérifications expé-
rimentales et des essais croisés ont été réalisés dans plu-
sieurs laboratoires européens du réseau NECER. Ces
expériences portent sur des colonnes de sol dans les-
quelles des écoulements verticaux sont provoqués par
saturation de sables secs ou par drainage de sables
saturés. Les dispositifs d'essai sont du type de celui de
l'université de Bochum présenté sur la figure 13.

Dans ces expériences, différents sables ont été testés
(sable de Congleton, sable de Fontainebleau), à plusieurs
densités et sous des accélérations allant de 1 g (essais en
laboratoire) à 40 g. Un exemple de résultats est montré
sur la figure 1,4 donnant I'épaisseur atteinte par la frange
capillaire en fonction du temps (sable de Congleton,
yo = 16,9 kN/m3) en unités modèle et protoffie.

\ Canpra 2
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+ hc (249)
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200000 400000 600000 800000 1000000 120000
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(b) Unités prototype avec les facteurs d'échelle h.* = n- 1 et
t* = n-2
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D'autres essais ont confirmé que les lois de simili-
tude déduites des études théoriques apparaissent ainsi
assez bien vérifiées expérimentalement (Crançon et al.,
2000 ; Thorel et aL.,2000). Lorsque les sols et les fluides
du prototype sont utilisés dans le modèle, les facteurs
d'échelle pour l'ascension capillaire sont donc bien :

Hauteur hc* - n -1 Vitesse v* - n Temps t* = n-2 (6)

lii'l,iiÆf ,.ffij,i,,Wffif,A'l:,i1io',I

Profils de teneurs en eau et de succion

L'étude de la frange capillaire a nécessité d'équiper
les colonnes d'essais de sondes TDR (Time Domain
Reflectometry) pour Ia mesure des teneurs en eau et de
tensiomètres pour celle des succions (Fig. 15). Un
exemple de résultats obtenus lors d'essais sur du sable
des Landes de Gascogne sous des accéIérations allant
de 1 g à 20 g est montré sur les courbes de la figure 16
(Crançon et a1.,2000). Les points repérés par les sym-
boles sur la figure 16 correspondent aux résultats des
mesures de teneur en eau volumique 0. Les courbes en
trait continu ont été calées sur les données expérimen-
tales à l'aide de fonctions de Van Genuchten (Leong et
Rahardjo, 1997).

Avec des moyens plus simples (mesure de la teneur
en eau par prélèvement d'échantillons dans la colonne),
Esposito (2000) obtenu les profils de Ia Figure 17a.

Des résultats expérimentaux obtenus récemment
par d'autres auteurs hors du réseau NECER (Fig. 17b)
semblent confirmer que les facteurs d'échelle sur pro-
fils de teneurs en eau dans un modèle centrifugés à ng
sont :

Profondeur z* - n- 1 Teneur en eau w* - 1

Les travaux se poursuivent mais d'après les don-
nées actuelles sur les hauteurs et les vitesses d'ascen-
sion capillaire et sur les distributions de teneur en eau
et de succion, il semble bien que la frange capillaire
dans le modèle centrifugé soit la réplique fidèle de celle
du prototype. Ces conclusions encore provisoires ne
sont évidemment valables que si les sols sont les
mêmes dans le modèle et le prototype.

TDR

DR pt'*bre
Cclunm chamber

o,2 0,4 0,6 0,9 1

Water saturation

Distributions de la teneur en eau
observées dans la frange capillaire.
Distribution of water content vs. depth
observed in the vadose zone (1 g to 20 g tests).
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Va I idations expéri menta I es
de la modélisation physique

Le respect des conditions de similitude théoriques
n'est pas toujours une condition suffisante pour garan-
tir la validité des essais sur modèles en macrogravité
car d'autres phénomènes peuvent introduire des biais
dans cette approche expérimentale (effet de la taille des
grains, caractéristiques des sols modèles, conditions
aux limites, conflit sur les échelles de temps). Des vali-
dations expérimentales restent très souvent indispen-
sables et deux méthodes sont employées (familles de
modèles et comparaison modèle-prototype).

ffi
Familles de modèles

Lorsque la réponse du prototype simulé n'est pas
connue, il faut recourir à Ia technique des familles de
modèles (mo delling of models).Cette méthode consiste à
réaliser une série d'essais sur des modèles à différentes
échelles de réduction et donc sous différentes accéIéra-
tions. Lorsque la modélisation ne présente pas de biais
tous ces modèles doivent donner les mêmes résultats en
valeurs prototypes. Dans différents programmes, sou-
vent conduits en coopération au niveau national ou euro-
péen, nous avons utilisé cette approche pour examiner la
pertinence des modèles dans les cas suivants :
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dans la frange capillaire sur des modèles à ditrérentes échelles de

the vadose zone observed on models at different scales (prototype units).
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- capacité portante des fondations superficielles
et al.,19BB ; Portugal, 1999) ;

- chargement axial de pieux mis en place à 1 g
cher et a1.,1992) ;

- chargement axial de pieux battus en cours de centri-
fugation (Sieffert et Levacher, 1.995) ;

- chargement horizontal de pieux (Remaud, 1999) ;

- battage de pieux (cf. S 1.2) ;

- traction sur des pieux ou des
(cf. S 1.1.2) ;

- stabilité du front de taille de
Kônig, 1998) ;

chargement de caissons

- essais au scissomètre dans les argiles (Corté et aI.,
1991) ;

- essais au pénétromètre statique dans les sables (Corté
et aL.,1991) ;

o pour les problèmes de capacité portante (fondation
superficielle, résistance de pointe des pieux, pénétro-
mètre statique), la règle d'Ovesen (Ovesen, 1979; Fugl-
sang et Ovesen, 19BB) se trouve confirmée par tous les
essais réalisés. Selon cette règle purement empirique,
les modèles ne sont pas I'objet d'effet d'échelle signifi-
catif si Ie rapport B*oocr"/dso reste supérieur à 30 (soit
une aire de contact sur environ 1 000 grains). Il semble-
rait même que l'on puisse descendre un peu en des-
sous de cette valeur limite avec des effets tolérables;
o pour la stabilité du front de taille d'un tunnel, les don-
nées actuellement disponibles situeraient plutôt Ia
limite Bmooère/duo à environ 60 ;
. le cas où les interactions sol-structure sont essentiel-
lement régies par des cisaillements d'interface semble
toutefois différent. Il a fait l'objet de nombreuses études
présentées au S 1.1 qui semblent montrer que le
cisaillement maximum mobilisable ne serait pas affecté
d'effet d'échelle significatif si Ie rapport B-ooer"/dso reste
supérieur à 75. Par contre, l'effet de ce rapport sur le
déplacement relatif reste encore assez md connu.

mffimmm-.-.'--"*

Com pa raisons modèle- prototype

Cette méthode de validation est plus délicate que la
précédente car elle nécessite d'une part de disposer
d'observations et de mesures fiables faites sur un
ouwage en waie grandeur et d'autre part de pouvoir
reconstituer les sols modèles avec les mêmes proprié-
tés que le massif réel simulé. Il est clair que de nom-
breux sites d'essais présentent des hétérogénéités spa-
tiales telles qu'il serait illusoire d'espérer les modéliser
correctement. Les biais observés entre modèle et pro-
totype peuvent donc souvent provenir de différences
entre les caractéristiques mécaniques du sol modèle et
celles du massif réel.

Des sites relativement complexes ont cependant été
simulés avec succès comme par exemple lors des

(Corté

(Leva-

inclusions verticales

tunnels (Chambon &

à effet de succion
(cf. S 3.3) ;

- écoulements souterrains en sol saturé (cf. S t 3) ;

hauteur et vitesse d'ascension capillaire
(cf. S 1.4.1);

- profils de teneur en eau et de succion en sol non
saturé (cf. S 1.4.2) ;

- migration de polluants non miscibles dans le sol (Gar-
nier, 2002) ;

- sédimentation de vases sous poids propre (Marot,
1ee7).

Il n'est pas possible de présenter ici l'ensemble de
ces études et quelques-unes ont été brièvement évo-
quées plus haut. Le lecteur pourra trouver des infor-
mations plus complètes sur ces travaux dans les publi-
cations citées en référence.

On retiendra de ces études expérimentales utilisant
la méthode des familles de modèles les principaux
enseignements suivants :
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études sur modèles centrifugés réalisées à I'ISMES
pour le choix du système de confortement de la Tour
de Pise (Pepe et Renzi, 1,994).

Au LCPC, nous avons pu simuler sur modèles
réduits centrifugés les ouwages réels suivants :

- la consolidation sous poids propre des vases de dra-
gages du site de La Rochelle (Balay et al. 19BB) ;

- le chargement de fondations superficielles circulaires
des sites de Châtenay-sur-Seine (Bagge et aI., 19Bg ;
Corté et Garnier, 1993) et de Labenne (Canépa et aI.,
19BB) ;

- le chargement latéral des deux pieux du site du Rheu
(Bouafi a, 1,990) ;

- Ies essais de mise en place et de chargement de cais-
sons à effet de succion du site de Lysaker (Morrison et
aI., 1994).

Le dernier cas a été traité à la demande du centre
de recherches d'Exxon. Dans le cadre d'un programme
sur I'ancrage de la plate-forme Snorre en mer du Nord,
Exxon et le NGI ont réalisé des essais sur Ie site de
Lysaker près d'Oslo. Les caissons prototypes sont
constitués de quatre cellules adjacentes de 914 mm de
diamètre et de 820 mm de hauteur.

Nous avons simulé les essais de chargement sta-
tique et cyclique sur modèles à l'échelle 1,/1,0 (Fig. 1B).
Deux types d'argile ont été utilisés : l'argile du site
(Lysaker), dont 2 tonnes ont été acheminées du site au
LCPC, et Ie kaolin (Speswhite). Le profil de cohésion
non drainée du site est reproduit sur la figure 19 où il
est comparé à ceux des massifs reconstitués.

lffiÂ{ifÆ Vï" d'un modèle au 7/7O simulant le
caisson utilisé par le NGI sur le site de
Lysaker.
View before placement of a 4-cells model
caisson at a 1/10 scale.

On note que les caractéristiques du premier massif
reconstitué avec l'argile de Lysaker (modèle Lysaker 1)
s'écartent très sensiblement du profil souhaité, malgré
une étude préalable effectuée sur la consolidation de
cette nouvelle argile.

Un dispositif spécial a été conçu pour permettre le
fonçage des caissons puis leur chargement, sans arrêt
de la centrifugeuse (Fig. 20). La prévision du comporte-
ment des caissons est de classe A puisque nous ne dis-
posions d'aucun résultat du site lorsque les essais sur

\ûû

16fr

300

''W Profil de cohésion non drainée du site de
Lysaker (fuseau grisé) et des différents
modèles.
Undrained shear strength profiles of the
Lysaker site and of the centrifuge models
(Morrison ef al., 1,994).
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modèles ont été réalisés . La comparaison des résultats
du site et des modèles a été effectuée et publiée par le
centre de recherches d'Exxon (Morrison et a1.,1994).La
figure 21 montre l'excellent accord entre les résultats
du site et ceux des trois modèles dont les massifs
d'argile avaient des caractéristiques mécaniques cor-
rectes.

La comparaison entre essais sur site et sur modèles
reste un exercice dé1icat. Dans 1e cas des massifs
sableux, l'absence de cohésion des sols actuellement
reconstitués (sables secs ou saturés) peut conduire à
des écarts significatifs entre modèles et prototypes, en
particulier en début de chargement. Pour les argiles,
si les techniques de reconstitution des massifs existent
et sont bien maîtrisées (Garnier, 2002), une certaine
expérience de l'argile utilisée est néanmoins néces-
saire.

Le problème de la représentativité des modèles ne
sera jamais définitivement ré91é puisque des simula-
tions de nouveaux ouwages sont sans cesse tentées. I1

serait d'ailleurs très utile de regrouper dans une même
base toutes les données relatives à la validation de la
modélisation par centrifugation.

2.ç
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Comparaison des courbes de chargement
obtenues par le NGI sur le site de Lysaker
et celles des modèles centrifugés
(Morrison et aI., 7994).
Comparison between the site and centrifuge
model caisson loading tests.

E
Exemples d'appl ication
de la modélisation aux fondations

Dans les années 80, les expériences sur modèles
réduits centrifugés étaient encore considérées par la
communauté scientifique nationale comme une curio-
sité. Une bonne dizaine d'années d'efforts aura été
nécessaire pour démontrer et faire admettre leur inté-
rêt qui devient pourtant évident lorsque les autres
approches ont atteint leurs limites.

Les études paramétriques requièrent en effet un
grand nombre d'essais et sont donc à peu près impos-
sibles à réaliser sur des ouvrages en grandeur réelle.
Les modèles numériques présentent parfois les mêmes
limites liées à la durée et au coût d'étude lorsque le
problème est tridimensionnel ou lorsque les lois de
chargement sont complexes (chargement cyclique, par
exemple). En outre, la question du choix des modèles
rhéologiques et de la détermination des valeurs des
paramètres qui interviennent constitue une difficulté
supplémentaire. La solution optimale réside en fait
dans le couplage des différentes approches qui a par-
fois pu être opéré dans les études présentées ci-après et
dewait être systématiquement recherché.

La figure 22 donne la répartition par type d'ouwage
des études effectuées sur la centrifugeuse du LCPC
depuis 1986.

lJn panorama des principaux thèmes traités est pré-
senté par ailleurs (Garnier et aI., 2001) et nous avons
choisi, pour illustrer les potentialités de Ia méthode, de
décrire succinctement quelques études représentatives
portant sur le comportement de fondations d'ouwages
en site terrestre, maritime ou offshore.

ffi
Fondations profondes sous charges latérales

Les méthodes actuellement les plus utilisées pour
prévoir la réponse de pieux sous charges latérales sont
fondées sur les courbes de réaction p-y reliant, à une
profondeur donnée, le déplacement horizontal relatif
sol-pieu y à la réaction horizontale du sol p. Dans la
pratique, les courbes de réaction p-y sont déduites des
caractéristiques physiques ou mécaniques du terrain
obtenues soit par des essais de laboratoire soit par des
essais en place.
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D'importantes lacunes subsistent dans les méthodes
de dimensionnement et plusieurs programmes succes-
sifs ont été consacrés à l'étude des charges limites
(thèse Bouafia, 1990), des effets de la proximité d'un
talus (tfrese Mezaztgh, 1995) et des effets de groupe
(thèse Remaud, 1999).

La figure 23 montre l'un des dispositifs d'essai uti-
lisé dans ces études. Une méthode a d'abord été déve-
loppée au LCPC pour la détermination expérimentale
des courbes p-y. Les moments de flexion dans les
modèles se mesurent assez facilement à l'aide de jauges
collées à f intérieur ou à l'extérieur des pieux et des
fonctions splines quintiques sont ajustées sur ces don-
nées (logiciel SLIVALICS-LCPC).

n "7çW

^ 1*4$
":':8

Exemple de courbes p-y déterminées
expérimentalement (Bouafia et Garnier,
1 ee 1).
Example of p-y curves determined from
centrifuge test data.

et en calculant la réponse du pieu. Les moments et les
déplacements ainsi calculés sont ensuite comparés aux
valeurs directement mesurées lors de l'essai (Fig. 25)

Avec cette méthode, il est ainsi possible d'obtenir et
de valider des courbes p-y expérimentales puis d'étu-
dier l'effet de différents paramètres sur ces courbes p-y
(caractéristiques du sol, présence d'un talus, effet de
groupe, chargement cyclique...).

Dans les sols frottants utilisés, les courbes p-y évo-
luent rapidement avec la profondeur et on observe une
augmentation de la résistance du sol jusqu'à une pro-
fondeur d'environ 4B qui pourrait correspondre à la
profondeur critique. On note aussi que le déplacement
y et la réaction p changent en même temps de signe
indiquant que le point de rotation du pieu est atteint (à
la profonde\)r z:78 sur l'exemple de la figure 24).

Dans ces sols sableux, les courbes p-y expérimen-
tales sont fortement non linéaires (Flg . 25) et nous
avons montré que le meilleur lissage est obtenu avec
des fonctions puiSSârce :
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Dispositif de chargement latéral
Model piles and device used in
loading tests.

de pieux.
horizontal

Les profils de déplacements y(z) sont ensuite obte-
nus par double intégration de la fonction M(z) et les
réactions du sol p(z) par double dérivation. Cette opé-
ration est délicate puisque les données à extraire des
mesures sont les courbures de M(z).

Les courbes p-y expérimentales dont un exemple est
donné sur la figure 24 doivent donc être d'abord vali-
dées en les réintroduisant dans le logiciel PILATE-LCPC

p B -- a(I) ; (#) ' (B)
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Effect of the relative distance yB to the slope on laterally loaded piles (Garnier et a,1., 2000).

lJne première application de la méthode exposée ci-
dessus concerne le cas d'un pieu voisin d'un talus. Près
de 60 essais ont été effectués sur des pieux correspon-
dant à un prototype flexible (module de rigidité
EI = 514 MN.mz et D/lo > 4,3), de 12 m de fiche et 0,72 m
de diamètre mis en place dans des massifs de sable de
Fontainebleau (Mez azigh, 1995). Les paramètres étudiés
sont la distance t entre le pieu et la crête du talus (tÆ de
0 à 12),Ia pente du talus (tanB = 1,/2 et3/2) et la compa-
cité du sol (Io = 58 % et 81 %).

L'effet de la proximité du talus se traduit par un
accroissement des déplacements de la tête du pieu
(Fig. 26a) et du moment de flexion maximum (Fig. 26b).

Les courbes p-y sont elles aussi largement affectées
par la proximité d'un talus si la distance est inférieure à
environ 6B (figure 27 présentant des courbes p-y rela-
tives à la même profondeur z : 1,78). Sur cette figure,,
les courbes p-y de pieux situés à des distances au talus
t/B : 6, B, 10 et 12 sont très proches de celle du pieu de
référence (notée Pieu Refl) signifiant qu'à ces dis-
tances, le talus n'a plus d'influence.

Dans la pratique, les règles de dimensionnement
des fondations proposent des méthodes pour la déter-
mination des courbes p-y du pieu de référence en sol
horizontal. Le programme d'essais sur modèles a per-
mis d'obtenir un coefficient de réduction I^ à appliquer
aux pressions des courbes p-y de réfdrence pour
prendre en compte Ia présence d'un talus. Ce coeffi-
cient Io peut être calculé par (Garnier et aL.,2000c) :

Dans ces formules, t est la distance entre le pieux et
la crête de talus, B est l'angle du talus, B le diamètre du
pieu et qim la distance au-delà de laquelle le talus n'a
plus d'effet sur la réponse du pieu.

Des travaux de même nature se poursuivent sur
l'effet de groupe (Remaud, 1999) et plus d'une centaine
d'essais de chargement latéral a été effectuée sur des
pieux isolés servant de référence, sur des groupes de 2
ou 3 pieux disposés en rangées ou en lignes et sur un
groupe de 9 pieux (Fig. 2B).

0 20 û 60 80 100 t20
Y(mm)

liffirtiiiiiiiiiïirf!Êr îifr Courbes p-y à la profondeur zlB = 1,7 pour
des pieux à différentes distances t/B du
talus (Mezazigh, 1995).
p-y reaction curves at depth z/B = 1..7 for piles
placed at different distances tÆ from the slope.
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(a) Couple de pieux en ligne et instrumentation
Couples of piles and instrumentation

Iitffi,gi,ii,ilrtlii*,iij,fri#iW*ljilit Modèles de groupes de pieux sous charge latérale.
Lateral loading of pile groups.

(b) Groupe de 9 pieux espacés de 3 diamètres
Group of 9 piles at a spacing of 3 diameters

L'étude a permis de quantifier I'effet de groupe sur
le déplacement en tête, sur les moments, sur l'efficacité
du groupe et, bien entendu, sur les courbes p-y. La
figure 29 montre les courbes de réactions à la profon-
deur z = 1,BB pour des couples à différents entre-axes
s/B. Les pieux situés à l'arrière sont nettement plus
affectés et l'effet est évidemment d'autant plus fort que
la distance entre pieux diminue.

Le problème est toutefois complexe puisque,
comme on pouvait s'y attendre, les essais ont montré
que l'effet de groupe est en réalité Ia superposition de
deux phénomènes :

- un effet géométrique ou mécanique résultant des
interactions pieu-sol-pieu, d'autant plus prononcé que
les pieux sont rapprochés. Il réduit toujours la résis-
tance du groupe et est présent quelque soit le mode de
mise en place des pieux (avec ou sans refoulement) ;

- un effet lié à l'évolution de l'état et des caractéris-
tiques mécaniques du massif pouvant être généré par
la mise en place des pieux dans Ie sol. Cet effet n'existe
que pour les pieux refoulant le sol mais il peut parfois
être positif et améliorer le comportement du groupe
(par densification du sol etlou accroissement des
contraintes horizontales, par exemple).

Au stade actuel, les données disponibles pour les
groupes de 3 pieux en ligne sont reproduites sur la
figure 30. Les coefficients P- à appliquer aux réactions
p du pieu isolé diffèrent selon que les pieux sont mis
en place sans refoulement ou avec refoulement. Dans le
premier cas, seul l'effet de groupe négatif se manifeste
conduisant aux valeurs de P* les plus faibles. Lorsque
les pieux sont mis en place avec refoulement, la
seconde composante de l'effet de groupe apparaît
conduisant à des valeurs des coefficients P_ supé-
rieures.

Il est très probable que l'intensité de cet effet
positif dépende des caractéristiques initiales du
massif et en particulier de sa densité relative. On
peut même imaginer que cette seconde composante
puisse dans certains cas extrêmes se révéler néga-
tive (sols sensibles ou au contraire sols très denses).
De nouvelles recherches sont programmées pour
préciser ces questions lors desquelles le robot sera
utilisé pour mettre en place les pieux sous accéléra-
tion.

Déplacement latéral y [m]

Déplacement latéral y [m]

[b) Pieux arrière
Rear pile

Courbes de réaction à z = 1,8 B pour des
couples de pieux à différents entre-axes
s/B (Remaud, 1999).
Experimental p-y curves at depth z = L8B for
couples of piles at different centre-to-centre
spacings s/8.
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Représentation des deux composantes de
l'effet de groupe dans le cas de groupes de
3 pieux mis en place avec et sans
refoulement du sol (Remaud, 1999).
P_ coefficients to be applied to single-pile p-y
curves to account for the two components of
group effects.

ffi
Fondations du pont de Rion-Antirion

Cet ouwage exceptionnel sur bien des plans est en
cours de construction dans le golfe de Corinthe à proxi-
mité de la ville de Patras. I1 fait appel à des solutions
très innovantes tant pour les superstructures que pour
les fondations (Teyssandier et a1.,2000 ; Combault,
2000; Pecker, 2000). Le site est exceptionnel du point de
vue des fon,Cations pour les raisons suivantes :

- profondeur de mer de 60 à 65 m ;

- très grande épaisseur de sols médiocres (plus de
500 m) ;

(a) Principe de fondation des piles
Principle of the pier foundation

t:iliirii'itiiiittliitiiiii'iililTiiiHffiïdiiii:liiii Fondations du pont de Rion-Antirion.
Rion-Antirion Bridge foundations.

- très forte séismicité (intensité 6,5 sur l'échelle de Rich-
ter,, accélération de 0,48 g au niveau du sol, existence
d'une faille avec des déplacements possibles des appuis
de 2 m, tant horizontalement que verticalement).

Les fondations des quatre appuis conçues par Géo-
d5rnamique et Structure (GDS) et Dumez-GTM sont des
massifs circulaires de 90 m de diamètre qui supportent
Ies pylônes de forme tronconique (Fig. 31). La hauteur
totale des pylônes atteinT 220 m et le poids d'une pile
800 MN. Durant le séisme, la fondation doit supporter
une force horizontale de 600 MN et un moment de ren-
versement de 20 000 MN.m. Le sol est d'abord renforcé
sous chaque appui par environ 250 tubes métalliques
de 2 m de diamètre et 20 à 30 m de fiche. Une couche
de matériau de ballast de plusieurs mètres d'épaisseur
est ensuite interposée entre la tête des inclusions et la
sous-face du radier en béton (Fig. 31a). Cette couche
répartira les charges sur le sol renforcé, préviendra les
phénomènes de succion survenant sous l'effet des
moments de renversement et servira de fusible en cas
de très fortes sollicitations sismiques.

Des essais sur modèles centrifugés ont été réalisés
pour aider à la conception et à la justification de ce sys-
tème de fondations (Garnier et Pecker, 1999). Ces
modèles testés sous 100 g sont à l'échelle 1/100 et simu-
lent un prototype de 30 m de diamètre. L'argile utilisée
est celle du site (4 tonnes prélevées sur place et ache-
minées à Nantes) et les massifs sont reconstitués avec
un profil de cohésion non drainé croissant d'environ
4kPa/m avec la profondeur. Le sol de fondation est
ensuite renforcé par les inclusions verticales dont cer-
taines sont instrumentées de jauges pour le suivi des
efforts qui s'y développent (Fig.32a).

Lors des essais de chargement, l'effort vertical est
maintenu constant simulant le poids propre de la pile et
des cycles sont exercés selon la figure 33 couplant un
effort horizontal T et un moment de renversement M
d'amplitudes croissantes. Tous les essais se terminent par
un chargement monotone hori zontal jusqu'à rupture.

La figure 34a montre à titre d'exemple le déplace-
ment horizontal de Ia fondation en fonction de l'effort T
Iors des cycles de séquence 2 et la figure 34b les sur-
pressions interstitielles générées dans le sol lors des
cycles de séquence 4. Les boucles d'hystérésis se sta-
bilisent en quelques cycles, même sous des charges
atteignant 75 % de la résistance limite.

(b) Construction des piles en cale sèche
Construction of the concrete footing in the wet dock

o
o

Effet positif

Effet négatif
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(a) Renforcement du massif argileux par inclusions
Reinforcement of the clay bed with stiff vertical pipes

iiiiii,illffiTtitT*itifîfrIiWliffijiiii,i Vues du modèle réduit de fondation du pont de Rion.
Views of the centrifuge model of the Rion bridge foundation.

(b) Fondation et dispositif de chargement après essai
Model foundation and loading device after a centrifuge test

Test
Sequence

Test I Test 2 Test 3

10 cycles 10 cycles
T=+l-6.5 MN T=*/-5 MN

l0 cycles
T=+.l-15 MN

10 cycles
T=+l- 14 MN

l0 cycles l0 cycles
T=+/-15 MN T=+l-15 MN et

M-+l-70 MN.m
10 cycles l0 cycles l0 cycles
T=*l- 35 MN T=+/-15 MN et T=+/-35 MN

M=+l-70 MN.m
Chargement l0 cycles 5 cycles
monotone T T=+/-35 MN et T=+/-35 MN et
à rupture M=*/-170 MN.m M=+/-170 MN.rn

Chargement 5 cycles
monotoneTà T=+/-35MN
rupture

(a) Cycles couplant effort horizontal T et moment de
renversement M
Loading cycles coupling the horizontal shear force T and the
overturning moment M

(b) Contenu des séquences de chargement
Loading sequences in Tests 1 to 3

ffiProgrammesdechargementappliquésauxtroispremiersmodèles(unitésprototype).
Cyclic loading applied to the centrifuge models in the first 3 tests (protot5,pe units).

Chargement
monotone T à
rupture

Overturning moment M

Les inclusions participent de façon significative à la
réponse du système de fondation, même sous les
faibles charges. L'évolution des profils du moment de
flexion dans une inclusion située à 13,8 m de l'axe dans
la direction de I'effort horizonTal est reproduite sur la
figure 35a. Le moment maximum est situé à mi-profon-
deur et l'inclusion commence à plastifier sous des
charges T d'environ 45 MN. Cette valeur correspond
d'ailleurs à peu près à la résistance ultime de la fonda-
tion sous charge horizontale (Fig. 35b).

Les essais ont ainsi permis de déterminer les
chrarges limites, d'étudier le comportement de la fon-
dation sous différentes séquences de charges cycliques,
de valider les modèles de dimensionnement par ana-
Iyse limite et éléments finis et d'optimiser le renforce-
ment par inclusions.

ffi
Caissons à effet de succion pour I'ancrage
de plates-formes en mers profondes

Pour les raisons exposées en 1996 par Murff (centre
de recherches d'Exxon) lors de la conférence OTC (Off-
shore Technology Conference), les modèles centrifugés
sont largement utilisés dans Ie domaine offshore.

Le déplacement vers les mers profondes (plus de
2 000 m d'eau) des sites pétroliers impose de trouver de
nouvelles solutions pour l'ancrage des ouvrages off-
shore. Les caissons à effet de succion font l'objet de
recherches incessantes du fait de leur coût d'installa-
tion réduit par rapport aux pieux battus sous de telles
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(a) Déplacement horizontal en fonction de l'effort
(séguence 2)
Horizontal displacement vs. shear force (load sequence 2)
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(b) Surpressions interstitielles à 72,8 m de profondeur et à
10 m de l'axe de la fondation (séquence 4)
Pore pressures at a depth of 12.8 m and a distance of 10 m from
the foundation axis (load sequence 4)
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Réponse de la fondation aux chargements cycliques lors du Test 2.
Response of the foundation during cyclic loading in Test 2.
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(a) Évolution des profils de moment dans une inclusion
Bending moment distribution in an inclusion

Chargement monotone jusqu'à la rupture (séquence 5 du Test 2).
Monotonic loading to failure (loading sequence 5 in Test 2).
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(b) Déplacement horizontal en fonction de l'effort
Horizontal footing displacement vs. shear force T
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hauteurs d'eau, de leur capacité à reprendre des efÏorts
inclinés et de Ia possibilité d'y placer un ballast addi-
tionnel augmentant leur fiabilité. Ces caissons ont été
utilisés sur une vingtaine de sites depuis ces trois der-
nières années (Colliat, 1999).

Nous avons conduit depuis une douzaine d'années
différents programmes d'études expérimentales pour
Exxon, ExxonMobil, Bouygues Offshore, Géodia, Sage
et Ifremer dont le dernier a débuté mt-2000 et se termi-
nera fin 2002. Ces études comprennent parfois des
clauses de confidentialité et nous ne présenterons
qu'un exemple dont les résultats ont été déjà publiés en
partie par Exxon (Clukey et aI., 1995 ; Murff, 1996). Il
s'agit d'un important programme d'essais sur modèles
au 1,/100 de caissons prototypes mono et multicellu-

laires, de 30 m de hauteur et L5 m de diamètre (figures
36a et 36b). Les dispositifs d'essai développés permet-
tent d'étudier à Ia fois la phase de mise en place du
caisson dans le sol, avec génération d'une succion
active et la phase de chargement, avec apparition d'une
succion passive. Dans cette seconde phase d'essais, dif-
férents chargements en traction peuvent être appliqués
au caisson (Fig. 37) :

- vertical statique et cyclique ;

- horizontal statique ;

- incliné statique et cyclique ;

- incliné statique et cyclique, avec variation cyclique de
l'inclinaison de l'effort.
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(a) Ditrérents modèles testés
Different suction caissons tested

(b) Caisson multi- (c) Vue générale d'un modèle lors d'un essai sur
cellulaire caisson à succion (100 g)
Muticell caisson overview of test set-up (100 g test)

Modèles de caisson à effet de succion et dispositifs d'essai.
Centrifuge models and devices for suction caisson placement and loading.

Fs *Fsyç Fg, kFçyç fg * Fçyg

Ëombined Cornblned"Sesrsnllal

t*l {d}

Environ quarante essais ont été réalisés se termi-
nant toujours par un chargement du caisson jusqu'à la
rupture. Du fait des fortes succions qui se mobilisent
alors sous la tête du caisson et dans le sol au voisinage
de sa base, les modes de rupture sont de type capacité
portante inverse (reverse bearing capacity) comme
l'illustre Ia figure 38. Ils conduisent à des résistances
exceptionnelles (plus de 100 MN dans le cas présent)
pour des déplacements relativement réduits.

Les résultats ont été utilisés pour mettre au point
une méthode de dimensionnement de ces ouvrages
dont l'une des difficultés réside dans le caractère
cyclique des charges auxquelles ils sont exposés. Le
nombre et les caractéristiques des cycles (valeur
moyenne O et amplitude + Q.u.) varient . La valeur
moyenne et l'amplitude sont noimalisées par la résis-
tance statique ultime Qu, respectivement en Q/Q,, et
Q.u./Qur'

Pour estimer le nombre de cycle conduisant à la
rupture, un nombre de cycles équivalent aux cycles
d'amplitudes différentes doit être déterminé. Il faut
pour cela établir, d'après les données expérimentales,
la relation entre le nombre de cycles conduisant à la
rupture et Q.u./Q,, (Fig. 39).

Lorsque le nombre de cycles équivalent a été éva-
Iué pour tous les essais réalisés, il est possible de
regrouper l'ensemble des données sur la figure 40 pré-
sentant le nombre de cycles aboutissant à la rupture en
fonction des caractéristiques des cycles (amplitude
relativ. Q.u./Qu, et valeur moyenne relative Q/Q,r). Les
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iti:,tËiiÉfiiiift#,f,ini{iffiffiiiiii, D iffé rent s p ro sr amme s d e ch ar g em ent
appliqués aux caissons.
Different loading sequences applied to the
succion caissons.

Le sol est reconstitué pour présenter une cohésion
non drainée croissante avec la profondeur de quelques
kPa en surface à 60 kPa à 40 m de profondeur et ses
caractéristiques sont déterminées en cours de centrifu-
gation à l'aide du pénétromètre et du scissomètre
mobiles (Garnier, 2002). L'instrumentation du modèle
permet de suiwe les déplacements et rotation du cais-
son, le déplacement relatif du caisson et du sol inté-
rieur, Ies efforts appliqués, les pressions interstitielles
générées sous la tête et en différents points du sol
autour et à I'intérieur du caisson.

Vues de modèles de caisson en fin d'essai de traction inclinée.
Suction caissons after centrifuge inclined pull-out loading tests to failure.
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Syclic Load Ratio, * Q*yrlQu*
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Nurnber of Cycles
Relation entre l'amplitude des cycles et le nombre de cycle à la rupture (Clukey et aI., 1995).
Relationship between cyclic load ratio Q*./Qu. and the number of cycles leading to failure.
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figures 39 et 40 permettent d'effectuer une analyse
complète du comportement du caisson sous une suc-
cession de différentes séquences de cycles et de véri-
fier le dimensionnement pour tout spectre de tempête
(Clukey et al., 1,995).

E
Conclusion

La pertinence des modèles centrifugés avait déjà été
montrée pour les interactions sol-structure classiques
(fondations superficielles et profondes, cavités souter-
raines et tunnels, renforcements de sol, ancrages). Des

données nouvelles ont été obtenues sur d'autres pro-
blèmes de similitude permettent de mieux évaluer les
conditions et les limites d'utilisation des modèles
réduits. L'effet de la taille des particules dans les
cisaillements d'interfaces, les écoulements en sols satu-
rés, l'état de la frange capillaire, le transport de pol-
luants ont ainsi été récemment étudiés. Certains
aspects nécessitent des investigations complémentaires
mais les travaux de validation ont montré qu'en res-
pectant les règles proposées, le modèle réduit pouvait
reproduire de façon satisfaisante les situations réelles
dans ce type de problèmes.

Comme le montrent les quelques exemples d'appli-
cation présentés, les modèles réduits sont aujourd'hui
régulièrement utilisés pour aider à la conception et au
dimensionnement d'ouvrages géotechniques. Ils sont
souvent associés à d'autres méthodes et en particulier
aux modèles numériques. Ce couplage se révèle tou-
jours efficace mais sa mise en æuwe nécessite de lever
certains obstacles liés au cloisonnement des disciplines
et des équipes et au problème de Ia détermination des
paramètres rhéologiques des sols dans les modèles
réduits. Il serait souhaitable de constituer au niveau
national ou européen un réseau permettant aux diffé-
rents partenaires de coopérer au sein des mêmes pro-
grammes comme vient de le faire la communauté
scientifique nord-américaine pour le génie parasis-
mique avec Ie programme NEES (Network for Earth-
quake Engineering Simulation).

Des ouvrages géotechniques très divers peuvent
ainsi être étudiés sur modèles réduits sous réserve que
les conditions de similitude soient soigneusement exa-
minées. Toutefois, les modèles, qu'ils soient numé-
riques ou physiques, ne représenteront jamais un
ouwage complet sous tous les aspects de son compor-
tement. Ils doivent être conçus pour répondre à des
objectifs précis et limités et leur représentativité doit
toujours avoir été démontrée.
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Instabilité s de liqu éfaction
et phénomène de mobilité
cyclique dans les sablesl

On présente dans cet article les comportements
mécaniques élémentaires qui sont à l'origine des ruptures
par écoulement de massifs de sol sableux, souvent
spectaculaires et de grande amplitude, connues sous le
nom générique de liquéfaction. Après un bref rappel sur le
comportement mécanique des sols sous chargement
monotone, on décrit le phénomène dit de liquéfaction
<< statique )), instabilité particulière caractéristique des
sables lâches (contractants) sous sollicitation monotone
non drainée (ou à volume constant). On passe ensuite au
cas des sollicitations cycliques en mettant l'accent sur les
analogies existant entre comportement monotone et
cyclique et en distinguant deux phénomènes distincts, à
savoir la liquéfaction << vraie >r, très similaire à la
liquéfaction statique, caractéristique des sables
uniquement contractants et la mobilité cyclique, qui se
manifeste dans les sables dilatants. Ces deux phénomènes
sont contrôlés par des mécanismes différents, et, pour un
même sable, l'un ou l'autre des phénomènes peut être
initié et se développer sous sollicitation cyclique, en
fonction des conditions initiales caractérisant le matériau.
on donne finalement quelques éléments relatifs à la
recherche d'un cadre conceptuel global qui permettrait de
rendre compte des différents comportements non drainés
observables sous chargement monotone et cyclique.

Mots-clés : sable, cisaillement, triaxial, liquéfaction,
mobilité cyclique, instabilité, ruptur e, état critiqu e, état
stable, écoulement, contractance, dilatance, pression
interstitielle.

and cyclic mobility phenomena
n

We present in this paper the elementary mechanical behaviours
which are responsible for sometimes very spectacular flow
failures of saturated sand masses, known under the generic term
of liquefaction. After a brief description of the mechanical
behaviour of soils under monotonic loading, we describe the
phenomenon known as ( static > liquefaction, which is a specific
instability characteristic of loose (contractant) sands submitted to
monotonic undrained for constant volume) loading. Then, the
behaviour of sand under cyclic loading is examlned, showing
strong analogies with the monotonic case. Two distinct
phenomena, which may be initiated under cyclic loading, are
described, called cyclic mobility, characteristic of dilatant states
and true liquefaction, characteristic of essentially contracting
states. These phenomena are controlled by different mechanisms
and, for a given sand, either one may be triggered and develop, in
function of the initial conditions of the sand. Finally, elements are
given on a possible general framework, which could allow to
account, in the same state diagram, for the different undrained
behaviours which may be observed under monotonic and cyclic
loadings.

Key words; Sâhd, shear, triaxial, liquefaction, cyclic mobility,
instability, failure, critical state, steady state, flow, contractancy,
dilatancy, pore water pressure.
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Introduction

La littérature géotechnique décrit de très nombreux
exemples de sinistres associés à des ruptures de sol parfi-
culières et souvent spectaculaires, dans lesquelles celui-ci
semble perdre soudainement une grande partie de sa
résistance au cisaillement et s'écoule de manière sem-
blable à un fluide épais, d'où le terme de liquéfaction,
apparu très tôt dans la littérature (Hazen , 1920 ; Terzaghi,
1925 ;Terzaghi, 1956). Ce type de comportement est géné-
ralement observé dans Ie cas de matériaux sableux satu-
rés (mais aussi dans certains types d'argiles), soumis à des
sollicitations rapides en regard de la perméabilité du sol,
monotones ou cycliques, telles que séismes, raz de marée,
vidanges rapides, chocs, explosions, etc., et pour des
configurations de sol propices à l'écoulement (déclMtés).
Dans certains cas, des écoulements quasi spontanés, par-
fois de très grande envergure, peuvent être initiés sans
cause extérieure apparente et se développer selon un
mécanisme régressif, alors que la configuration est telle
(par exemple faible déclivité) que la stabilité a classique l
du massif sableux (au sens de Mohr-Coulomb) est large-
ment assurée. Lorsque de telles ruptures se produisent,
Ies bâtiments ou les structures de génie cMl fondées sur le
sol en écoulement vont être entrairés avec celui-ci (enfon-
cement et basculement de bâtiments, déplacements laté-
raux d'ouwages, rupture de barrages, etc.).

Pour ce qui est des ruptures ( quasi spontanées ll
dans des massifs naturels, n'ayant pas d'origine sis-
mique claire, on peut citer de nombreux glissements
s'étant produits dans la province de Zeeland, aux Pays-
Bas (Koppejan et aI., 1948) de même que le long des
berges du Mississipi aux Etats-Unis ou dans de nom-
breux fjords norvégiens (Bjerrum et al., 1961). En
France, oh peut citer le cas de la rupture du nouveau
port de Nice en 1979 (Schlosser, 1985) et du port de
Dunkerque (Blondeau, 1986). Pour ce qui est des mas-
sifs de sol artificiels, on peut mentionner des problèmes
fréquents de stabilité liés à la mise en place de maté-
riaux sableux par remblaiement hydraulique dans le
cadre, par exemple du stockage de résidus miniers
(Highter et Tobin, 1980) ou de la création d'îles artifi-
cielles ou de massifs sous-marins destinés à recevoir
des infrastructures pétrolières (Sladen et al.. 1985).

En ce qui concerne les ruptures ayant une origine
sismique claire, de très nombreux cas ont été rapportés
dans la littérature avec, en particulier, en 1,964, le
séisme de Niigata au Japon (Seed et Idriss, 1967) et
celui d'Alaska (Seed, 1968). Ces deux séismes ont été à
l'origine du développgment de recherches importantes,
en particulier aux Etats-Unis et au Japon, dans le
domaine de la liquéfaction des sables. On peut aussi
citer le séisme de San Fernando (Californie), en 1971,
au cours duquel le barrage en terre Lower San Fer-
nando s'est rompu par liquéfaction d'une partie même
du corps de barrage formée de matériau sableux mis
en place par remblaiement hydraulique. Plus récem-
ment, les séismes de Loma Prieta (San Francisco, tg8g),
de Kobe (Japon,1,995) et d'Izmit (Turquie,1999) ont été,
eux aussi, le siège de nombreux dégâts attribués à la
liquéfaction des sables (Fig. 1).

Plusieurs définitions du phénomène de liquéfaction
ont été chronologiquement proposées par différents
auteurs, faisant parfois en fait référence à des phéno-
mènes différents. Il existe maintenant un consensus
acceptable sur l'identité du phénomène, qui peut être
résumé par la définition proposée par Sladen et al.
(1985), qui rejoint celles données par Seed (1979) et par
Castro and Poulos (1977): rc La liquéfaction est un phé-
nomène dans lequel une masse de sol perd un pour-
centage important de sa résistance au cisaillement,
sous l'action d'un chargement monotone ou cyclique,
quasi statique ou dynamique, et s'écoule de manière
semblable à un liquide jusqu'à ce que les contraintes
de cisaillement auxquelles est soumis le matériau puis-
sent être équilibrées par sa résistance au cisaillement
réduite. )

Après un bref rappel sur les notions de base qui
seront utilisées dans la suite du texte ainsi que sur les
traits de comportement essentiels des sables en cisaille-
ment monotone, on décrit ensuite le phénomène de
liquéfaction des sables lâches sous chargement mono-
tone (liquéfaction a statique r). On présente ensuite les
éléments de base relatifs au comportement des sables
sous cisaillement cyclique qui sont ensuite utilisés pour
décrire les phénomènes de mobilité cyclique et de
liquéfaction cyclique ( vraie r. On présente finalement
l'ébauche d'un cadre conceptuel global permettant de
rendre compte, dans le plan des contraintes triaxial,
des différents comportements non drainés observés.

Exemples de sinistres résultant de phénomènes de liquéfaction des sables (Niigata,7964; Izmit, 1999).
Examples of disasters induced by liquefaction of sand (Niigata, 1964; Izmit. 1999).
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E
Généra I ités s u r le comportement
des sables encisaillement monotone

ffiffi
Rappels

on s'intéresse au cas des sables parfaitement satu-
rés en eau, qui vont se déformer sous l'action des solli-
citations appliquées. Le sol biphasique est assimilé à un
milieu continu pour lequel on définit le tenseur des
contraintes classique de la mécanique, o, que l'on
décompose de manière usuelle, selon le postulat de
Terzaghi, en la somme d'un tenseur des contraintes
effectives, g', rendant compte de la part du chargement
effectiverrrent reprise par le squelette granulâire, et
d'un tenseur isotrope, u.r (I étant la matrice identité),
rendant compte de la part du chargement reprise par
I'eau sous forme de pression interstitielle u :

9=o'+u.r
Le comportement drainé parfait correspond à la

réponse du matériau observable lorsque l'eau intersti-
tielle peut s'écouler librement entre les grains au cours
du chargement, sans développer de surpressions inter-
stitielles. Il est donc caractérisé par une surpression
interstitielle nulle (Au = 0) au cours de la sollicitation et
des variations de volume ÂV généralement non nulles
du matériau.

Le comportement non drainé parf'ait correspond, au
contraire, au cas où l'eau interstitielle reste cr bioquée ll
au sein du matériau lors de l'application de la sollicita-
tion, sans possibilité d'écoulement relatif par rapport
aux grains. Ce sera le cas, sur site, de vitesses de solli-
citations élevées, typiques de celles rencontrées dans
Ies problèmes de liquéfaction (séismes, raz-de-marée,
chocs, etc.). Des surpressions interstitielles vont alors
se développer au sein du sol, entraînant une évolution
des contraintes effectives qui pourra être très différente
de celle des contraintes totales et le sol va alors se
déformer à volume constant (aux compressibilités près
des grains et de l'eau, qui sont généralement négligées
devant celle du squelette).

Le comportement non drainé parfait est donc carac-
térisé par une non-variation de volume du sol et le
développement de surpressions interstitielles non
nulles. Il correspond, eû fait, au comportement du
matériau à volume constant pour lequel Ie < lien l ciné-
matique de non variation de volume est assuré par
l'eau interstitielle. La même réponse pourra être obser-
vée sur un sable sec, pourvu que le dispositif d'essai
utilisé soit alors capable d'assurer, par asservissement,
une non-variation de volume du matériau (cas du
triaxial wai, Lanier et al., 1991; Darve, 1993).

Les propriétés de contractance et de dilatance, qui
caractérisent la nature des déformations volumiques
d'origine irréversible des sols sollicités en cisaillement
sont fondamentales car ce sont elles qui contrôlent la
réponse mécanique du matériau, en particulier dans le
cas non drainé où, en fonction de la nature dilatante ou
contractante des déformations volumiques irréver-
sibles, on observera des réponses très différentes.

La contractance est la composante irréversible
(plastique, dans un schéma élastoplastique) de Ia dimi-
nution de volume du sol soumis au cisaillement, et cor-

respond à un mécanisme de densification de l'empile-
ment granulaire résultant des glissements et roule-
ments entre grains occasionnés par la sollicitation
appliquée.

Inversement, la dilatance est la composante irréver-
sible de l'augmentation de volume du sol soumis au
cisaillement, et correspond à un mécanisme de désen-
chevêtrement et de foisonnement de l'empilement gra-
nulaire.

Ces variations de volume, contractantes ou dila-
tantes, s'ajoutent aux variations de volume réversibles
(élastiques), induites par la sollicitation, et l'on adopte
généralement, dans le cadre de l'élastoplasticité,la
décomposition de la déformation volumique totale en
la somme d'une composante élastique et d'une compo-
sante plastiqu€ :

Dans te cas non o.:*ffi; (ru,= 0), tes comporte-
ments contractant et dilatant se traduisent par un taux
de développement des surpressions interstitielles d'ori-
gine cr anélastique > positif et négatif respectivement,
pouvant conduire à des surpressions positives très éle-
vées dans le cas contractant et fortement négatives
dans le cas dilatant.

Le caractère contractant ou dilatant du comporte-
ment volumique d'un sable est directement lié à l'état
initial du matériau, exprimé principalement en termes
d'indice des vides e (à relier à l'indice de densité
Io = (e-uo - e)/(emax e_,',)) et d'état de contrainte initial
appliqué (état de consolidation).

wlilllll! ffiilil

Cisaillement drainé, etnon drainé
d'un sable à l'appa reil triaxial

La figure 2 présente les comportements typiques
observables à l'appareil triaxial lors du cisaillement drainé
d'un sable à partir d'un étatinitial lâche et dense (pour un
même niveau de consolidation isotrope appliqué). Les
résultats sont présentés dans les plans (e, eu) pour les
courbes de cisaillement, (AV / et ru, eu) pour les variations
de volume des éprouvetfes et (e, pt) pbur les chemins des
contraintes, q étant le déviateur des contraintes, p' la
contrainte moyenne effective et ru la déformation axiale.

En termes de courbe de cisaillement, on observe une
réponse plus rigide pour le sable dense, avec passage par
un maximum de résistance au cisaillement, puis radou-
cissement avec stabilisation progressive vers la même
résistance ultime que celle obtenue pour Ie sable lâche
(état de plasticité parfaite, app eIé état critique, matéria-
lisé par la ligne LCR sur la figure 2). En termes de défor-
mations volumiques, le sable lâche est uniquement
contractant, alors que le sable dense devient très rapide-
ment dilatant, après une phase initiale de contractance.

Le passage de la phase de contractance à la phase de
dilatance correspond à un étatparticulier important, qui
définit, dans le plan des contraintes, un seuil de transi-
tion linéaire, appelé seuil ou état caractéristique (Luong,
1980), matérialisé par la ligne LCA sur la figure2, prati-
quement confondue avec la ligne LCR, délimitant un
domaine sub-caractéristique où Ie matériau est contrac-
tant et un domaine sur-caractéristique où le matériau est
dilatant. Dans les deux cas (lâche et dense), on observe
finalement une stabilisation progressive du volume vers
Ies grandes déformations, correspondant, dans ce plan
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Typical behaviours observed upon drained
shear of a sand in compression in the triaxial
apparatus (schematic).

aussi, à l'approche de l'état critique. Le plan (q, p') per-
met, quant à lui, de représenter les chemins des
contraintes effectives suivis pendant le cisaillement
(CCE), qui sont, dans le cas drainé, des segments de
droite, inclinés à 3 pour 1 sur l'horizontale. On note que
les inclinaisons des contraintes 11 (n - q/p') correspon-
dant à l'état caractéristique (Ice) et à l'état critique (Icn
ou M) sont très proches l'une de l'autre et seront

lâche

-/dense

Déformation axiale e.

\ dense

lâche

Déformation axiale e"

LMX **-4'

L
I

,/*-- LcA, LcR,/

7
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\
L-'\

\

Contrainte moyenne effective P'

,iit!îrttilijili*I{i,ii'if,ii'Æffiiilt Comportements typiques observés lors du
cisaillement non drainé d'un sable en
compression à l'appareil triaxial
(schématique).
Typical behaviours observed upon undrained
shear of a sand in compression in the triaxial
apparatus (schematic).

confondues dans la pratique. L'inclinaison des
contraintes correspondant à la rupture au maximum de
résistance pour le sable dense est notée q, (droite de
rupture LMX sur la figure?).

La figure 3 présente, pour le même matériau et les
mêmes conditions initiales que celles de la figure 2,Ies
comportements non drainés correspondants. On
constate que le non-drainage (ou condition de volume
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constant) entraîne des réponses totalement différentes
de celles de la figure 2 en termes de courbes de cisaille-
ment, avec un comportement très stable, continûment
durcissant, pour Ie sable dense. Pour le sable lâche, par
contre, oo observe un comportement apparemment
très instable, avec un pic très marqué de résistance au
cisaillement non drainé, de très faible niveau, suivi
d'une chute très rapide de résistance jusqu'à obtention
d'une résistance ultime extrêmement faible et prati-
quement constante. En termes d'évolution des sur-
pressions interstitielles au cours du cisaillement, le
sable lâche a un comportement uniquement contrac-
tant, avec un taux de génération de la surpression tou-
jours positif et stabilisation progressive, alors que le
sable dense présente tout d'abord une phase contrac-
tante à taux positif suivie d'une phase dilatante, à taux
négatif, le point à taux nul correspondant à la transition
entre contractance et dilatance, où l'on retrouve la
notion de seuil caractéristique. Dans le plan (q, p et p'),
on définit maintenant pour chaque essai un chemin des
contraintes effectives (CCE) distinct du chemin des
contraintes totales (CCT). Pour le sable dense,, le che-
min des contraintes effectives présente un point
(( anguleux > typique, plus ou moins marqué, avec
remontée du chemin vers la droite de rupture, le point
anguleux correspondant pratiquement au franchisse-
ment du seuil caractéristique. Pour le sable lâche, par
contre, on observe une diminution continue de Ia
contrainte moyenne effective p', avec migration de
l'état de contrainte vers les faibles valeurs de q et de p'.

Les résultats ffiiques présentés sur les figures 2 et3
montrent déjà que le seul type de comportement qui
pourra être à l'origine d'un écoulement déclenché par
une sollicitation monotone, qui nécessite une résistance
ultime très faible, est celui du sable lâche en conditions
non drainées, que l'on va décrire plus précisément ci-
dessous.

E
Liquéfaction statique
des sabl es lâches

La thèse de Castro (1969), réalisée au sein de
l'équipe de Casagrande (1975), constitue le premier tra-
vail de référence qui a permis d'identifier clairement le
phénomène de liquéfaction statique, appelée tc sta-
tique ) par abus de langage, puisqu'il s'agit en fait de

liquéfaction sous un chargement monotone, qui pour-
rait être quasi statique ou d5rnamique. Les recherches
dans le domaine se iont ensuite poursuivies aux États-
Unis et au Canada. En France, oD peut citer les travaux
de P. Habib (1,977), de Flavigny et Foray (1986) ainsi que
les travaux développés en liaison avec le glissement du
nouveau port de Nice de 1979 (Schlosser, 1985; Blon-
deau, 1986) et les recherches associées, à partir de 1985
(Canou,1987 ; Canou, 1989). Depuis, les recherches sur
la liquéfaction statique se sont considérablement déve-
loppées au plan français et européen au travers, en par-
ticulier, du réseau français du GREcO-Géomatériaux et
du réseau européen de laboratoires ALERT.

Bien que fortement mobilisés par les problèmes de
liquéfaction des sables sous séisme, les Japonais ne se
sont intéressés qu'ass ez tard à la liquéfaction statique
des sables, avec la thèse de Verdugo (1992) réalisée au
sein de l'équipe d'Ishihara (1993). Depuis, une activité
de recherche importante est consacrée, âu Japon, ainsi
que, de manière plus générale, au plan international, à
l'étude de ce phénomène et de ses conséquences.

ffi
Description du phénomène
de liquéfaction statiq ue

La figure 4 montre un résultat typique de liquéfac-
tion statique obtenu dans un essai triaxial de compres-
sion réalisé sur Ie sable d'Hostun RF dans un état très
lâche (Canou et al., 1991), présenté dans les plans défi-
nis au paragraphe 2.2. Comme mentionné précédem-
ment à partir du schéma de la figure 3, la courbe de
cisaillement présentée dans le plan (q, su) de la figure 4
se caractérise par un pic de résistance au cisaillement
très marqué et de faible niveau, qui se manifeste pour
une déformation axiale faible (un peu moins de 1 "/o),
suivi d'une chute très rapide de résistance avec stabili-
sation progressive autour d'une valeur ultime constante
très faible. Le phénomène de liquéfaction concerne
toute la partie radoucissante du comportement, depuis
l'initiation (au pic), jusqu'à l'état ultime a liquéfié ) cor-
respondant à l'état du matériau atteint dans un écoule-
ment. L'évolution de la surpression interstitielle déve-
loppée lors du cisaillement rend compte du caractère
très contractant du sable, avec un taux de croissance
très fort dès le début de l'essai et stabilisation progres-
sive de la surpression vers une valeur résiduelle
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lorsque l'on va vers les grandes déformations. Cette
stabilisation est à associer à la stabilisation du dévia-
teur des contraintes dans le plan (q,, r,). Le plan (q, p')
présente la forme typique du chemin des contraintes
effectives suivi au cours de l'essai, avec une décrois-
sance continue de la contrainte effective moyenne au
cours du cisaillement et migration progressive de l'état
des contraintes effectives (q, p') vers l'origine avec sta-
bilisation, à l'état ultime, sur un point d'accumulation,
après passage par le pic de résistance.

L'inclinaison des contraintes q définie précédem-
ment rend compte du niveau de frottement mobilisé au
cours du cisaillement (I = 6sin0.ool(3 - sinQ-oo) pour les
essais de compression). Ce paramètre varie entre zéro
(état de contrainte initial isotrope) et t1 pour la rupture
de Mohr-Coulomb classique, définie âu maximum de
résistance au cisaillement dans un essai drainé. Le che-
min des contraintes de la figure 4 montre que l'incli-
naison des contraintes lrNsr au pic de résistance corres-
pond à un angle de frottement mobilisé sensiblement
plus faible que l'angle de frottement mobilisé à l'état
ultime, qui correspond, lui, à la rupture de Mohr-Cou-
lomb classique, qui, dans le cas du sable lâche, corres-
pond aussi à l'état critique du matériau (qe = rlcn = M).
Ceci montre donc que, bien que l'on ait toujours un
écrouissage positif du matériau au sens de la mobilisa-
tion du frottement, qui continue de croître entre 0,*r, et
0,', on observe une chute très forte de résistance au
cisaillement, montrant que l'on a affaire à une instabi-
lité particulière,, qui n'a rien à voir avec la rupture clas-
sique de Mohr-Coulomb, que l'on retrouve ici à l'état
ultime. D'où des approches du phénomène du type
instabilité qui se sont développées dans la littérature
pour décrire le phénomène et sur lesquelles on revient
dans le paragraphe 3.2.

ffi
Influence de ditr,érents paramètres
sur Ie phénomène

L'initiation et le développement du phénomène de
liquéfaction statique sont très sensibles à de nombreux
facteurs parmi lesquels on trouve tout d'abord Ia nature
du sable (matériau constitutif des grains, caractéris-
tiques granulométriques, angularité et état de surface,
présence de fines, etc.), l'état initial du matériau, eo

termes d'indice des vides, de structure (arrangement
des grains), d'anisotropie, de qualité de saturation,
d'état de contrainte initial et finalement les caractéris-
tiques de la sollicitation appliquée (chemin de
contrainte ou de déformation suivi, vitesse de sollicita-
tion, etc.). Il convient de rajouter qu'en situation réelle,,
sur site, la prévision du déclenchement et du dévelop-
pement d'un écoulement de liquéfaction est fortement
compliquée par Ie fait que les facteurs mentionnés ci-
dessus et que l'on peut contrôler de manière raison-
nable au laboratoire sont beaucoup plus difficiles à éva-
luer, à quoi se rajoutent les caractéristiques de
drainage, les conditions aux limites du problème réel
ainsi que des mécanismes d'écoulement souvent com-
plexes (mécanismes souvent régressifs) et difficiles à
prévoir. On présente dans la suite l'influence de
quelques paramètres significatifs sur f initiation et le
développement du phénomène de liquéfaction statique
dans les sables.

1i:iïiiiiiiïiftiiiiiiii1xiiÏili; 
ïii,i;: 
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Indice des vides

L'indice des vides (à relier à l'indice de densité) est
un paramètre fondamental qui conditionne, pour une
grande part, en combinaison avec le niveau de
contrainte initial appliqué, Ie caractère contractant ou
dilatant des sables. Pour un sable de caractéristiques
données, ce paramètre doit donc a priori avoir une
influence déterminante sur I'initiation et Ie développe-
ment du phénomène de liquéfaction statique. Cette
influence a été clairement mise en évidence par diffé-
rents auteurs (entre autres, Castro, 1969 ; Canout, 1.989)
et confirmée depuis sur différents sables, montrant que
l'on passe de manière continue d'un comportement
fortement < liquéfiant ) pour les structures très lâches à
un comportement très stable de sable dense pour les
faibles indices des vides. On peut même, pour les struc-
tures les plus lâches, obtenir une liquéfaction totale du
matériau, au sens de l'annulation des contraintes effec-
tives (résistance ultime nulle) avec effondrement sou-
dain, très caractéristique, de l'éprouvette à l'appareil
triaxial, ce qui permet de définir un indice des vides de
liquéfaction totale e.o (Canou, 19Bg ; Canou et aI., 1,990).
La figure 5 montre un ensemble de résultats obtenus
plus récemment (Verdugo, 1992) qui confirme le pas-
sage continu du comportement < liquéfiant ) au com-
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portement durcissant. Lorsqu e I'état initial de densité
du sable augmente, l'éTat ultime cc parfaitement l
constant et de très faible niveau évolue vers un mini-
mum de résistance, suivi d'une phase de durcissement
de dilatance, d'autant plus marquée que le sable est
dense. Le point pour lequel le minimum de résistance
est obtenu correspond au passage entre contractance
et dilatance, et donc à l'état caractéristique, que l'on
retrouve au point anguleux du chemin des contraintes
dans le plan (q, p'). On a donc coexistence, sur une cer-
taine plage d'états initiaux, entre une phase de radou-
cissement initiale post-pic (amorce de liquéfaction) sui-
vie d'une phase ,Ce durcissement. Lorsque la partie
radoucissante est de faible ampleur (typiquement cas
de l'essai à e = 0,,883 sur la figure 5), on parle de liqué-
faction limitée (Castro, 1969 ; Vaid and Chern, 1985).
Dans ce cas, si la résistance de pic est franchie dans un
essai piloté en effort, une instabilité va alors se déve-
lopper avec accumulation rapide de déformations, mais
]e matériau se stabilisera de nouveau dans la phase
dilatante lorsque la résistance mobilisable sera à nou-
veau égale à la résistance de pic (pour une déformation
de l'ordre de 20 % dans I'essai mentionné ci-dessus).
Concrètement, dans le cas d'un problème de pente,
l'amorce d'un écoulement pourra alors être rc bloquée l
par dilatance alors que l'écoulement se développera
librement dans Ie cas d'une résistance ultime faible.

Niveau de consolidation isotrope

L'augmentation du niveau de consolidation isotrope
o.' ou p.' âppliqué à un sable augmente, de manière
générale, d'une part, son caractère contractant, et,
d'autre part, ses a performances ) mécaniques (carac-
téristiques d'élasticité, niveaux de résistance au cisaille-
ment atteints à la rupture). La figure 6 montre que,
pour une plage de contraintes de consolidation suffi-
samment large, on peut même passer d'un comporte-
ment dilatant durcissant (faibles valeurs de p.') à un
comportement contractant liquéfiant (valeurs élevées
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d. p.'). D'autres résultats, obtenus dans le domaine du
comportement < liquéfiant I uniquement (Canou, 19Bg)
montrent que Ie pic de résistance où est initié le méca-
nisme de liquéfaction est pratiquement proportionnel
à p.. L'augmentation du niveau de consolidation iso-
trope a donc pour effet de stabiliser le matériau vis-à-
vis de la liquéfaction, dans le sens où elle augmente
l'amplitude seuil de la sollicitation nécessaire pour ini-
tier l'instabilité. Par contre, si le seuil d'initiation est
franchi, la chute de résistance qui s'ensuivra sera
d'autant plus importante et brutale que ce seuil est
élevé et l'écoulement se développera avec des consé-
quences d'autant plus graves.

lnfluen ce de l'anisotropie de consolidation

Dans la nature, les sols ne sont généralement pas
consolidés de manière isotrope et sont soumis à un
cisaillement initial, plus ou moins important en fonction
de la configuration (état des terres au repos Ko présence
de déclivités, etc.). I1 est donc important de pouvoir éva-
luer l'influence de ce paramètre sur les caractéristiques
de liquéfaction d'un sable. Castro (1969) montre déjà, de
manière ponctuelle, que l'initiation de la liquéfaction
semble être favorisée par l'existence d'un déviateur de
contrainte initial. L'influence très défavorable de ce
paramètre est clairement mise en évidence par les tra-
vaux de Seed (1983) menés en liaison avec les sinistres
des ports de Nice et de Dunkerque (Schlosser, 1985;
Blondeau, 1986), de Kramer and Seed (1988) et de Canou
(1989) menés sur des sables différents. Pour des rap-
ports d'anisotropie K. suffisamment élevés (K. = 6,,'/6,n'),
on a affaire à un matériau tellement instable qu'il pré-
sente, dès le début du cisaillement non drainé, ur com-
portement radoucissant avec développement de la
liquéfaction sans être capable de mobiliser de résistance
au cisaillement non drainé supplémentaire (Fig. 7,
Canou et a1.,1991). Des résultats similaires ont été obte-
nus dans le cadre de travaux plus récents (Matiotti et al.,
1996), confirmant l'influence très défavorable d'un
cisaillement initial sur l'initiation du phénomène.
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ô
0.
-yv

o
b

I

F

b
ll
Ù

aî
o
o
L
P
a
L
o
o
Fà
a

Influence du niveau de consolidation isotrope sur les comportements observés à l'appareil triaxial
(Verdugo ,759.2}
Influence of the level of isotropic consolidation on the behaviours observed in the triaxial appaiatus fVerdugo, 1992).

35
REVUE FRANçAIsE or cÉorEctNteuE

N" 98
1er trimestre 2002

P,'=1961kPa

Toyouna sand, TC tests

Wet tamping (e =0.833)
Verdugo(1992)



Sable d'Hostun RF
o'ch = 200 kPa
lp n 0,25

p rso
5
u Joooo
.g 2so
Ë
Ë
8 200

og 1so

f

Ë 1oo

\o
os0

-co-b
N

o-
ct
.9 0'8
o.
J
o
o
.g 0.6
(U

coo
oE 0.4
E
o
CL
o-
(U

É.

o.2

51015
Déformation axiale e. (%)

0.0 0.2 0.4 0.6 0.6 'r.0 1."

Rapport de contrainte initial qc/ 2o'crr

Influence de l'anisotropie de consolidation sur l'initiation et le développement de la liquéfaction statigue
(Canou et a1.,7997).
Influence of the anisotropy of consolidation on the initiation and development of static liquefaction (Canou et ai., 19g1).

,iiîiîiîiï!,ffiiliiii{,,,,ffirr;tîrïlir;,ilf 
}rt

Traj et d e c h a r gement ( co m p ressi o n- extensi o n )

L'appareil triaxial permet d'explorer des chemins de
compression et d'extension, au sèns des déformations,
les contraintes appliquées restant toujours de com-
pression pour les sables. Lors des essais de compres-
sion, la contrainte axiale est principale majeure, alors
qu'elle devient contrainte principale mineure dans les
essais d'extension. On constate généralement une
réponse plus faible du matériau lors des sollicitations
d'extension, avec un comportement volumique géné-
ralement plus contractant en extension qu'en compres-
sion (Dupla et al., 1995 ; Matiottt et aI., 1996). On peut
même observer, pour certains indices de densité inter-
médiaires, des différences qualitatives importantes,
avec une réponse dilatante durcissante en compression
et une réponse contractante de type liquéfaction en
extension (De Gennaro et al., 1996 ; Benahmed, 2001,,
Fig. B). Ces différences observées entre compression et
extension prendront toute leur importance lorsque l'on
s'intéressera aux sollicitations cycliques alternées pour
lesquelles les instabilités et les ruptures seront généra-
lement initiées lors d'une phase d'extension.

ffirsatrr*iiii\lraîtt'"11Xi11!11;;rlXli

Structure initiale

La structure initiale, âu sens de l'arrangement géo-
métrique initial des grains de sable dans l'empilement
joue un rôle important sur la réponse mécanique
macroscopique du matériau, c'est-à-dire que l'indice
des vides et l'indice de densité correspondant ne sont
pas suffisants pour caractériser le comportement méca-
nique et qu'il serait nécessaire d'introduire un para-
mètre permettant de ( quantifier > l'influence de cette
structure vis-à-vis de la réponse mécanique du sable.
L'influence de la structure sableuse peut être étudiée
de manière indirecte au laboratoire en utilisant des pro-

cédures de reconstitution des éprouvettes bien diffé-
renciées, permettant d'obtenir des arrangements dis-
tincts. Pour la reconstitution d'éprouvettes de sable
Iâche, on peut utiliser, entre autres méthodes, uD mode
de dépôt de type pluviation à sec et un mode de dépôt
par damage humide du matériau. La cohésion capillaire
résultant de la faible teneur en eau utilisée dans le
deuxième cas favorise la formation de structures
lâches. On peut cependant préparer des éprouvetfes au
même indice des vides par les deux méthodes, Ies dif-
férences éventuelles de comportement observées, ren-
dant alors compte de l'influence de la structure initiale
de fabrication sur le comportement (Canou, 1,989 ;
Benahmed, 2001). La figure 9 montre que Ie damage
humide favorise une réponse plus contractante que la
pluviation à sec et l'on est donc en présence d'un maté-
riau plus n liquéfiable r (Benahmed, 2001). On peut
donc parler de structures rc stables )), plutôt dilatantes,
constituées d'empilements réguliers de grains (dépôt
sec), et de structures cc instables > ou ( métastables >,
contractantes, plus irrégulières, formées d'agrégats et
de macro-pores, et susceptibles de s'effondrer.

,ti,;mreii6ttrffirt7î;rr1;r1,l,7ti1t

Autres paramètres

De nombreux autres paramètres que ceux décrits ci-
dessus, que I'on ne détaillera pas dans ce texte, peuvent
avoir une influence significative sur l'initiation et le
développement du phénomène de liquéfaction a sta-
tique >. En ce qui concerne, par exemple, les caracté-
ristiques granulométriques mentionnées plus haut, les
sables fins et uniformes à grains arrondis sont généra-
lement considérés comme plus liquéfiables que les
sables grossiers à granulométrie étalée et à grains
anguleux. De même , Ia présence d'un faible pourcen-
tage de fines au sein de la matrice sableuse peut favori-
ser la contractance et, donc, un comportement rc liqué-
fiant r. L'anisotropie inhérente ou initiale (résultante
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complexe des caractéristiques granulaires, du mode de
fabrication ou de formation, de l'état de contrainte ini-
tial appliqué, etc.), généralement isotropie transverse,
qui peut entraîner des contrastes importants de pro-
priétés mécaniques dans les sols selon la direction de
sollicitation, peut avoir une influence sur sa ( liquéfia-
bilité ), en combinaison avec le chemin de contrainte
ou de déformation appliqué (compression-extension,
influence de la contrainte intermédiaire, rotation des
axes principaux de contrainte, etc.).

ffi
Initiation de I'instabilité de liquéfaction

Le phénomène de liquéfaction sous chargement
monotone est initié au pic de résistance au cisaillement,
au-delà duquel la chute de résistance est amorcée avec
développement rapide de grandes déformations,
lorsque la sollicitation est appliquée en effort, jusqu'à
obtention de l'état a ultime ) pour lequel le matériau
peut s'écouler avec une résistance ultime très faible. Il
est donc important de s'attacher à caractériser et
( quantifier >, dans Ia mesure du possible, les conditions
d'initiation de I'instabilité de liquéfaction, condition
nécessaire au développement d un éventuel écoule-

ment. A partir d'un ensemble d'observations expéri-
mentales, Sladen et aI. (1985) proposent le concept de
surface d'effondrement, correspondant au lieu des
points, dans l'espace (q, p', e) où f instabilité de liqué-
faction est initiée. Ces auteurs observent que, lorsque
l'on réalise des essais de liquéfaction statique sur un
sable donné, à différents niveaux de consolidation iso-
trope et un même indice des vides ( consolidé > des
éprouvettes, les pics de résistance sont alignés dans le
plan (q,, p') et la droite qui les joint passe par Ie point
d'état ultime (état critique ou état stable, Fig. 10a).
Lorsque l'indice des vides varie, on obtient un faisceau
de droites parallèles entre elles, s'appuyant sur les états
ultimes respectifs, ce qui génère dans l'espace (q, p', e)
une surface cylindrique, la surface d'effondrement
s'appuyant sur la ligne d'état critique et de génératrices
l'ensemble des droites d'effondrement (Fig. 10b). L'inté-
rêt de la surface d'effondrement est de pouvoir caracté-
riser le lieu des états du matériau ou va s'initier la liqué-
faction et constitue donc un outil intéressant en vue
d'analyses de stabilité de massifs sableux. Le concept
n'est cependant utilisable tel quel que sur une plage
donnée d'états du matériau, < ni trop lâches, ni trop
denses > et doit être adapté en dehors de cette plage
(Canou et al., 1990). De même, le Iieu des points d'ini-
tiation de la liquéfaction peut dépendre de manière

31
REVUE FRANçAISE DE GÊOTECHNIQUE

N. gg

1er trimestre 2002



J7,Â.."'V 
/stnay-st"t" Line

TffirvoidRatio

\\ Collapse Surface
\ f for Very Loose Sand\v/

\q

Qssb
p'

\ Critical
State Line
= Steady
State Line

9

.9
1P
(!

5
o

I

Qssa

ea

e6

Définition de la droite et de la
Definition of the collapse line and

Typical
Undrained

Plane

surface d'effondrement (Sladen et aL,1985).
the coilapse surface (Sladen et a1.,1985).

significative de l'histoire antérieure du chargement du
sol, en particulier en termes d'état de consolidation du
matériau. Pour des états de consolidation fortement ani-
sotropes, par exemple, le concept de surface d'effon-
drement doit aussi être adapté (Canou et aI., 1991).

Lade et son équipe (Lade el al.,19BB ; Lade and Pra-
del, 1990) étudient les conditions de stabilité et d'insta-
bilité des sables et montrent que, pour ces matériaux
granulaires obéissant à une règle d'écoulement non
associée, les conditions d'instabilité de Hill (1958) et de
Drucker (1951) basées sur la a négativité > du travail
plastique du second ordre ne sont pas suffisantes dans
le cas des matériaux dilatants pour assurer l'instabilité
(ces matériaux restent en effet particulièrement stables
en conditions drainées et non drainées pendant toute
la phase de dilatance pré-pic, alors que les critères
mentionnés ci-dessus voudraient qu'ils soient
instables). Ces auteurs montrent que des instabilités du
type liquéfaction ne peuvent apparaître, à l'intérieur de
la surface limite, que dans le cas d'un comportement
non drainé (ou à volume constant) et pour un matériau
contractant, qui va alors générer des surpressions
interstitielles élevées, responsables de l'initiation et du
développement du phénomène de liquéfaction (une
discussion est menée sur l'influence de la qualité de la
saturation du matériau, qui, si elle n'est pas bonne , yà
affaiblir la condition de non variation de volume du
matériau et atténuer, en quelque sorte, le caractère
instable du comportement observé (pic moins marqué,
ayant tendance à disparaître)). Lade (1,992) introduit Ia
notion de ligne d'instabilité dans le plan (q, p'), lieu des
points où est amorcée la liquéfaction. Ce seuil est de
même nature que la droite d'effondrement proposée
par Sladen et aI. (1985), si ce n'est qu'il passe ici par
l'origine des axes (Fig. 11), alors que, pour un indice
des vides donné, la droite d'effondrement passe par le
point d'état stable correspondant. Vaid and Chern

10 (tgAS) introduisent, de même ,la droite CSR, passant
.tnvv
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par l'origine des axes, correspondant, elle aussi, au lieu
des points où est amorcée la liquéfaction.

Darve et son équipe (Darve, 1993; Mégachou, 1993 ;
Darve et Laouafa, 1999) étudient aussi les conditions
d'initiation de l'instabilité de liquéfaction, montrant, eux
aussi, que celle-ci ne peut apparaître que dans le cadre
d'une règle d'écoulement non associée. Ces auteurs
montrent, en particulier, sur la base de simulations réa-
lisées à partir d'un modèle de comportement incré-
mental, l'influence d'une variation de volume du milieu
(augmentation ou diminution) par rapport à la non-
variation parfaite, sur le comportement observé. Dans
le cas d'une diminution de volume représentative d'une
certaine compressibilité, simulant, par exemple, une
saturation imparfaite du matériau (voir ci-dessus), on
observe une < atténuation I du phénomène de liqu éfac-
tion, avec un pic de moins en moins marqué, qui peut
même disparaître pour des forts niveaux de compres-
sibilité (phénomène observé par exemple dans le cas de
sables non saturés ou très mal saturés, pour lesquels on
observe une réponse stable du type a drainée >).

q=(o,-oJ

Effcctive Stress

Failure Envelope

Region of
Potential
Instability

Insability Line

\
Effcctivc Stress Paths

from Undrained Triaxial
Compression Tests

/=i*\';
itiiriirti,ti'ffi,{,:,i'fËfii:l*ii.ffir,r!#niiiilii Ligne d'instabilité de Lade (1992).

Instability line, as defined by Lade (1,992).



Darve et Laouafa (1999) proposent de plus un cri-
tère de liquéfaction relativement simple pour les maté-
riaux granulaires dans Ie cas de configurations axisy-
métriques, basé sur l'utilisation de l'angle de
dilatance V, ce critère pouvant être généralisé au cas
tridimensionnel.

ffi
État critiq ue et état stable

De manière analogue à I'étude des seuils d'initiation
du phénomène de liquéfaction sous chargement mono-
tone, il est important de pouvoir caractériser et quanti-
fier I'état ultime du matériau pour lequel la résistance
ultime mobilisable en grandes déformations va contrô-
ler l'ampleur de l'écoulement potentiel, dans le cas de
problèmes d'écoulement (pentes). Plus cette résistance
ultime est faible et plus l'écoulement du type a fluide ll
sera facilité , avec de grandes distances d'écoulement et
des profils de terrain, après restabilisation, à très faible
déclivité. De même, plus la différence relative entre la
résistance au cisaillement au pic et la résistance ultime
est importante et plus le phénomène d'écoulement sera
violent, en rapidité et en amplitude. L'observation, pour
les états du matériau suffisamment lâches ou contrac-
tants, d'états ultimes très particuliers, stabilisés à des
niveaux très faibles de résistance (voire résistance ultime
nulle pour le cas de la liquéfaction totale), qui peuvent
se développer sur une plage de déformation importante
(à partir de 3 ou 4 % jusqu'à plus de 20 "Â de déforma-
tion axiale), a conduit les Anglo-Saxons à introduire et
développer Ia notion d'état stable (sfea dy state, introduit
à l'origine par Poulos (1981)). On a affaire ici à un cas
typique d'écoulement plastique parfait, que l'on observe

rarement de manière aussi claire en mécanique des sols,
et qui présente, en fait, beaucoup d'analogies avec le
concept d'état critique, à la base de la mécanique des
sols du même nom, développée par l'école de Cam-
bridge (Roscoe et aI., 1958; Schofield and Wroth, 1968).
La principale différence mise en avant pour différencier
les deux états (état critique et état stable) concerne la for-
mation d'une structure ( d'écoulement >> (flow structure)
qui se développerait au sein du matériau lors des essais
de liquéfaction, formation favorisée par des vitesses de
déformation élevées, et qui opposerait une résistance au
cisaillement minimale à la déformation. Les caractéris-
tiques ultimes correspondant à l'état stable seraient ainsi
inférieures à celles correspondant à I'état critique, déter-
minées à partir d'essais drainés. Les avis sont encore
assez partagés sur cette distinction, un argument en
faveur de l'< unification > étant de dire que l'état cri-
tique, défini par une courbe dans l'espace (q, p', e) maté-
rialisant le lieu de tous les états ultimes du matériau,
caractérisés par un comportement plastique parfait, est
intrinsèque et qu'il est atteint indifféremment en drainé
et en non drainé (liquéfaction pour les sables lâches). Par
ailleurs, se pose actuellement de plus en plus le pro-
blème, pour un sable donné, de l'unicité de I'état stable
(qui était consid éré unique) en fonction de I'éTat initial
du matériau (Konrad, 1990; Konrad et al., 1991 ; Ibraïm
et Doanh, 1997; Benahmed, 2001), et donc, sans doute
aussi, de l'état critique, ce qui rajoute encore au débat
entre état critique et état stable . La figure 1,2 montre,
dans l'hypothèse d'identité entre état critique et état
stable, et d'unicité de cet état,le mécanisme d'obtention
de I'état ultime matérialisé par la ligne LCR, €h condi-
tions drainées et non drainées, dans les plans (q, p') et (e,

p'), en fonction de I'état initial (lâche (point A) ou dense
(point B)) du matériau.
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E
Comport ement des sables
sous chargement cyclique

Les sollicitations cycliques appliquées aux sols peu-
vent être de nature très différentes en fonction de leur
origine, en termes d'amplitude, de fréquence, de régu-
larité du signal, etc. Pour ce qui est des séismes, plus
particulièrement concernés par les problèmes de liqué-
faction, on a affaire à des sollicitations relativement
irrégulières, avec cependant, en moyenne, une phase
de croissance du niveau de sollicitation jusqu'à une
valeur maximale, suivie d'une phase de décroissance
jusqu'au retour à l'équilibre. Pour les séismes de
magnitude importante dans lesquels sont observés des
phénomènes de liquéfaction, les sollicitations sont
complexes, tridimensionnelles, avec des amplitudes
fortes et des effets dynamiques importants. Pour ces
différentes raisons, il est donc en pratique impossible
de soumettre au laboratoire une éprouvette de sol aux
chemins de contraintes ou de déformations réels
induits sur site par un séisme. Des essais de laboratoire
tels que triaxiaux de révolution, triaxiaux vrais, biaxiaux
ou cylindre creux de torsion peuvent cependant per-
mettre d'obtenir une bonne compréhension des méca-
nismes de base qui contrôlent le comportement
cyclique des sols, et qui restent activés dans des sollici-
tations plus complexes que celles appliquées au labo-
ratoire.

Le comportement mécanique des sables saturés
sous sollicitations cycliques s'inscrit dans le cadre
général mis en place pour l'étude du comportement
sous chargement monotone, qui constitue Ie compor-
tement cc enveloppe I du matériau, auquel il faut rajou-
ter les spécificités liées au caractère cyclique des solli-
citations appliquées. On va, en particulier, retrouver les
notions de rupture de Mohr-Coulomb, d'état critique
(ou état stable), d'état caractéristique et de surface
d'effondrement ou surface d'instabilité, qui joueront un
rôle essentiel dans les comportements observés sous
chargement cyclique. Dans le cas cyclique comme dans
le cas monotone, le comportement volumique du maté-
riau (contractant ou dilatant) sera déterminant sur les
réponses mécaniques observées, €o particulier dans le
cas non drainé. On présente tout d'abord quelques éIé-
ments relatifs au comportement drainé des sables, sui-
vis d'une description des comportements non drainés
(ou à volume constant) observables avec application
aux phénomènes de mobilité cyclique et de liquéfaction
cyclique ( waie >, responsables des dégâts occasionnés
lors des séismes.

ffi
Comportement cycliq ue d r ainé,

Sous sollicitation de cisaillement cyclique drainée,
les sables vont généralement globalement se densifier
Iors de l'application des cycles successifs. Le méca-
nisme et l'ampleur de Ia densification sont contrôlés
par les propriétés de contractance et de dilatance du
matériau qui dépendent de son état initial, ainsi que,
dans Ie cas cyclique, des caractéristiques de la sollicita-
tion. L'étaT caractéristique (Luong, 1980) va jouer ici un
rôle fondamental par sa propriété de seuil de délimita-

I A tion intrinsèque entre un dômaine contractant (a sub-rt | |
,aal

TV

caractéristique >) et un domaine dilatant (< sur-caracté-
ristique >). Tant que le chemin des contraintes effectives
correspondant à la sollicitation appliquée reste à I'inté-
rieur du domaine sub-caractéristique, Ie matériau est
contractant en charge (essentiellement élastique en
décharge) et l'on assiste à une densification continue
Iors de l'application des cycles, avec durcissement pro-
gressif et stabilisation du matériau par adaptation ou
accommodation. Dans le cas où le chemin des
contraintes franchit en charge Ie seuil caractéristique,
on observe alors une phase de dilatance qui est suivie,
lors de la décharge suivante, par une phase de contrac-
tance accrue, accélérant Ie processus de densification.
Le mécanisme de densification résultant d'une
décharge à partir d'un état sur-caractéristique est
induit par un important réarrangement des grains avec
< réorientation > de la structure selon un mécanisme
fortement irréversible (alors que l'élastoplasticité clas-
sique prévoierait une réponse élastique à la décharge).
La figure 13 (Tatsuoka and Ishihara, 1974) permet de
bien mettre en évidence, à partir d'essais réalisés à
l'appareil triaxial, le mécanisme de densification, selon
que les bornes des cycles en contrainte restent dans le
domaine contractant (Fig. 13a) ou passent dans le
domaine dilatant (Fig. 13b), avec une forte accélération
du processus dans ce dernier cas (cas des sables
denses). Pour un sable lâche, on aurait uniquement un
mécanisme contractant (pas de dilatance). La figure 14
(Luong, 1980) présente une synthèse des comporte-
ments observés dans Ie cas du comportement drainé
(ou sec) ainsi que dans le cas du comportement non
drainé sur Iequel on revient dans Ie pàragraphe sui-
vant. On remarque sur la figure que, pour ce qui est du
comportement drainé, le seul cas pour lequel on n'a
pas stabilisation du matériau est celui où Ia sollicitation
appliquée serait entièrement contenue dans le domaine
surcaractéristique, auquel cas on observerait le déve-
loppement d'un mécanisme de rochet.

rtrl
Comportement cyclique non drainé :

cas de la mobilité cyclique

Dans ie cas non drainé, les propriétés de contrac-
tance ou de dilatance du sable vont maintenant se tra-
duire par une accumulation progressive de surpres-
sions interstitielles d'origine < anélastique ), venant se
rajouter à la surpression d'origine < élastique >. Cette
accumulation des surpressions réduit d'autant ie niveau
des contraintes effectives régnant au sein du matériau,
pouvant ainsi le conduire éventuellement jusqu'à la rup-
ture. Deux mécanismes très différents, correspondant
au cas des sables denses (dilatants en monotone) d'une
part et au cas des sables lâches (uniquement contrac-
tants en monotone) d'autre part, vont pouvoir conduire
à la ruine du matériau avec accumulation de grandes
déformations. Dans les deux cas. le mécanisme de ruine
(rupture) peut être directement relié au comportement
observable sous chargement monotone. Dans Ie cas des
sables denses, on parle de mobilité cyclique et, dans ie
caS des sables lâches, de liquéfaction cyclique < waie >.
On s'intéresse tout d'abord" dans ce paragraphe, au cas
de Ia mobilité cyclique. C'est ce phénomène, caractéris-
tique des sables dans un état moyennement dense à très
dense, qui a été, à I'origine, décrit et étudié par Seed
dans ses travalx, puis par d'autres (en France, Mohkam,
1983) sous le nom de liquéfaction jusqu'à ce gue ce phé-
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sables (Luong, 19BO).
Conceptual framework proposed for the prediction of the cyclic behaviour of sands in drained
conditlons (Luong, 1980).

non drainé (b) des

(a) and undrained (b)

nomene soit différencié du phénomène de liquéfaction
vraie, au sens de l'instabilité, à partir des travaux de
Castro (Castro, 1969 ; Castro et Poulos, 1977). Seed
(1979) présente finalement une synthèse entérinant et
distinguant clairement les deux phénomènes. La
figure 15 montre un résultat typique de mobilité
cyclique obtenu lors d'un cisaillement cyclique alterné
non drainé réalisé à I'appareil triaxial sur le sable d'Hos-
tun RF (Benahmed, 2001). Le comportement observé

comporte deux régimes successifs bien distincts, avec
une première phase, caractérisée par une génération
progressive de surpressions interstitielles au sein de
l'éprouvetfe dans un mécanisme a à un pic ) par cycle,
de très petites déformations sans pratiquement d'accu-
mulation et donc stabilisation apparente du matériau
sur une boucle d'accommodation très peu dissipative.
Puis, dans une deuxième phase, on observe l'apparition
rapide et I'établissement, en quelques cycles, d'un
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deuxième régime, caractérisé par un mécanisme de
génération de la surpression interstitielle a à deux pics >

avec accumulation rapide de déformations de grande
amplitude lors de la succession des cycles suivants,
caractéristique d'un phénomène de rochet. La repré-
sentation de l'essai dans le plan des contraintes (q, p')
montre clairement que le deuxième régime est initié
lorsque le chemin des contraintes effectives franchit
pour la première fois Ie seuil caractéristique, générale-
ment lors d'une phase d'extension à I'appareil triaxial,
avec formation d'une première boucle de dilatance. A
partir de là, et de manière analogue aux observations
faites dans le cas drainé, les phases de décharge (en
compression et extension) deviennent fortement
contractantes (alors qu'elles étaient quasi élastiques
dans le premier régime), entraînant le développement
de fortes surpressions interstitielles d'origine plastique
et une migration rapide du chemin des contraintes
effectives vers l'origine et des valeurs très faibles de p'.
En régime ultime rc stabilisé >, on observe un mé ca-
nisme en ( ailes de papillon )), avec une boucle de dila-
tance ultime de compression et une boucle d'extension.

Ce mécanisme est caractérisé par deux passages, par
cycle, par un état des contraintes effectives quasi nul ou
nul, l'un en fin de décharge de compression et l'autre
en fin de décharge d'extension (dans les deux cas, q et
p' sont très proches de zéro). L'accumulation des
grandes déformations se fait au passage par ces états
ponctuels pour lesquels les efforts aux contacts inter-
granulaires sont très faibles. Lors de la recharge sui-
vante, le matériau est < restabilisé > et regagne de la
résistance en dilatance (durcissement), ce qui a péren-
nise > le rnécanisme et permet de le reproduire un cer-
tain nombre de fois à l'appareil triaxial. L'essai, cepen-
dant, est arrêté lorsque les déformations axiales
deviennent trop grandes et dépassent les capacités du
dispositif. Le terme de cr mobilité cyclique ) provient de
ce caractère répétitif observé à l'appareil triaxial avec
accumulation séquentielle et < limitée > sur chaque
cycle, de grandes déformations (mobilité).

L'initiation et le développement de la mobilité
cyclique vont dépendre, en plus des paramètres interve-
nant de manière classique sur le comportement observé
sous chargement monotone, de paramètres caractéri-
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symétrique (Benahmed, 2001).
Typical true cyclic liquefaction behaviour as observed in an alternated symetrical riaxial test (Benahmed, 20011.

sant la sollicitation cyclique (amplitude, caractère alterné
ou non des cycles, symétrie, etc.) pow lesquels on donne
quelques éléments dans }e paragraphe 5.

ffi
Comportement non drainë :
cas de la liquéfaction qyclique .. vrai e >>

Dans Ie cas des sables dans un état lâche à très lâche,
uniquement contractants, c'est un mécanisme différent
de celui mis en jeu dans la mobilité cyclique, et très simi-
laire à l'instabilité responsable du phénomène de liqué-
faction < statique )), qui va conduire, dans le cas cyclique,
à la liquéfaction rc waie I du matériau, au sens de l'écou-
lement. La figure 16 montre, dans les mêmes plans que
ceux utilisés pour l'essai de mobilité cyclique, un résultat
typique obtenu à I'appareil triaxial sur le sable d'Hostun
pour un chargement alterné (Benahmed, 2001).On
observe une première phase de l'essai au cours de

laquelle la surpression interstitielle croît régulièrement
de manière analogue à ce qui se passe pour le sable
dense (avec un taux cependant supérieur) avec, en appa-
rence, un comportement du type accommodé. Puis, pour
un cycle particulier, appelé cycle critique, on observe,
sur la courbe de cisaillement, une brusque chute de
résistance avec développement rapide de très grandes
déformations, accompagnée d'une forte augmentation
de la surpression interstitielle au sein de l'éprouvette et
apparition d'un état ultime à très faible résistance. On a
alors interruption de l'essai par perte d'asservissement
du dispositif. L'allure du chemin des contraintes effec-
tives dans le plan (q, p') montre que l'on a affaire, pour ce
cycle critique, à un comportement très similaire au phé-
nomène de liquéfaction statique décrit plus haut.

Ce type de comportement, appelé liquéfaction
cyclique < vraie ll, correspond donc à un mécanisme
d'instabilité, différent du mécanisme mis en jeu dans le
phénomène de mobilité cycliqu€, et beaucoup plus
dommageable que celui-ci. 11tlTJ
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L'étude des seuils d'initiation du phénomène
montre (Canou et al., 1994 ; Benahmed et a1.,1999) que
ceux-ci sont très similaires à ceux déterminés dans le
cas monotone et que la notion de surface d'effondre-
ment ou d'instabilité doit pouvoir s'appliquer ici aussi,
avec les mêmes limitations que celles avancées pour le
cas monotone. Il resterait à préciser si les seuils corres-
pondant à la réponse cyclique sont exactement les
mêmes que ceux correspondant au comportement
monotone. En ce qui concerne les états ultimes obte-
nus après effondrement, on retrouve les notions d'état
critique et d'état stable dont on a parlé, là aussi, pour le
cas monotone.

Comme pour la mobilité cyclique, I'amorce et le
développement du phénomène de liquéfaction cyclique
vont dépendre des mêmes paramètres que ceux inter-
venant dans le cas de la liquéfaction statique (compor-
tement a enveloppe >), combinés avec des paramètres
liés aux caractéristiques de la sollicitation cyclique
appliquée (amplitude, caractère alterné ou non, symé-
trie des cycles, nombre, etc.). On revient sur ce point
dans le paragraphe suivant.

E
Synthèse
des comport ements obse wés,
Recherche, d'un cadre conceptuel
global

La description des comportements non drainés des
sables reconstitués en laboratoire, sous cisaillement

Contrainte moyenne effective p'

ffrir*Tri,i,i#iT'ïia,W,nii{,,,ffi#i,,+#,,ÊiÉ Cadre conceptuel global (schématique) de prévision du
triaxial (configuration < lâche >> et <c dense >).
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monotone et cyclique, montre que ceux-ci sont assez
divers, fortement non linéaires, mais obéissent à des
règles assez précises contrôlées par leur comportement
volumique. On constate, de plus, de fortes analogies
entre comportement monotone et cyclique, le compor-
tement monotone formant en quelque sorte une
( enveloppe > pour le comportement cyclique. Ceci
conduit à rechercher un cadre conceptuel global qui
permettrait d'interpréter de manière cohérente, à partir
de quelques concepts unificateurs, les comportements
non drainés observés, à Ia fois sous chargement mono-
tone et sous chargement cyclique. Dans le cas des
sables de densité moyenne à forte, le diagramme de
Luong (1980), basé sur Ie concept d'état caractéristique,
(cas du triaxial, Fig. 15) fournit un cadre cohérent per-
mettant de prévoir les comportements observables
sous chargement monotone et cyclique non drainé
(réponse cyclique du type mobilité cyclique). Il s'agit ici
d'essayer de généraliser ce type de représentation pour
pouvoir prendre en compte le cas des sables liqué-
fiables au sens de I'instabilité, dont la rupture sous
cisaillement cyclique n'est plus contrôlée par l'état
caractéristique mais par un seuil d'instabilité. La
figure 17 montre un exemple possible d'une telle repré-
sentation, pour une configuration de sable dans un état
lâche (Fig. 17a) et dans un état dense (Fig. 17b). L'idée
est ici d'essayer d'englober à la fois les notions d'état
caractéristique et de seuil d'effondrement en vue de
prévoir l'initiation et le développement de la liquéfac-
tion ou de la mobilité cyclique en fonction du point
représentatif de l'état initial du matériau dans l'espace
(q, p', e), des caractéristiques de Ia sollicitation cyclique
et des positions relatives du seuil caractéristique et du
seuil d'instabilité. L'hypothèse retenue ici pour le seuil
d'instabilité est celle de Sladen et al. (1985), qui définit

moyenne effective p'

comportement non drainé d'un sable à l'appareil

sand. as observed in theGlobal conceptual framework (schematic) for the prediction of the undrained behaviour of a
triaxiai apparatus (< loose > and < dense > configurations).

Configuration "lâche" LMX-

Contrainte

LMX. LCA. .."--

Configuration "dense" LMX-

Contrainte
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une droite d'effondrement ou d'instabilité (LEF) pas-
sant par Ie pic de résistance et l'état stable correspon-
dant. Pour la configuration de type < lâche > (Fig. 17a),
correspondant à de faibles ou très faibles niveaux de
résistance mobilisables à l'état stable (éventuellement
zéro), on aura généralement liquéfaction, sauf pour des
états initiaux particuliers tels que le point G sur Ia
figure ou le point B (dans Ie cas de faibles amplitudes
de sollicitation). Pour la configuration du type cc dense
)), on aura généralement mobilité cyclique (et l'on
retrouve dans ce cas la configuration de Luong,Frg.14)
sauf pour des états initiaux tels que les points D, E ou
G, qui correspondront généralement à de forts niveaux
de consolidation (isotrope ou anisotrope), pour lesquels
le chemin de contrainte rencontrera d'abord la droite
d'instabilité (LEF) et non le seuil caractéristique (LCA).
Il est clair que si l'on prend une autre hypothèse sur le
seuil d'instabilité (par exemple, passage du seuil par
l'origine des axes), un autre schéma dewa être imaginé
pour rendre compte des différents comportements
observables. Il est à noter, par ailleurs, que, si le seuil
caractéristique peut être, avec une assez bonne
approximation, considéré comme unique (l'angle
caractéristique peut être assimilé à l'angle de frotte-
ment critique), il est nécessaire de donner une descrip-
tion de l'évolution de l'inclinaison de la droite d'insta-
bilité pour des états initiaux situés en limite d'une plage
moyenne et I'on n'a donc pas unicité du seuil d'insta-
bilité (Canou et a1.,1990).

E
Conclusion

On a tenté de faire Ie point, dans ce texte, sur les
mécanismes et comportements mécaniques élémen-
taires qui sont à l'origine des ruptures et des dégâts
souvent spectaculaires constatés, généralement sur des
sites saturés à dominante sableuse (naturels ou artifi-
ciels tels gue barrages en terre, îles artificielles), lors de
l'application de sollicitations rapides telles que séismes,
raz-de-maree, chocs importants, etc. Ces ruptures,
connues sous le nom générique de a liquéfaction l, ont
pour origine une perte importante et soudaine de la
résistance au cisaillement du sol résultant d'une géné-
ration de surpressions interstitielles élevées entraînant
une chute importante du niveau des contraintes effec-
tives régnant au sein du matériau, qui va entraîner un
comportement temporairement semblable à celui d'un
liquide épais, avec toutes les conséquences associées
(écoulements et déplacements importants du sol,
lorsque les configurations s'y prêtent, avec entraîne-
ment éventuel d'ouwages, perte de portance pour les
structures de génie civil, avec enfoncement et bascule-
ment, etc.). Dans le cas cyclique, deux phénomènes
bien distincts, à savoir la liquéfaction a vraie I et Ia
mobilité cyclique, peuvent être à I'origine de cette perte
de résistance. Dans les deux cas, les mécanismes élé-
mentaires correspondants sont caractérisés par un
comportement à volume constant ou pratiquement
constant (faible compressibilité), qui est généralement
observé en mécanique des sols pour les matériaux satu-
rés en comportement non drainé.

La liquéfaction ( waie > est de loin le phénomène le
plus dangereux, et correspond à une instabilité parti-

culière caractéristique des sables uniquement contrac-
tants (en général, structures lâches à très lâches), sus-
ceptibles de développer des surpressions interstitielles
très élevées en non drainé. Il peut être initié sous un
chargement monotone ou cyclique (quasi statique ou
dynamique) et va, Iorsque la configuration s'y prête, se
développer sous forme d'un écoulement, avec chute
rapide et pérenne de résistance au cisaillement non
drainé jusqu'à une valeur ultime de très faible niveau
(voire nulle dans le cas de la liquéfaction totale). C'est
ce phénomène qui sera par exemple à l'origine des
écoulements quasi spontanés qui sont parfois observés
dans des massifs naturels ou artificiels et qui corres-
pondent à un état initial très instable du matériau.

La mobilité cyclique, quant à elle, est caractéristique
des structures dilatantes (sables moyennement denses
à très denses) et ne peut se développer que sous char-
gement cyclique (quasi statique ou dynamique), avec
un mécanisme de génération de fortes surpressions
interstitielles de contractance lors des phases de
décharge au cours de l'application de la sollicitation. Ce
type de comportement, qui ne constitue pas une insta-
bilité au sens utilisé ci-dessus, se traduit par l'appari-
tion d'états transitoires du matériau à contrainte effec-
tive nulle ou quasi nulle pouvant quand même
entraîner, si la configuration s'y prête, des dégâts
importants (enfoncement et basculement d'ouwages).
Un écoulement au sens de Ia liquéfaction n vraie l
décrite ci-dessus ne pourra cependant pas se dévelop-
per dans un tel matériau (blocage de l'écoulement par
dilatance).

En situation réelle, le déclenchement et Ie dévelop-
pement d'écoulements dans un massif sableux est un
problème très complexe à prévoir, dans la mesure où,
bien que contrôlés à la base par les mécanismes décrits
ci-dessus, Ies phénomènes d'écoulement vont aussi for-
tement dépendre des conditions spécifiques existant
sur le site, en termes d'état initial, d'hétérogénéité, de
conditions aux limites, autant de facteurs souvent diffi-
ciles à évaluer précisément. Le caractère souvent
régressif des écoulements ainsi que les phénomènes de
redistribution et de dissipation des surpressions inter-
stitielles au sein du matériau viennent aussi fortement
compliquer I'analyse d'un problème réel.

On n'a pas abordé, dans ce texte, le problème de la
modélisation des comportements observés, qui consti-
tue en soi un vaste domaine, l'objectif final étant la pré-
vision du comportement des massifs dans des pro-
blèmes aux limites réels. Il convient simplement de
noter qu'il existe actuellement un assez grand nombre
de modèles ( macroscopiques ), que I'on peut regrou-
per en différentes familles, qui permettent de rendre
compte des comportements décrits ci-dessus, sous
chargement monotone et cyclique, tout d'abord sur
essai homogène puis dans des problèmes aux limites
plus complexes, mais que l'exercice dans ce dernier cas
reste très difficile. Les modèles basés sur des
approches du type micro-macro commencent à se
développer dans ce domaine et constituent une voie
certainement prometteuse en vue de mieux com-
prendre les phénomènes physiques qui sont à I'origine
des comportements macroscopiques observés, ainsi
qu'un terrain de collaboration privilégié entre mécani-
ciens des sols, mécaniciens et physiciens des milieux
granulaires.
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Anrages pas sifs verticaux
et calcul à la rupture

Passive vertical

l.qlIF
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and Yield design theory

In the Yield design theory, the kinematic approach provides an
interesting light on the justification of slabs submitted to
upwards pressures, which are equilibrated by passive vertical
anchors, anchored along their full length. The paper presents
the most relevant mechanisms to be considered when justifying
the anchors length. A special attention is given to case when the
soil shear strength is characterised by a Coulomb criterion with
a tension cut-off.

Key words; anchor, Yield design theory, tension cut-off.
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La méthode cinématique du calcul à la rupture fournit un
éclairage intéressant pour les justifications de stabilité de
radiers soumis à des sous-pressions équilibrées par des
ancrages verticaux passifs scellés dans le sol sur toute
leur longueur. L'article présente les types de mécanismes
qu'il convient de prendre généralement en compte pour
justifier la longueur des ancrages, notamment lorsque la
résistance du sol est caractérisée par un critère de
Coulomb tronqué en traction.

Mots-clés : ancrage, calcul à la rupture, coupure de
résistance à la traction.
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lntroduction
De plus en plus nombreux sont les projets qui com-

portent des radiers sollicités par des sous-pressions
équilibrées au moyen d'ancrages verticaux scellés sur
toute leur longueur, que l'on baptise selon Ie cas tirants,
ancrages ou micropieux. Les projeteurs chargés de leur
dimensionnement ou de leur justification se réfèrent
soit au fascicule 62 titre V du CCTG, soit au DTU 13.2,
soit aux Recommandations TA 95, soit encore à I'ENV
1997 (Eurocode 7). On constate que, dans la pratique,
Ies projeteurs se heurtent à des difficultés diverses,
d'une part dans l'identification des mécanismes qui
conditionnent l'équilibre statique (choix de Ia longueur
des ancrages), et d'autre part pour choisir les coeffi-
cients partiels de sécurité et de pondération des justifi-
cations de résistance.

La méthode cinématique du calcul à la rupture per-
met d'apprécier Ia résistance disponible résultant des
forces de pesanteur, du frottement latéral limite et de
Ia résistance au cisaillement du sol.

Le présent article rappelle quelques éléments fon-
damentaux de la méthode cinématique du calcul à Ia
rupture, puis aborde la physique du problème avant
d'évoquer l'application de la méthode des états limites
pour la justification des projets.

-

A propos de la méthode
cinématique du calcul à la rupture

Ce paragraphe s'adresse aux lecteurs qui ne sont
pas familiarisés avec la méthode cinématique du calcul
à la rupture (méthode malheureusement peu populaire
en France) et qui, ignorants des principes de base, ne
pourraient qu'éprouver les plus grandes difficultés à
comprendre la suite de l'article.

ffi
Sol obéissant au critère de Coulomb

Nous ne prendrons pas le risque de faire un mau-
vais résumé des ouvrages de référence rédigés par
Chen ou par Salençon, dont on ne peut que conseiller
la lecture. Nous nous limiterons à quelques indications
relatives à des cas de mécanismes de rupture par blocs,
en géotechnique, au travers d'exemples simples.

On envisage un mécanisme de géométrie donnée ;

un ou plusieurs blocs sont animés par un champ de
vitesses virtuelles a cinématiquement admissible I (en
2D, un bloc est soumis à une rotation autour d'un point
- une translation étant une rotation autour d'un centre
à l'infini - ; eo 3D, un champ de vitesses virtuelles
affecté à un bloc rigide est une rotation autour d'un axe
accompagnée d'une translation parallèle à ce même
axe, soit un mouvement de tire-bouchon - une transla-
tion ou une rotation en sont des cas particuliers que
l'on utilise le plus souvent -) ; on écrit le bilan des puis-
sances virtuelles : pesânteur, actions diverses, résis-
tances ; le long d'une surface de discontinuité de
vitesse (limite entre un bloc en mouvement et le massif

I O immobile ou limite entre deux blocs en mouvement),ilx
TU

on prend en compte la résistance la plus importante
compatible avec le seul critère de résistance du maté-
riau (sans préjuger de la distribution des contraintes). Il
y a certitude d'instabilité si Ia puissance des efforts
extérieurs est supérieure à la puissance maximale des
efforts résistants (condition d'instabilité), et présomp-
tion de stabilité si, quel que soit le mécanisme envis agé,
la puissance des efforts extérieurs reste inférieure ou
égale à la puissance maximale des efforts résistants (il
ne peut y avoir que présomption ne serait-ce que parce
que l'on n'a pas, sauf exception, la certitude d'avoir
envisagé le mécanisme le plus défavorable).

Étudions Ie cas, on ne peut plus élémentaire, repré-
senté sur la figure no 1 : Ie bloc ABCD repose sur un
massif semi-infini ; Ie long de CD, Ia résistance est
exprimée au moyen du critère de Coulomb :

lu l< o. tan (cp) + c

'itiif,#frWifri#tii,É,itiW*#ffi Équilibre d'un bloc reposant sur une
surface horizontale.
Equilibrium of a block lying on an horizontal
surface.

L'écriture usuelle de l'équilibre du bloc, soumis à
son poids G, à une force verticale V et à une force hori-
zontale H, est :

lHl =(G 
+ V).tan(q) + c.S

S étant la surface de contact.
Dans ce cas très simple , la méthode cinématique

n'apporte rien, mais l'objet est ici de la comprendre.
On applique au bloc ABCD une vitesse v présentant

un angle cr avec l'horizontale . La puissance de G, V et H
est d'écriture aisée :

P(G) - -G. v.sin(cr)

P(V) = - V.v.sin(*)
P(H) - H.v.cos(g)
Venons-en à Ia résistance le long de la surface de

rupture ; SUr la figure 2a, on envisage o( < g ; le long de
la surface de rupture envisagée CD, Ia contrainte prise
le long de la limite du critère de résistance (o',

I = o.tan(rp) + c) sur une partie élémentaire de surface
dS fournit la puissârrce :

dP - dS.[o.sin(cr) - t.cos(cr)].v

soit, pour la valeur la plus résistante de t compatible
âVEC O :

dP = ds.[o.sin(o - q)/cos(<p) - c cos(cr)].v

sin(cr - g) < 0 puisque o( < e ; eD faisant tendre o vers l'infini,
à la recherche de la contrainte la plus résistante compatible
avec le critère (détermination de l'efforf résistant maximal),
on obtient un effet résistant infini. Si a est choisi infé-
rieur à <p, le mécanisme n'est pas pertinent.

CD
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Sur la figure 2b, on envisage 6s ) g ; la contrainte du
domaine de résistance la plus stabilisatrice est alors :

o - - c/tan(g)
elle apporte :

dP - - ds.c.v. sin(cr)/tan(rp)

soit P - -S.c.v.sin(u)/tan(<p)
La somme des puissances virtuelles est alors :

W = H.v.cos(cr) - (G + V).v.sin(cr) - S.c.v.sin(cr)/tan(rp)

Si W est positive pour au moins une valeur de u,
l'équilibre est instable.

W = v.cos(a).tH - (G + V + S .c/tan(e)).tan(o)l
La valeur limite de H compatible avec l'équilibre est,

en fonction de cr (> <p) 
'

Hlim - (G+V+S.c/tan(<p)).tan(cr)

La plus petite valeur de Hlim est donc (G + V).tan(q)
+ S.c ; elle est obtenue pour cr - g.

,ii+,4lliv,rtiiifratljii:tnilrtffiÆWtiiii, M é th o d e c i n é m ati qu e .

Cinematic method.

La théorie du calcul à la rupture conduit en fait à ne
se préoccuper que du cas o( = g, sans passer par les
détours précédents, qui n'ont pour objet que de faire
percevoir cette règle à un lecteur non familiarisé avec Ia
méthode cinématique (on trouve Ia démonstration de
cette règle dans l'ouwage de Salençon).

Un mécanisme constitué d'un seul bloc est tel que
Ia vitesse virtuelle présente en tout point de la surface
de discontinuité de vitesse (surface de rupture) un
angle égal à q. Si Ie mécanisme comporte plusieurs
blocs animés de vitesses virtuelles différentes, le long

de la surface de discontinuité séparant deux blocs (ou
un bloc et la partie immobile du massif), la différence
de vitesses présente un angle égal à <p avec cette sur-
face.

La figure 3 représente un mécanisme de rupture
dans le cas de l'étude de stabilité d'un talus en sol
homogène et isotrope : orr envisage une rotation autour
du point O, et la ligne directrice, le long de laquelle la
vitesse virtuelle présente un angle g avec la tangente,
est un arc de spirale logarithmique d'équation
R - Ro.et't"n(q) ' contrairement à l'approche classique au
moyen de cercles, qui exige de recourir à un artifice
d'évaluation des contraintes normales pour disposer de
valeurs de résistance (méthodes de tranches), la
méthode cinématique n'appelle aucune hypothèse
complémentaire ; orr note que l'on retrouve la spirale
de Rendulic, schéma selon lequel l'apport de g n'inter-
vient pas dans l'écriture de l'équilibre en moment
(forces élémentaires portées par des rayons). Les arti-
fices associés aux méthodes tranches introduisent une
incertitude ; rious avons un jour établi à l'aide de la
méthode cinématique un abaque relatif à la stabilité des
talus, que nous avons comparé à l'abaque de Taylor-
Btarez, établi pour sa part au moyen d'une méthode de
tranches ; les écarts n'excèdent guère 5 oÂ, en plus ou
en moins. .. sachant que la méthode cinématique ne
peut pas conduire à un résultat conservatif (approche à
coup sûr par l'extérieur de la sécurité).

';1;f,int1tifiii17iii:;,iiiri'1,:iliitrJffir;,1#fiii: 
Vtetnode cinématique: cas d'un talus.
Cinematic method in the case of a siope.

Abordons maintenant l'étude du rc Coin de Cou-
Iomb ) en sol homogène. La figure 4a traduit l'écriture
usuelle, qui conduit à la résolution des équatiorrs:

E.cos(ô)=R.sin(F-q)
G - R.cos(F - <p) + E.sin(ô)

La figure 4b correspond à la méthode cinématique,
qui conduit à I'équation :

G.sin(F - q).v - E.cos(F - q - ô).v

On obtient par les deux approches la même valeur
de E en fonction de B, dont il reste à déterminer la
valeur la plus défavorable. L'approche cinématique
paraît plus simple, mais la simplicité serait comparable
si, dans l'approche classique, on effectuait Ia projection
sur la perpendiculaire à R au lieu de projeter sur la ver-
ticale et l'horizontale (équation unique, la même au fac-
teurvprès). ln4Vtt
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Coin de Coulomb en sol homogèrg.
Coulomb's wedge, homogeneous soil.

Passons au cas du sol multicouche, pour lequel
l'avantage de la méthode cinématique devient évident.
La figure 5a correspond à l'approche classique ; on ne
sait résoudre le problème qu'en introduisant des hypo-
thèses plus ou moins arbitraires quant aux valeurs res-
pectives attribuées à R' R, et Rr. La figure 5b traduit
l'approche cinématique : le choix de l'angle y figeant
l'orientation de la vitesse v détermine les angles B,
(: y + g,), F, .t F, ; la géométrie est alors figée, et G est
facile à caltulei ; or n'a besoin de résoudre qu'une
seule équatioh, sans qu'il soit nécessaire de faire appel
à une quelconque hypothèse complémentaire ; il reste
évidemment à déterminer la valeur la plus défavorable
de l'angle T.

ffi
Critère de Coulomb tronque entraction

La résistance d'un sol à des contraintes de traction
est un domaine que l'on n'explore qu'exceptionnelle-
ment lorsqu'on mesure sa résistance. Et si une résis-
tance en traction existe, elle présente généralement un
caractère de fragilité et il n'est donc pas raisonnable de
la prendre en compte dans la justification de stabilité
d'un ouvrage courant. On peut alors utiliser un a critère
tronqué en traction )), tel que schématisé sur la figure 6 ;
le domaine de résistance du matériau est constitué
d'une partie du cercle de Mohr correspondant à la
compression simple et de deux demi-droites tangentes,
de pentes égales à + tan(g), étant entendu que certains
sols présentent d'autres critères de résistance (par
exemple critère parabolique).

jiiiiiii:;iiiiiiiiiii:iiiiiiii:i:i:iii:iiï'ii,.;iiiiiffimi:i :iii:iii:i:i coin de coulomb en sol multicouche.
Coulomb's wedge, multilayer soil mass.

1,,iiititltyi,tliîiiiiiflllIti'tffiWyuW,,i;iit Critère de Coulomb tronqué en traction.
Coulomb' criterion with tension cut-off.

Malheureusement, lorsqu'on utilise un critère tron-
qué, on perd le bénéfice de la simplicité de n'avoir à
envisager que des mécanismes où la différence de
vitesses présente un angle égal à <p avec les surfaces de
rupture (l'angle peut être supérieur à q). On peut trou-
ver dans l'ouvrage de Jean Salençon l'étude de la stabi-
lité d'une falaise verticale, où le critère tronqué conduit
à une hauteur limite près de deux fois plus petite que le
critère ( complet > de mêmes valeurs de c et q, et ceci
au travers d'un mécanisme tout à fait différent. Nous
pouruons constater ci-après que le fait de tronquer le
critère de Coulomb complique très nettement l'étude
des ancrages verticaux.

E
Ancrageisolé,, sol sans cohésion

Sof homogène

Un ancrage vertical est scellé sur toute sa hauteur h
dans un massif homogène et isotrope de sol frottant et
de cohésion nulle ; la surface du massif est horizontale
tFig. 7).

b:
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,i:ii:iitii:iiiiliiliilïilii:iiilliliîilri -itiiiïl Ancrage isolé.
Isolated anchor.

On applique une force axiale F. La rupture peut être
gouvernée par la résistance de l'armature, le frotfement
latéral limite, etlou le so1 (résistance au cisaillement et
poids volumique) ; orr ne se préoccupera pas ici de la
résistance de l'armature.

La défaillance supposée liée au seul frottement laté-
ral limite (supposé constant Ie long de l'ancrage) cor-
respond à une force limite :

F,,n.,, - rc.Q.h.e,

.ô'Iote : ufr€ application rigoureuse de la méthode ciné-
matique nécessite d'écrire d'abord une équation en puis-
sances ; lorsque v apparaît en facteur dans les deux termes
de I'équation, on peut omettre son écriture, comme nous
le ferons tout au long du présent article (sous réserve bien
entendu que le signe de v soit pertinent).

Le problème est axisymétrique, et pour traiter une
rupture du sol, on envisage une vitesse virtuelle verti-
cale ascendante. Une surface axisymétrique qui pré-
sente en tout point un angle égal à g avec la verticale
est une portion de cône d'axe vertical confondu avec
celui de l'ancrage.

La défaillance supposée liée au seul angle de frotte-
ment interne correspond ainsi à un tronc de cône
d'angle au sommet égal à e, et de petite base corres-
pondant à la section de l'extrémité inférieure du for age ;

dans Ia pratique, on néglige le plus souvent le diamètre
du forage pour apprécier ce volume, ce qui conduit à :

F',*, = ru'h3'f 'tan?(q)/3

{ étant le poids volumique cr utile > (déjaugé dans Ie
cas de la sous-pression).

La figure B présente l'évolution de F,._, et F,,.n, eh
fonction de h. On constate que pour de faibles valeurs
de h, c'est le soulèvement d'un cône de sol qui conduit
à la plus faible résistance, tandis que pour de grandes
valeurs de h, c'est le frottement latéral.

Les deux modes de rupture envisagés jusqu'ici sont
en fait deux cas particuliers (a = 0 et a - h) du méca-
nisme schématisé sur la figure 9, conditionné pour par-
tie par Ie frottement latéral et pour le reste par la résis-
tance du sol.

II convient donc de déterminer la valeur la plus
défavorable de la longueur a, la résistance limite étant
la somme du poids du cône de hauteur (h - a) et du
frottement latéral limite sur Ia longu€ur â :

F',-, - min[ru.Q.Q,.â + lt.(n - a)3.{.tan2(9)/3]

;1iii:;i:i|i1;ilili11illliiiiiii1iiii1|iifiËïi iiiiiiii Résistance pour des mécanismes simples.
Strength for simple mechanisms.

::iiii:ii:lii:iiiiiliiii:iiiiii:i:iiiliiiiiiii#ffiÏisiii:::iii Mécanisme mixte.
Mixed mechanism.

La figure no 10 montre l'évolution de F,',,'s eD fonc-
tion de h ; les courbes précédentes y sont rappelées en
pointillés.

du cône est confondu avec
pour h > h.., le cône est de

hauteur égale à h.,..

La longueur critique

Pour h < h.r, le sommet
l'extrémité de I'ancrage, et

h.. est solution de :

0.q, - f .(h...tan(ç))t

:'lttti,ii;iit11'11t11t'1:ti:iii',iiiiili#itiit;i*Uiii'ii. Résistance pour le mécanisme mixte.
Strength for mixed mechanism.

Nous avons négligé, pour l'appréciation du volume,
le diamètre de l'ancrage ; les formulations peuvent aisé-
ment être adaptées pour les cas où le diamètre et le
poids volumique de l'ancrage sont susceptibles de
jouer un rôle significatif.

51
REVUE FRANçAISE DE GEOTECHNIQUE

N'98
'ler trimestre 2002



ffiiiiili||tl
Sol stratifié

Les strates sont supposées horizontales. Le cône
précédent devient un ensemble de troncs de cônes
comme l'indique la figure 11,I'angle de cône intéres-
sant chaque sol étant égal à son angle de frottement
interne.

Contrairement au cas du sol homogène, Ia hauteur
critique n'est pas toujours unique ; on se reportera uti-
lement à l'annexe 1 qui présente un exemple de condi-
tions conduisant à plusieurs valeurs de h.. j pour la jus-
tification d'un ouwage, il faut bien entendu déterminer
Ie cas le plus défavorable.

:iji:,ffiii,ijÂ,i#iiiiiiiiriiii1;Wffiffir:tj Mé c ani s me de rupture d an s un ma s s if
bicouche.
Two-layer soil mass, failure mechanism.

Ancrage,isolé, cohésion non nulle

ffi fttili:ffirffifirffi

Critère de Coulomb ( complet "
Le théorème des états correspondants permet de

substituer au problème celui d'un sol purement frot[ant
et soumis à une pression extérieure de valeur c/tan(rp).
Voir la figure no 1,2a pour un sol homogène.

iiffifliÉ,fi,llffiii.#,i,i,,1#

î:

Dans le cas d'un massif homogène, F,,_, est alors :

F,,_, = fi.h3. 
^{ 

.tanz(<p)/3 + n)nz.tan(g).c

et F'-, a pour expression :

F,,_, = min [ru.Q.q,.a + n.(n - 93.^{ .tanz(g)/3
+ Tl.ftr - a)2.tan(<p).cl en fonction de a

On retrouve la notion de h.., solution cette fois de :

0.q, - | .(h...tan(q))t + 2-c.h^,.tan(<p)

Dans le cas d'un sol stratifié, la prise en compte de
la cohésion au moyen du théorème des états corres-
pondants conduit à des mécanismes dont la géométrie
est conditionnée par les angles de frottement interne,
avec sur chaque interface des pressions correspondant
aux caractéristiques de chaque sol, selon les indications
de la figure 12b.

ffiffiH
Critère de Coulomb tronqué entraction

La prise en compte de ce critère dans un calcul à la
rupture au moyen de Ia méthode cinématique conduit à
envisager des surfaces de rupture moins évidentes.
Paradoxalement, il est alors plus facile d'aborder un
ensemble d'ancrages répartis selon une trame qu'un
ancrage isolé. Nous allons donc traiter le cas d'une
trame avant de revenir à l'ancrage isolé.

E
Ancrages répartis selon une trame

ffifitffi

Deux ancrages voisins ne doivent pas
mobiliser un même volume de sol

Bien gue l'on puisse envisager des réparfitions com-
plexes (par exemple lorsque le radier est simultané-
ment équilibré par des charges de poteaux), il est sou-
vent raisonnable d'associer à chaque ancrage un
volume limité par des plans verticaux dont la trace dans
le plan horizontal définit des ( cellules )) avec un
ancrage au centre de chaque cellule et, pour des sols
sans cohésior, un schéma de rupture selon des cônes,
comme cela est présenté sur la figure 13 pour un sol
homogène.

-9r)
c/tan(cp)

Prise en compte de la cohésion : critère de Coulomb ( complet >.
Accounting for the cohesion: use of a complete Coulomb's criterion.

fr
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vue en plan

râl
.i.1.
I| iB- T- - î:]'_J 4DT- - ïc-ol'l'

ti,liitriljllllïif,iiljiiiËiittiiffiî,"4j#,iliii volume associé à un ancrage long au sein
d'une trame.
Long anchor, within a mesh, associated volume.

I1 est intéressant de remarquer qu'en sol homogène,,
au-delà d'une certaine longueur, une variation de posi-
tion du sommet du cône dh, pour une trame rectangu-
laire a x b, se traduit par une variation de volume
dh.a.b, et donc si q,
l'ancrage impose la position du sommet du cône (des
précautions s'imposent pour étendre cette remarque à
des sols stratifiés).

Pour un sol purement frottant, le calcul du volume
de sol associé à un ancrage relève usuellement dans Ia
pratique de méthodes numériques, ou d'un recours à
des abaques (TA95). On peut néanmoins signaler que
ce volume peut aussi être déterminé au moyen d'une
intégration analyfique. L'annexe 2 présente une telle
intégration dans les cas simples d'un sol homogène et
d'une trame carrée ou triangulaire.

ffi
Motif de la trame etaxisymétrie

Pour un sol purement frottant, avec une trame assez
serrée et des ancrages assez longs pour que les cônes
voisins soient sécants au-dessous de la sous-face du
radier, Ie frottement latéral étant supposé surabondant,
on peut aisément définir l'épaisseur moyenne du massif
de sol solidaire des ancrages.

Le calcul analytique est présenté dans l'annexe 2,
pour une trame carrée, puis pour une trame triangulaire.

L'erreur commise en substituant au motif carré ou
hexagonal un motif circulaire dont la section horizon-
tale a la même aire est petite devant les incertitudes
relatives à la géométrie et à Ia résistance au cisaillement
des sols. Nous admettrons, sans être en mesure de le
démontrer, que l'erreur reste acceptable dans le cas du
critère de Coulomb tronqué en traction; le modèle axi-
symétrique permet en effet de se ramener à une géo-
métrie bidimensionnelle et de déterminer sans diffi-
culté majeure un mécanisme que l'on peut présumer
être le plus défavorable.

ffi
Critère de Coulomb tronqué entractioh,
sol homogène

Le vecteur vitesse virtuelle est vertical. La surface
de rupture que l'on cherche est axisymétrique. La

figure 14 représente, en un point de la surface de rup-
ture, le domaine de résistance. Si cr est inférieur à q, il
existe dans le domaine de résistance des contraintes
susceptibles d'équilibrer n'importe quel chargement ;
pour que la surface de discontinuité soit pertinente, il
faut donc respecter en tout point ss ) <p. Pour cr ) q, la
contrainte résistante la plus favorable possible a pour
composante parallèle à I'axe de l'ancrage (qui porte la
vitesse virtuelle) :

c.(1 - sin(cr))/tan(n/4 - q/2).

tliiiii jltf 
tiir#iiii 

jiijliiiiiiiffinqiç,i11it' Domaine de résistance en un point de la
surface de rupture.
Strength domain in a point of the failure zone.

Le volume du bloc solidaire de l'ancrage dans le
mécanisme de rupture peut être comparé à celui du
cylindre dont Ia base passe par l'extrémité de I'ancrage.
Dans le cas du cylindre, le volume est égal à S.L, et la
cohésion n'apporte aucune contribution à la résis-
tance ; Sor poids est un majorant de Ia résistance cher-
chée . La surface que I'on cherche génère un moindre
volume, ce qui réduit le rôle stabilisateur des forces de
pesanteur, mais simultanément la cohésion contribue
à la résistance. Notre propos est de déterminer la sur-
face à laquelle correspond la plus petite résistance,
donc celle qui minimise la somme des effets de la
pesanteur et de la cohésion.

Pour ce faire, on peut se ramener à une détermina-
tion point par point de la pente:on envisage des
tranches horizontales minces (Fig .15) d'épaisseur
dy - dr/tan(o). La pente locale de la courbe ne condi-
tionne que les contributions de Ia cohésion et de la

schéma d'une " cellule ,'

Tranche de
Slice used in

calcul.
the calculation.
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pesanteur associées à cette tranche, la recherche du
minimum précité se ramène ainsi à la recherche des
minima locaux.

Envisageons une tranche d'épaisseur dy; la surface
de rupture la coupe selon un cercle de rayon r au
niveau inférieur et r + dr au niveau supérieur. On doit
vérifier dy < dr/tan(q).

La contribution locale de la cohésion s'exprime,
pour une vitesse virtuelle unité :

dF = Z.n.r.c . ( (drt + dy')o,s - dr) /tan(n/a - <p/2)

La variation de contribution de la pesanteur (en
référence au cylindre) est alors, R étant le rayon de la
cellule axisymétrique :

dP= -n.(Rt-r').Y.dy
On cherche dy tel que dF + dP soit minimal ; oû

dérive par rapport à dy la fonction dF + dP, dérivée qui
s'annule pour :

dy - d..Y.(n2-r2)/14.r2.c2/tan2(n/4 - ç/2) - Y2.(R'- r2)2f0,5

Si cette équation conduit à dy > dr/tan(q), il convient
bien entendu de retenir dy - drltan(g). En pratique, il existe
une valeur r, de r telle que, pour r < y' dy = dr/tan(q), dy
découlant dé l'expression précédente si r > r, :

11 = - c.(1 + sin(q)) N + t(c.(1 + sin(qD/y\z + R210,5

On est donc en mesure de déterminer point par
point la pente de la ligne directrice de la surface de rup-
ture, et de calculer la différence entre la force stabilisa-
trice et celle qu'apporterait le poids d'un cylindre de
hauteur égale à celle de l'ancrage. Ce calcul est réalisé
au moyen d'un programme rédigé en QBASIC et listé
en annexe (programme ANCRRAD, susceptible d'effec-
tuer aussi des calculs liés aux considérations présen-
tées ci-aprèS ; orr peut noter que le programme prend
en compte le rayon de l'inclusion, en lui attribuant le
même poids volumique qu'au sol).

On peut illustrer les résultats que l'on obtient par
une représentation graphique correspondant à des
valeurs numériques ; or choisit { - 10 kN/m3, ç - 30o,

fs - 0,lm
ft - 1,5m

Y' : 10kN/m3

9 : 30o

c : 3kPa

c - 10kPa

c - 40kPa

f0 = 0,1 m et R : 1.,5 m. La figure 16 montre la surface de
rupture obtenue avec c = 3 kPa, c = 10 kPa et c = 40 kPa.
La figure 17 montre, en fonction de c, la différence
entre la longueur des ancrages et l'épaisseur d'un
matelas de sol dont le poids équivaut à la force stabili-
satrice que peuvent mobiliser les ancrages (il ne s'agit
pas du volume coruespondant au mécanisme de rup-
ture, car la résistance du sol le long de la surface de
rupture est prise en compte). On constate qu'une cohé-
sion modeste apporte une contribution non négli-
geable.

Sol bicouche

Contrairement à ce que nous venons de voir pour
un sol homogène, si la surface de rupture est condi-
tionnée par deux strates , Ia discrétisation en tranches
horizontales n'autorise pas l'étude séparée de chaque
tranche : err partant de la base de l'ancrage, la pente de
la surface de rupture conditionne les contributions
locales de la cohésion et de la pesanteur, et conditionne
aussi le rayon du cercle d'intersection éventuelle de la
surface de rupture avec f interface entre les deux
strates ; il ne suffit d'ailleurs pas de constater que la sur-
face de rupture correspondant aux caractéristiques de
la seule strate inférieure ne ( remonte > pas assez haut
pour atteindre l'interface pour être certain que la géo-
métrie la plus défavorable n'intéresse pas les deux sols.

Un moyen de détermination de la surface de rup-
ture, certes laborieux (à moins de l'automatiser), est le
suivant : oD envisage diverses valeurs de dénivellation
entre l'extrémité de l'ancrage et le point où la ligne
directrice de la surface de rupture atteint la limite du
modèle ; entre ces deux extrémités, on procède à une
optimisation de la directrice (algorithme analogue à

A(m) fo : 0,1m
R - 1,5m
y' - 10kN/m3

9:30o

100 c(kPa)

i:tii+iriiïiii.iil14iiiiiiiii#iffirii#if-tiiii Différence entre longueur des ancrases et
épaisseur d'un matelas équivalent.
Difference between the anchor length and the
thickness of an equivalent matress of soil.

liiiriii*iii1iiiitiiiïiiiiiï#ii W:;1;rri|rii Exemple de surfaces de
axisymétrique.
Examples of failure surfaces,

rupture, cellule

axisvmetric cell.
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celui mis en æuvre dans le programme ANCRCOIIR
listé en annexe que nous avons utilisé pour l'étude des
ancrages isolés) ; on tâtonne sur la dénivellation à la
recherche de la valeur la plus défavorable.

Si la cohésion est modeste, on peut en pratique être
conservatif, la négliger, et se ramener ainsi à des consi-
dérations simples...

E
Retour sur le cas de I'ancrage isolé

La détermination de la géométrie de la surface de
rupture est aisée pour un rayon de modèle donné,
comme nous l'avons vu ci-dessus. Mais, dans le cas
d'un ancrage isolé, le rayon du modèle n'est pas une
donnée du problème.

On peut suiwe une première démarche. On admet
que le frottement latéral ne conditionne pas la rupture ;

pour une longueur donnée d'un ancrage, on envisage
divers rayons d'émergence de la surface de rupture ;

pour chaque rayon d'émergence, un calcul itératif per-
met d'optimiser la géométrie de la ligne directrice (en
discrétisant cette ligne en segments de droite), et de
déterminer la résistance associée au rayon d'émer-
gence ; par tâtonnements successifs, on identifie le rayon
le plus défavorable (c'est l'objet du programme ANICR-
COUR listé en annexe). Pour déterminer si le frottement
latéral conditionne ou non la résistance de l'ancrage, il
est nécessaire d'effectuer la détermination précédente
pour diverses longueurs de l'ancrage, la longueur cri-
tique étant celle au-delà de laquelle le mécanisme
conduit à une variation plus rapide de la résistance que
celle de la résistance associée au seul frottement latéral.

Une deuxième démarche peut être envisagée. On
assimile le rayon d'émergence à celui d'un modèle axi-
symétrique d'ancrage au sein d'une trame ; le calcul
conduit alors à une dénivellation entre l'extrémité de
l'ancrage et l'autre extrémité de Ia directrice de la sur-
face de rupture ; oD cherche par itérations successives
le rayon du modèle qui conduit à une dénivellation
égale à la longueur de l'ancrage considéré. Cette
deuxième approche est beaucoup plus économique en
temps de calcul.

La première approche est rigoureuse ; la deuxième
ne l'est pas : elle suppose une relation biunivoque entre
dénivellation et rayon à l'optimum que nous sommes
incapables de démontrer; rrous avons seulement
constaté, sur un nombre nécessairement limité de com-
binaisons de paramètres, que les deux démarches
aboutissent au même résultat; coffime Ia deuxième est
beaucoup plus rapide, nous l'avons intégrée au pro-
gramme ANCRRAD, pour traiter les cas de trame et de
frottement latéral conduisant à un fonctionnement
indépendant des ancrages.

La figure 18 montre, pour un ancrage au sein d'une
trame, les géométries des mécanismes de rupture en
fonction de Ia longueur de l'ancrage, le frotfement latéral
étant surabondant. Pour de faibles longueurs de
l'ancrage, les lignes directrices du mécanisme de rupture
émergent en surfa ce ; elles sont tangentes à la surface du
massif ; si le frottement latéral est trop petit, c'est une
surface de ce type qui conditionne la résistance. La ligne
en pointillés correspond à une longueur en deçà de
laquelle l'ancrage fonctionne comme un ancrage isolé ;

pour de plus grandes longueurs la géométrie de la sur-
face de rupture ne varie plus qu'en s'approfondissant.

fr0

R-
tt' :
l

9-
v

0,1m
l,2m
10kN/m3
300
TkPa

:t:tttttlri.1t11ii1t:iiiii1111rt11i1ttliiffi1içXi1iit1 Géométrie de la rupture en fonction de la
longueur d'un ancrage.
Failure shape as a function of the anchor length.

La figure L9 montre, pour un cas particulier, la
variation de Ia résistance disponible en fonction de la
longueur de l'ancrage, du frottement latéral limite, et
du rayon du modèle axisymétrique. La courbe en trait
plein correspond à Ia résistance d'un ancrage isolé dis-
posant d'un frottement latéral surabondant ; les demi-
droites en pointillés traduisent un plafonnement de la
résistance pour quelques valeurs de frottement latéral ;

les demi-droites en trait d'axe traduisent un plafonne-
ment de la résistance par le rayon du modèle axisymé-
trique. On remarque que les demi-droites sont tan-
gentes à la courbe en trait plein. C'est ce fait qui est à

I'origine de l'équivalence des deux démarches relatives
aux ancrages isolés.

h(m)
2

f0:
nr)t-
9:

0,1m
1OkNim
30"
TkPa
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:l:ii*liîtiit:,liliiiirilii,itîuiffiti;i##j,',,,iTractionlimitegéotechnique.
Limit geotechnical tension.
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-le long d'un
Nous n'avons jusqu'ici tenu aucun compte de la

résistance de l'armature, présumée surabondante. Pour
certains ancrages, tels que des pieux en béton armé, on
peut souhaiter optimiser le ferraillage, eD ne plaçant à
chaque niveau que la section d'armature nécessaire.
Dans ce paragraphe, nous ne nous préoccuperons tou-
jours pas de marge de sécurité, pour rester sur la phy-
sique des phénomènes.

La variation de l'effort de traction entre la tête de
l'ancrage et la profondeur z ne peut pas être supérieure
à la traction limite (géotechnique) d'un ancrage de lon-
gueur z. Auvoisinage de la surface, ce n'est donc géné-
ralement pas le frottement latéral qui conditionne l'évo-
lution de la traction avec la profondeur.

En pratique, deux approches sont envisageables
pour un ancrage dont on a au préalable déterminé Ia
longueur nécessaire :

- si l'on souhaite être rigoureux, on détermine la capa-
cité géotechnique d'un ancrage en fonction de sa lon-
gueur z, qui fournit Ia réduction de traction depuis la
tête pour un ancrage plus long (on tient compte bien
entendu d'une éventuelle disposition tramée des
ancrages) ;

- si I'on veut faire simple en restant conservatif. Pour
un ancrage isolé, on considère que la traction aug-
mente à partir de zéro à la base en fonction du frotte-
ment latéral, jusqu'à atteindre la traction maximale, qui
ne varie plus jusqu'à la tête, et on a ainsi une enveloppe
de Ia résistance en traction nécessaire de la part de
l'armature ; pour un ancrage faisant partie d'une trame,
on utilise le plus défavorable du frotfement latéral et de
Ia section horizontale de la cellule.

La figure 20 présente pour un même ancrage les
courbes de traction en fonction de Ia profondeur selon
les deux approches dans un cas particulier. En traits
pleins, il s'agit de la détermination précise pour un
ancrage isolé et pour le même ancrage au sein d'une

500 FG}D

Variation de la traction

6

h(m)

trame correspondant à un rayon de modèle axisymé-
trique égal à L,5 m; les traits pointillés constituent
l'enveloppe obtenue par l'approche simplifiée.
L'approche simplifiée ne constitue que rarement une
enveloppe pénalisante.

E
Cas d'un sol purement cohérent

Notons que le frottement latéral limite ne peut alors
pas excéder la cohésion.

Le critère de résistance pris en compte dans la
méthode cinématique reste tronqué en traction . La
figure 21 présente les schémas de rupture obtenus
pour un cas particulier,, l'ancrage étant soit isolé, soit
dans une trame. On remarque que ces schémas sont
très différents de celui que préconisent dans ce cas les
TA95, un cône d'ouverture 45"... (n'oublions pas que le
poids n'intervient pas seul, et qu'il faut lui ajouter la
contribution de la résistance du sol Ie long de la sur-
face de rupture).

ancrage isolé

Y' - 8kN/m3 
|

c - 60kPa I

a : oo I'
q, - 60kPa 

I

f0 : 0,1m 
I

I. --' 1,lm

iii#*rÏiiili*ii-iiii*tx1111ffiff1ffivp;,' Schémas de rupture avec I = 0o
Failure sketches with e = 0o.

E
lncidence de la coupute
de résistance entraction

Si tout le monde, à quelques nuances près, est
d'accord sur Ia manière de prendre en compte les exi-
gences de sécurité pour un sol purement frottant, le
débat est largement ouvert quant à la manière de
prendre en compte Ia contribution de Ia cohésion.

La pratique assez courante de non prise en compte
Ia cohésion effective est contestable, et il n'y a pas for-
cément lieu de lui appliquer un coefficient partiel diffé-
rent de celui appliqué à tan(q) (même si, au paragraphe
suivant, nous reprenons les errements usuels). Par
contre, dans I'immense majorité des cas, il faut consi-
dérer que le sol est dénué de résistance en traction (le
domaine des tractions n'est généralement pas l'objet
d'essais, et le comportement y est rarement ductile).

Pour illustrer les effets de la coupure de résistance
en traction, on peut se reporter à la figure 22 qui

ancrage

^

R_

ll
/l

I)

fg :0r1m
q, - 200kPa
l-6m
y' : 10kN/m3
c - 5kPa

9:30o

:iii:iiiirililiij:ritii!:,iiliiritli#fç:ti,#*ijitti Traction le long de l'armature.
Tension along the anchor.
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montre, dans un cas particulier, la relation entre Ia résis-
tance et la longueur d'un ancrage isolé disposant d'un
frottement latéral surabondant, avec trois approches :

en négligeant la cohésion (a), avec coupure de la résis-
tance en traction (b), avec un critère complet (c).

1000 F(kI.[)

fg : 0,1m

9 :27"
c - 10kPa

y' : 10kN/m3

!k surabondant

6

h(m)

itiriiiiriiiriiiiriîtii:tiiiriiliiiHffiffiiii1ii Incidence de la cohésioh, avec ou sans
coupure de résistance en traction.
Influence of cohesion, with or without the
tension truncated criterion.

On constate que, au moins dans le cas présenté (et
les quelques autres cas que nous avons testés), la cou-
pure de résistance en traction ne réduit que très peu la
contribution de la cohésion à la résistance géotech-
nique d'un ancrage vertical. Dans le cas évoqué au
début de l'article, la coupure de résistance en traction
réduit la hauteur limite d'une falaise verticale dans un
rapport de 3,85 environ à 2.Il apparaît donc que la
résistance en traction joue un rôle plus ou moins
important selon la nature de l'ouwage considéré. On a
donc deux pistes pour faire avancer le débat relatif à la
valeur du coefficient partiel relatif à la cohésion :

- soit on pratique la coupure de résistance en traction
et le coefficient partiel peut être le même sur c et sur
tan(q) ; ceci suppose que l'on sache prendre en compte
dans les calculs les effets de la coupure de résistance
en traction ;

- soit on effectue des calculs utilisant le critère complet,
et on multiplie le coefficient partiel sur tan(q) par un
coefficient complémentaire couvrant les effets de la
coupure de résistance en traction pour définir le coeffi-
cient partiel relatif à c, le coefficient complémentaire
étant différent pour chaque nature d'ouvrage, et résul-
tant d'une étude paramétrique ; retenons qu'il n'est pas
raisonnable d'appliquer, dans le cas du critère complet,
un coefficient partiel sur Ia cohésion indépendant de la
nature de l'ouwage.

rc
Justifications de résistance

La justification des ouvrages par le calcul passe
aujourd'hui par I'application de la méthode des états
limites.

Conclusion

La résistance géotechnique tient compte de Ia sous-
pression, du poids volumique du sol déjaugé, de sa
cohésion et de son angle de frottement interne.

Pour justifier Ia longueur des ancrages, on doit véri-
fier l'équilibre statique en conditions EE. Les coeffi-
cients partiels multiplicateurs réglementaires sont,
pour les ouvrages courants :

SUr %u, : 0,95

Sur T* : 1,05

sur G : 0,95

Sur cu: 1/1,4

sur c' et tan(q') : 1/1,6 et 1,/1,35

SUf Qr:1,4
Avec ces coefficients partiels, on détermine la lon-

gueur nécessaire des ancrages.

En tout point le long d'un ancrage (et notamment
en sa liaison avec le radier), l'armature (en acier) doit
être en mesure de résister à la traction associée à ces
coefficients partiels sans que sa contrainte n'excède
f 
"/(1,2.1,15) 

; si l'armature n'est équipée d'aucune
protection spécifique contre la corrosion, il faut évi-
demment à ce stade tenir compte d'une perte de
matière fonction de l'environnement et de la durée
de service.

E

Dans tous les cas de sol homogène dont la résis-
tance au cisaillement est correctement identifiée, Ia
méthode cinématique du calcul à la rupture permet de
traiter ( proprement ) l'étude de la résistance géotech-
nique des ancrages verticaux, qu'ils soient isolés ou
inclus dans une trame (avec dans ce cas les impréci-
sions modestes associées à Ia modélisation axisvmé-
trique).

Elle permet de prendre en compte sans difficulté
majeure un critère de Coulomb tronqué en traction ; il
est très facile d'adapter le programme proposé à
d'autres critères de résistance du sol, tels qu'un critère
parabolique (t,'* = A.ob), ou bien à des sols anisotropes
(sous réserve que l'anisotropie respecte l'axis5rmétrie,
bien entendu).

Le schéma de calcul peut aisément être adapté à des
ancrages qui ne sont pas scellés sur toute leur lon-
gueur.

L'approche est évidemment plus laborieuse dans
divers cas de sols stratifiés (les strates étant horizon-
tales), et il reste à résoudre le cas de strates inclinées...

Nous rappellerons, pour finir, eue :

- la méthode cinématique du calcul à la rupture est une
approche rigoureuse, mais ( par l'extérieur >, et ne
fournit donc des conclusions fiables qu'entre les mains
de projeteurs expérimentés, explorant soigneusement
des familles pertinentes de mécanismes de rupture ;

- le comportement des matériaux et des interfaces est
supposé plastique ou élastoplastique sans radoucisse-
ment ; lorsqu'on est en présence de comportements
radoucissants, Ia prise en compte de caractéristiques
de pic peut conduire à une large surévaluation de la
résistance géotechnique, tandis que la prise en compte
de caractéristiques résiduelles conduit a priori à une
sous-évaluation ; il est Ie plus souvent raisonnable de
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baser les justifications sur les caractéristiques rési-
duelles (sauf si une modélisation plus sophistiquée per-
met de prendre en compte des lois de comportement
plus complètes et représentatives que les seuls para-
mètres de résistance ...) ;

- le frottement latéral limite est en principe déterminé
au moyen d'essais d'arrachement (essai par paliers de
force, ou à vitesse d'arrachement constante) ; nous
insisterons sur l'intérêt de disposer d'informations sur
le comportement post-pic (donc sur l'intérêt des essais
à vitesse d'arrachement constante, ou sur la nécessité
de compléter les essais par paliers de chargement par

CCTG, fascicule 62 V, Règles techniques de
conception et de calcul des fondations
des ouwages de génie civil.

DTU 13.2, Fondations profondes pour le

une procédure à vitesse constante après constat de
défaillance) ;

- dans les cas d'ouwages pour lesquels la part de varia-
tion cyclique de la traction est notable par comparai-
son avec la traction quasi permanente, le frottement
latéral limite est susceptible d'évoluer à la baisse
(fatigue) ; on manque cruellement d'indications régle-
mentaires ou expérimentales, mais il est certain que
l'on doit alors prendre en compte un coefficient partiel
relatif à e, plus grand que l,4\orsque q. est déterminé
par un essai monotone, car 1,4 ne couwe pas la fatigu€ ;
des recherches sont indispensables à ce propos.
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Annexel
Ancrage isolé scellé,
dans un sol bicouche sans cohésion

Nous avons vu dans le texte que, dans un sol homo-
gène, la courbe pertinente F,,-, est confondue avec la
courbe F,,-, (poids du bloc) jusqu'à ce que la tangente à
F,*, soit parallèle à F'_, (profondeur que nous avons
quàlifiée de critique), et êlle suit alors une droite paral-
lèle à F, ^.ltml

Dans l'exemple présenté ci-dessous,
formant recouwe un sol plus résistant :

- sol de couverture, épaisseur 4 m, y: B

Qr:B0kPa;
couche sous-jacente, y

Ç[, = 400 kPa.

L'ancrage est de diamètre 0,15 m.

h(m)

'rxniifxl;1!!fiii,it:iiiï111i1ffi1nt+iiiii 
Notion de longueur critique en sol stratifié.
Notion of critical length in a multilaver soil.

un sol peu per-

kN/m3, Q = 20",

On envisage des valeurs croissantes de h, la lon-
gueur de l'ancrage.

La longueur critique pour les caractéristiques du sol
de couverture est égale à 3,365 m. Pour un ancrage de
longueur inférieure à 3,365 m, le schéma de rupture est
un cône de hauteur h ; pour un ancrage plus long, c'est
un cône de hauteur 3,365 m, et au-delà la rupture suit
f interface sol/ancrage.

Lorsque l'ancrage atteint la couche sous-jacente, le
frottement latéral limite est beaucoup plus important,
et dès la longueur de 4,058 m, c'est à nouveau un
schéma de rupture conditionné par le sol (troncs de
cônes superposés) jusqu'à une nouvelle profondeur cri-
tique égale à 4,778 m, au-delà de laquelle Ia rupture
passe par f interface sol/ancrage.

Le poids du sol intervient donc seul pour le
domaine de longueur d'ancrage [0 ; 3,365] IJ 14,048 ;
4,7781; en dehors de ce domaine, la rupture passe aussi
par l'interface sol/ancrage.

Flim

pour h 1 4m, y' : 8kN/*', g : 20o gs : 80kPa

pour h

#+
'.f.i:.'
rt'itf.'
:'. 

t. 
.
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Annexe2

Calcul du volume de sol solidatre
d'un ancrage au sein d'une trame
pour un sol sans cohésion

On cherche une formulation analytique de la diffé-
rence de volume entre le cylindre de hauteur égale à la
longueur de l'ancrage et le bloc limité par un cône de
même axe.

La ligne d'intersection entre le cône et l'une des
faces latérales du cylindre à base carrée est un arc
d'hyperbole ; dans le plan xAz défini sur la figure A2,
l'équation de la ligne est :

7 - (a2/ 4 + xz)o,s/tan(<p)

La surface hachurée A est obtenue par intégration
de z pour x variant entre 0 et a/2.

La primitive a pour expression :

[az.ln (x + (xt + a2/4)0'5) + 4.x.(x'+ a2/4)0'51l8/tan(<p)

On en tire :

A - a' .(20,5 + ln(l. + 20,5))/B/tan(<p)

Soit le volume cherché :

La cellure axisymJlrÏL1ïême section a pour
fâ)zoD :

r - a/'tïo,s

conduisant à :

V,= 2.n/3/tan(g).r3

V, = a3 /tan(<p) .2/S/ no's

On obtient ainsi Vo = 1,0172.V 
1

lJn ensemble d'ancrages répartis selon une trame
carrée, avec une trame et une longueur d'ancrage telles
que les intersections des cônes aient lieu dans le sol,
associe au radier une plaque de sol dont l'épaisseur
moyenne est :

eo = L - 0,382598.a/tan(<p)

Annexe 3

Programmes decalcul en QBASIC

Le programme ANCRRAD permet de déterminer la
résistance géotechnique d'un ancrage au sein d'une
trame, dans le cas d'un sol homogène et isotrope.

*-)7

rédigës

><----

'11r111ir1-wiiniiiiiiiffiiiffiiliiii,, 
Repéra ge pour le c alcul du volume.
Sketch for the volume calculation.

En assimilant chaque cellule à une cellule circulaire
de même section, on â :

e1 = L - 0,376126.a/tan(<p)

Pour â = 3 m et q - 30o, e,, = 1,988 m et e, = 1.,954m,
soit 34 mm de différence

Dans le cas d'une trame triangulaire, on obtient à
l'issue des calculs :

eo = L - 0,303993.a/tan(q)

e1= L - 0,303131.a/tan(<p)

Pour â = 3 m et q - 30o,, e1 -1,580 m et eZ - 1,575 m,
soit 5 mm de différence.

Le programme ANCRCOUR ne présente pas d'uti-
lité pratique ; il est listé dans la mesure où il comporte
un algorithme d'optimisation de la ligne directrice
d'une surface de rupture à laquelle on impose la posi-
tion des extrémités, algorithme qui peut être utile pour
des cas de sols stratifiés par exemple (ce programme a

été utilisé pour constater l'équivalence avec une
approche plus rapide dans le cas de surfaces de rup-
ture émergeant en surface du massif).
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REM *** AIICRILAD ***
REM *** CapagiEe d,Un anCrage vertiCal danS t1.ame SOUS radier ***************
pi = 3.L41-593
10 INPTIT 'r inclusion , rayon (m) = 

r' ;
INPUT rf frotE. 1a8,. Iim. (kpa) =tt;
INPUT fr longueur (m) =tt ,'

INPUT "modele axis)rm. , rayon (m) =tt i 12
INPUT f'massif de so1 , poids vol . (kl[/m3 )

INPUT fr cohesion (kPa)
INPUT rr angle de f roEE . int,erne (r4)
tf = TAIT(pi / 4 fi / 2)

fi=fid*pi / L80

rcriL = sQR(z * r0 * qs / g + r0 ^ 2)
IE 12 > rcrit. GOTO 200

11 = -c / g * (1 + SIN(fi)) + SQR((c / g * (1 + SIN(fi))) ^ 2 + 12 ^ 2)
IF r0 > 11 THEN râ = r0: y = 0: f = 0: GOTO 100
y = (r1 - r0) / TAIû(fi): râ = 11
f = pi * (r1 ^ 2 - r0 ^ 2) * c / TAII(ri)
f = f - pi * g / Z* (3 * r2^ 2- 11 ^ 2 - r0* 11 - rO^ 2) *y

100 k = 12 / ra: fg = ra: rr = 2 * c / g / TAIiI(pi / 4 - f.i / 2)
FORi=1TO50

rd=râ*k^(.02*i)
rTn = .5 * (rd + rg) : dr = rd - rg
dy =.dr / sQR((u * rm / (r2 ^ 2 - rm ^ 2)) ^ 2 - r)
f =f. -pi* (r2^2-rrn^2) *g*dy
f = f + 2 * pi * rm * c | (sQR(dr ^ 2 + dy ^ 2) _ dr) / Ef
y=y+dy:19=rd

NEXT
IF y t I THEN PRINT rlancrage courErr: GOTO 400
t=pi*t2^2*I*g+f
PRINI rttract,ion limite =",- t-; rtkN't
PRIlitI 12, E, y, f , -rcrit, Td, 12
GOTO 10

200 12 = rcrit
r1 = -c / g * (1 + SIN(fi)) + SQR((c / g * (1 + SIN(fi))) ^ 2 + 12 ^ 2)
IF r0 > r1- THEN râ = r0: y = 0: f = 0: GOTO 300
y = (r1 - r0) / taN(fi): râ = 11
f = Pi * (rL ^ 2 - rO ^ 2) * c / TAII(ri)
f = f - pi * g / 3 * (3 * t2 ^ 2 - tL ^ 2 - r0 * 11 - rO ^ 2) * y

300 k = 12 / ra: rg = ra: rr = 2 * c / g / TAr.I(pi / a - fi / 2)
FORi=1TO50

rd=ra*k^(.02*i)
fln = .5 * (rd + rg) : dr = rd - rg
dy = dr / sQR((u * rm / (r2 ^ 2 - rm ^ 2)) ^ 2 - r)
f =f -pi* (r2^2-1,1î^2) *g*dy
f = f + 2 * pi rr rm * c * (sQR(dr ^ 2 + dy ^ 2) - dr) / t-f
y=ytdy:19=rd

NEXT
IF y > I THEN PRINf "ancrage court": GOTO 400
E=pi*t2^2*y *g+f +pi*r0* (2*qs+r0*g) * (I-y)
PRINr tt2 * I'ancrage foncEionne contrne un ancrage isole'l
PRIMI rr traction limiÈe =tt; t; rrkl{'rl
PRINT r2, E, y, f., rcrit, râ, 12
GOTO 10

400 dr2 = .5 * (rZ - r0) z t2 = t2 - dr2
FORj=1TO20
11 = -c / g * (1 + SIN(fi)) + SeR((c / g * (1 + SrN(fi))l ^ 2 + 12 ^ 2)
IF r0 > 11 THEN râ = r0: y = 0: f = 0: GOTO 500
y = (r1 - r0) / TAN(fi): râ = 11

r0
qs
I

=tt; g
-ll. rt,\,
=tt; f id:

ô0
REVUE FRANçAISE DE GÉOTECHNIQUE
N" 98
1e, trimestre 2002



500 k = 12 / Taz 19 = ra: u = 2 t c / S / taW(pi / 4 - f.i / 2)
FORi=1TO50

rd = ra * k A' (.02 * i)
rm = .5 * (rd + rg) : dr = rd rg
dy = dr / sQR((u * rm / (rz A 2 rm A 2) )
y=y+dytrg=rd

NEXT
dr2 = .5 * dr2
IFY

NEXT

fprec = 10000

= i * I / n

A 2 1)

+ dr2

11 = -c / g * (1 + SrN(fi)) + SQR((c / g * (1 + SrN(fi))) ^ 2 + T2 ^ 2)
IF r0 > 11 THEN rê = r0: y = 0: f = 0: GOTO 500
y = (r1 - r0) / ten(fi): râ = 11
f = pi * (rL ^ 2 - rO ^ 2) * c / TAI\T(fi)
f =f -pi * g / Z* (3 * t2^ 2 - 11 ^ 2 - r0* 11 - rO ^ 2) *y

600 k = 12 / ra. fg = fa: u = 2 * c / s / TAI[(pi / 4 - fi / 2)
FORi=1TO50

rd=ra*k^(.02*i)
rm = .5 * (rd + rg): dr = rd - rg
dy = dr / sQR((u * rm / (r2 ^ 2 - nr ^ 2)) ^ 2 - r)
f = f - pi * (r2 ^ 2 - rrî^ 2l * g * dy
f = f + 2 * pi * rm* c * (SQR(dr ^ 2 + dy ^ 2) _ dr) / Er
y=y+dy:19=rd

NEXT
t=pi*12^2*y*g+f
PRINr il3 * traction limiÈe =",. E; rl<I\Tn

PRIIff 12, È, y, f , rcrit., tà, 12
GOTO 10

REM *** anCrCOU1. ***
REM *** ancrage verEical court, ***
pi = 3.14L593: CLS
n= 40
DIM r(40) , y(40)
INPUT ttg=tt ; g
INPII:I "phi=" i fid
fi=fid*pi/1-80
t = TAI\T(pi / 4 fi / 2)
INPïï| rr g- rr - c
INPUT rrr0 

= 
tt ,- r0

2 INPUT ill=il- I
5 INPUT t'r2=tt ; t2
r2min = r0 + I * TAIV(fi)
IF 12
dr = (rz ro) / n
COmpt, = 0: a = I / n * .f-:

FORi=0TO40
r(i) =r0+i*dr:Y(i)

NEXT

GOSUB 1OOO

1-0 IF ft,ot
IFa
compt = compt, + l-: fprec = ftot
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FOR i = 1- TO 39
fcg = (r(i) + r(i i-)) * (SQR((y(i) y(i 1)
fcd = (r(i) + r(i + 1-)) * (SQR((y(i + 1-) y(i)
fc = (fcg + fcd) * pi * c / t,
IF y(i) - y(i L) + a

(sQR((y(i) + a y(i
fcp = (fcgp + fcdp) * pi * c / t
fgp = -9 * a * dr * 2 * pi * r(i)
IF fcp - fc + fgp. 0 THEN y(i) = y(i) + a: GOTO 100

20 IF y(i + 1-) - y(i) + a > dr / TAN(fi) GOTO 100
fcgm = (r(i) + r(i - r)) * (SQR((y(i) - a - y(i - 1))
fcdm = (r(i) + r(i + 1)) * (SQR((y(i + r) - y(i) + a)
fcm = (fcam + fcdm) * pi * c / t
fgm=g*a*dr*2*pi*r(i)
IF fcm - fc + fgm. 0 THEN y(i) = y(i) - a

1OO NEXT

GOSUB 1OOO

GOTO 10

200 FOR i = 1- TO 20 : PRINT| USING "### .###" ; r (2
PRINT USING "###.###", yQ * i) i i PRINT rr ", :

GOTO 2

1000 ftot, = pi * g * I * r0 "\ 2
FORi=LTO40
ftot = ft.ot + g * (f y(i) ) * dr *
ftot = ft,ot + g * (y(i) y(i 1))
fc = (r(i) + r(i 1-)) * (sQR((y(i)
fc=fc*pi*c/t,
ftoE=fLot+fc
NEXT

,,\ 
2,,\ 
2

+ dr ,,\ 2) dr)
+drA2) dr)

/A,2
..\, 

2

* i) ;
NEXT: PRINT

2 * pi * (r(i) .5 * dr)*dr*pi* (r(i) 2 *dr / 3)
y(i L)) 'A 2 + dr "\ 2) dr)

LOCATE 9,
LOCATE 10,

RETURN

40 : PRINT compt,,
40 : PRINT US ING

a
" #### .###### " ; ftot

62
REVUE FRANçAISE DE GÉOTECHNIQUE
N'98
1et trimestre2002



N.; i.ffiDtt[ESC{|':,,''
(Jniversité technique, :,: : desôffffi:i;#,

724, bd Lacul Tei
7.2 3 02,,|Buc: àr esf, Ro u mani,e

nic oI e t a @hi dro . utcb . r o l.ql
IEl=lul
l.sl
lÉ,

Contributions to the analysis
of the behaviour of laterally loaded
piles in sands.

NDI,E :,i: L,ês: drsCu3srôns sur
cet article sont aèceptées

jusqu'au 30 septembre 2002.

Interaction characteristic p arameters

The paper deais with the method using the soil horizontal
reaction modulus, or more genrally the B-y curves, used in the
analysis of laterally loaded piies. The presentation proper of the
analytical studies and of the results obtained is divided into two
parts.
A method of developing the p-y curves for rectangular piies
and piers is presented, as well as the solutions for obtaining the
soil-pile interaction parameters valid regardless the shape of the
transverse area of piles.
The comparison of the computed results with these obtained by
field tests will make the object of a second paper.

Key words: deep foundations, piles, piers, lateral loads,
horizontal displacement, p-y curves, soil horizontal reaction
moduius, soil-pile interaction, shape effect.
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Contribution à fétude théorique
du comportement des pierx
sollicités horizontalement dans
des sables.
P aramètre s caractéristique s
d'interaction

Cette étude a trait à la méthode aux modules de réaction,
ou plus généralement des courbes de réaction py,
utilisée pour dimensionner les pieux sollicités
horizontalement. On évoque, tout d'abord, le contexte
général et les bases théoriques de l'interaction entre le
sol et les pieux à section non circulaire. La présentation,
proprement dite, des études effectuées et des résultats
obtenus est divisée en deux parties.
On propose ainsi, successivement, une méthode de
construction des courbes gy pour les pieux
rectangulaires ou barrettes et les solutions pour obtenir
les paramètres caractéristiques d'interaction valables
pour toutes les formes de section transversale des pieux.
La comparaison des résultats calculés aux résultats
expérimentaux en vraie grandeur fera l'objet d'un
deuxième article.

Mots-clés : fondations profondes, pieux, barrettes,
charges horizontales, déplacement horizontal, courbes
py, module de réaction horizontale, interaction sol-pieu,
effet de forme.





E
lntroduction

Les méthodes de calcul aux modules de réaction
permettent la prise en compte des principaux facteurs
qui influencent le comportement du système pieu-sol,
notamment :

- le comportement non linéaire du sol de fondation par
I'utilisation de lois de comportement (effort-déforma-
tion) déterminées par des essais ou définies par divers
modèles mathématiques ;

- la rigidité relative pieu-sol exprimant, de différentes
manières, les relations entre la rigidité propre du pieu
et celle du sol ;

- les conditions aux limites en tête du pieu (déplace-
ment horizontal et rotation, déplacement horizontal et
rotation partielle, déplacement horizontal sans rota-
tion).

Les principaux défauts des solutions courantes du
problème de l'interaction entre le pieu et le sol sont :

- l'insensibilité à la forme de la section transversale du
pieu (autre que circulaire) de l'état de contraintes et de
déformations du sol environnant ; or, dans le cas des
sections carrées ou rectangulaires (caractéristiques des
barrettes), l'effet de forme est important et le méca-
nisme de réaction horizontale, bien connu pour les
pieux circulaires, doit être analys é et modifié en consé-
quence ;

- le module de réaction, E., et le gradient du module
Kr, eui représentent les paiamètres fondamentaux du
comportement du système pieu-sol, sont obtenus
soit par des études expérimentales,, auquel cas les
valeurs obtenues ne peuvent être utilisées que pour
résoudre des configurations identiques, soit à partir
de recommandations issues de la littérature, auquel
cas la gamme des valeurs proposées est extrême-
ment étendue et les critères de choix sont assez rela-
tifs ;

- le module de réaction n'étant pas, selon les résultats
expérimentaux, une caractéristique intrinsèque du sol,
mais une caractéristique globale du système sol-pieu ;

de nombreuses études passent en revue les facteurs
influençant ses valeurs mais on n'enregistre pas,
jusqu'à présent, de progrès sensible dans Ia mise au
point d'une méthodologie cohérente de détermination
du module, E", ou du gradient, K", permettant de mettre
en évidence Ie comportement du pieu en interaction
avec le sol de fondation.

- caractérisent le comportement
barrettes en interaction avec le
en deux catégories :

W
Modules deréaction

L'étude théorique sur l'effet de forme par la
méthode des éléments finis effectuée par Baguelin ef
aL. (1979) est utilisée afin d'obtenir les résultats présen-
tés ci-dessous.
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Module global de réactioh, E,

Le module de réaction, E,o, défini pour les sections
circulaires par le rapport E/so est modifié dans le cas
des sections rectangulaires.

Le module global de réaction, E., qui correspond à

une section rectangulaire est calculé pâr :

Er=Es (1)

où : E est le module d'Young du sol

s le coefficient global de forme
s=So+As

où : so est le coefficient de forme pour la section circu-
laire

so = so (1/10)

où : (I/lo), rigidité relative avec l, longueur du pieu et 10,

longueur de transfert
Âs = correction de forme

As - Âs (n)

où : n - L/8, élancement de la section transversale du
pieu avec L, longueur latérale et B, largeur frontale
(avant ou arrière).

L'influence de la forme de la section transversale
sur le module de réaction peut être exprimée par le fac-
teur global de forme , r, défini pâr :

. -}_- so 
(z)Ero so + As

Le facteur global de forme, r, dépend de 1a rigidité
relative sol-pieu et de l'élancement de la section rec-
tangulaire.

Pour un sol intact avec v
valeurs du facteur global de forme en fonction de n pour
une rigndité relative (I/lo) - 2,2, consid érée comme la limite
inférieure des pieux souples et pour (1/10) : 9,2 estimée
comme la limite supérieure, possible en pratique, pour
les pieux en béton de section pleine (2,2 <I/lo<9,2).

Les courbes de variation des facteurs globaux de
forme r' pour I/Io : 2,2 et r" pour l/lo - 9,2 en fonction
de L/B sont donnés sur la figure 1.. Elles permettent la
détermination des valeurs du module global de réac-
tion, Er, en fonction de n si on connaît la valeur Ero.

Ces valeurs r' et r" correspondent au cas du pieu
libre en tête. Elles sont égales à l'unité pour n = 0,5
parce que As est égal à zéro, ce que signifie que pour n
= 0,5 il n'y a pas d'effet de forme, }a valeur du module
global de réaction, E,, étant égale à la valeur du module
E,o pour Ia section circulaire. Plus la section est allon-
gée, ou plus la rigidité relative est grande, plus le fac-
teur global de forme est grand, donc plus l'effet de
forme est important.
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Présentation des bases théoriques

Les paramètres qui
des pieux carrés ou des
sol peuvent être classés

- dans la premiere catégorie on range les caractéris-
tiques de déformabilité du sol représentées par le
module global de réaction, Er' et ses deux compo-
santes, Err, iut et Err, r..

- dans la deuxième catégorie se trouvent les para-
mètres de mobilisation de la réaction totale, p, qui
résulte de la superposition de la réaction latérale et la
réaction frontale.



0.2 0.5 221

[l=

Facteurs globaux de forme r' et r" . Facteur
partiel de forme r (d'après les résultats
numériques de Baguelin et aL, 1979).

i:iii:iiiii:i:iiiiiiiiiiiiili.iiii:iiiiiiiiiiiiii.iliiii:iiiiiiiiiiiili,.;::.,,:ii:i::iiiiiiiiii:.iii'....,,:i.i:i:i:iii:ii

Modules partiels de la réaction E. , F' vvYlr-' ' -s, lat/ -s, fr

Les modules partiels de réaction, E. r"t et E. ,", sont
les deux composantes du module globai'de réaition, E.,
défini pâr :

Er, tu, * Er, r,. = E, (3)

Dans le cas d'une section rectangulaire d'élance-
ment n - 2,1 les modules partiels, E" r", et E" r", sont
égaux q,,/B - q./B - 0,5.

La condition Er. rut = Er, r,. dans la relation (3) don1e :

Er, tut = Er, ,, = Er/Z (4)

L'influence de la forme de la section transversale sur
les parts respectives des deux composantes, E. r,, et E. r.,
dans le module global, E., peut être exprimée Èâî f intéi-
médiaire du facteur partiêl de forme, r , défini par :

EE., 
- 

Ls,lat 
-4 -s,frr - E, -r' E,

Pour n - 2,1, comme dans le cas de la section
laire : F - 0,5 (conformément à la relation 4).

Contrairement au facteur global de form e , r,le facteur
partiel de forme,T, dépend uniquement de n : il est indé-
pendant de la rigidité relative (l/ln), qui influence le coeffi-
cient de forme s (la relation (5) est indépendante de s).

La courbe de variation du facteur partiel de forme,
l, donnée sur la figure 1 permet de déterminer la valeur
du module global de réaction, E., en fonction de n, si
on connaît le module parligl, Er, n, ou Er, r., qui corres-
pond à la valeur n considérée

ffi
Réaction horizontale
pour pieux à sections circulaires

La réaction, p correspondant à une section circu-
laire de diamètre B, représente la résultante des pres-

sions horizontales, p, mobilisées à la profondeur cou-
rante, z, polJr le déplacement horizontal, y.

La mobilisation de la réaction B en fonction du
déplacement horizontal y est décrite par la courbe -py

La réaction ultime,p,,, correspond au déplacement
horizontal limite y,.

Reese (1962) propose de déterminer p, en fonction
d'une réaction théorique limite, e,., qui possède deux
expressions analytiques différentes suivant que l'on se
situe au-dessus ou au-dessous d'une profondeur cri-
tique, zr, I

9,n'r=PrroPourzlz*
Q,,,.=QnrPourzlz*

La profondeur critique, z",,est la profondeur qui
délimite deux mécanismes différents de mobilisation de

R. Dans la présente étude on supposera, de plus, que
l'effet de forme ne joue que pour , . ,r,.Pour la déter-
mination de 2.. (voir S 4).

Pour z I 2,,, Reese (1989) exprime la réaction ultime,
pr, et fonction de pruo, par f intermédiaire d'un facteur
de correction, A. :

e (z) = A,.p,,o

où : A, = A,(z/B) ; 2,BBS A, < 0,BB pour 0 < z { 2,,

[[ r^.too.tl.'P *,g'l-*nî +K'tsp(sinFtgQ-,gotl.rn[ lgF ,. -o 
t I

P,up = u'{iffiî.cos o( tg(F - Q 
K(,tsF(sin FtgQ - tg 

.J LtgtB - Qr 
.,Jt 

l

où: Ko = 1 - sin Q, P - 45 + Q/2, o - (0,,5 à 0,67) 0, Ku =
tg2(45 - Q/2).

La pression normalisée p:ro = pruo/TZB, qu'on notera
p* pour simplifier, est donnée èn fonction de la profon-
deur normalisée z* - z/B par la fonction f représentée
sur la figure 2 :

p*=pl,o-f(z*,0) (B)

p'= plv
246810 12 ltç16 18

r" r"
1.65

1.6

1.5

1.4

1.3

1.2

1,1

1.0

0.9

0.8

Ll(, o = 2,2

F

0.6

0.5

0.4

0.3

0.2

OJ

0
3t*5

L/a

(6)

(7)

2

É3
N
ilI..

I
N

5

6

0=tr5'

O = 
1.0'(5)

circu-

0 =20'

l1iiiiiilliiii:;1i;;;:ii:illlllliiiiii:l11;tlU*i| i;il|i: Pressions normalisées p* = f (zn, 0) avec la
profondeur normalisée z* pour z*
(d'après Reese, 1962).

Pour un angle 0 donné, la fonction f représente une
loi de variation linéaire de la pression normalisée, p*,
en fonction de la profondeur normalisée, z*.

En calculant les valeurs p* pour un grand nombre
de combinaisons (Q, t*), on en déduit l'expression géné-
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rale approchée suivante pour la résistance normalisée,
-t-p":

p* = 2,7 + aAtgQ + z* (2 + bAtgQ) (9)

où:AtgQ-tg0-t900
où : 0, angle de frottement ; 0o = 30";

a et b, coefficients sans dimension fonction de ô :

0 S 00, a - 5,5 et b - 5,0 ;0 > 00, a - 6,5 et b - 10

La relation (9) permet le calcul de la pression nor-
maliséa,pn, pour n'importe quelles valeurs de Q et B.
On obtient alors p,y (z) par :

pruo (z) - p* .z* .R'.y (10)

La relation (10) est équivalente à 1a relation (7).

Pour z* - r:, ol obtient la valeur maximale de p,uo 
'

Prro,'''u* = PI.''ir'B''Y (1t1

où : pi. est défini par la relation (9) pour zL.

ffi
Réactions horizonta les
pour pieux à sections non circulaires

horizontale totale

Dans le cas des sections transversales non circulaires,
la réaction totale, p est définie pour une profondeur cou-
rante, z, par la courbe py La courbe de variation de la
réaction totale, p, résulte de la composition des courbes
de variation de la réaction latérale, gu' et de la réaction
frontale, pr., en fonction de déplacement horizontal, y.

La réaction totale ultime, p,, qui correspond au
déplacement horizontal limite, y,,, résulte de l'addition
de la réaction latérale ultime, q,,;et de laréaction fron-
tale ultime, prr.u; Ces deux réactiong, prut,, et prr,r, tout
autant que p, dépendent de la profondeur, z, par rap-
port à la profondeur critique- , 2",.

........'.'''...'.....'..:...............,.'...'.,...i.''l:l:...;l:t.:,..,.....i:.',,,.i:,..i .,,:i........iitl

Réaction horizonta le latër ale

La réaction latérale, p,u,, est la résultante des
contraintes tangentielles horizontales qui correspon-
dent aux côtés, L, parallèles à la direction d'application
de la charge. C'est une force unitaire de frottement qui
se développe entre le pieu et le sol environnant par
suite du déplacement horizontal.

A une profondeur donnéa,z,la réaction latérale ultime,,

9u,,,, correspond à un déplacement horizontal limite, yu, 
rat.

En analysant les résultats expénmentaux obtenus
sur des pieux instrumentés, Jamiolkovski et Garassino
(1997) obtiennent pour le déplacement horizontal limite,,
yu, rat, en fonction du diamètre B du pieu :

Yu, rut - (0,001 à o,o1) B

Dans un sol homogène, on peut admettre que la
pression gu, croît linéairement jusqu'à une certaine pro-
fondeur, z, puis elle reste constante. Cette hypothèse
est basée sur l'analogie avec la loi de variation du frot-
tement axial d'un pieu chargé verticalement.

La bibliographie recommande pour la profondeur à
laquelle ces efforts deviennent constants des valeurs de
l'ordre de 10 à 20 B.

iii:iii:ii:i:iiilii:iliiiiiiiiiiiiiiiiiiiiliiri:iiiili,.:.,,i:iii:i.i.iiiilliïiili:iirii:

Réaction horizontale frontale

La réaction frontal€, pr., est définie comme la résul-
tante des pressions hortzontales qui correspondent aux
côtés, B, perpendiculaires à la direction d'application
de la charge. Les pressions qui sont mobilisées sur les
côtés B représentent les contraintes normales qui sont
développées dans le sol à l'avant et à l'arrière du pieu
par suite du déplacement horizontal.

A une profondeur donnée, z, la réaction frontale
ultime, pr. u, correspond à un déplacement horizontal
limite. v' r u.ïr

En tenant compte de l'analogie entre la mobilisation
de la réaction frontale dans le cas d'une section rectan-
gulaire, d'une part, et la mobilisation de la réaction
dans le cas d'une section circulaire, d'autre part,, oh
peut admettre les hypothèses suivantes (Baguelin et al.,
197e) :

- la courbe de variation de la réaction frontale en
fonction du déplacement horizontal est similaire à la
courbe B-y définie pour le cas d'une section circu-
laire ;

- la réaction frontale ultime, pr..,, peut être détermi-
née en utilisant la même méthoclologie de calcul que
dans le cas de la réaction ultime, pu,, pour pieux circu-
laires ;

- y, r. est défini d'une manière identique au déplace-
ment horizontal limite, y,,, pour pieux circulaires.

E
Construction des courbes fy
pour pieux à sections non circulai res

En tenant compte du procédé analytique pour
déterminer les courbes B-y pour les pieux à section
circulaire (Reese, 1989), de la méthodologie d'obten-
tion des courbes B-y dans le cas des barrettes (Bague-
hn et al., 1979), ainsi que des bases théoriques expo-
sées au S 2, on obtient les courbes B-y présentées sur
la figure 3, pour les sections rectangulaires dans le cas
n - 2,1 ; n
définie par n
puisque le module global de réaction, E,, est divisé en
deux parties égaleS, Er. ru, et Er. r. comme dans le cas de
la section circulaire.

En ce qui concerne la construction des courbes B-
)z:

- on admet qu'elles sont définies par quatre zones de
variation linéaire ;

- on admet que le module de réaction Eso respective-
ment Er, varie linéairement avec la profondeur z et Ia
pente du premier segment est définie par le gradient
du module, Kro respectivement Kr.

La courbe try est définie par les points caractéris-
tiques suivants :

0, point origine du système d'axes y 0 p;
k, point de coordonnées (Vo; R) ;

e, point de coordonnées (y. ; 4) ;

u, point de coordonnées (V, ; -p,)

La courbe -py à une profondeur donné e , z, est obte-
nue en suivant les étapes présentées ci-dessous.
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Ks' z

Ks'z

' _1 _
Kfr-z=Ktot.z

(ul
pu

re

PU

Fe

p

Pu

Pe

Ktut 'z *t.' .

Pu

W
Détermination des réactions

fi iili**ffi iiriiliiisilili$ril

Réactions ultimes correspondant
au déplacement horizontal limite, y,

. Réaction latérale ultim€, eu,,,
La réaction latérale ultime, eu,.u, est calculée pâr :

Bu,.u _ 2Lf
où:L-n.B;

f, force unitaire de frottement

où : y, poids volumique du sol ;

K, coefficient de pression hortzontale pris égal à Ko

- 1 - sin Q (pression au repos) ;

tg Q, coefficient de frottement.
On définit le coefficient de réaction latérale ultime,

C'Par :

co = 2Ko.tg Q $q)
En reportant les relations (13) et (1,4) dans la relation

(12), on obtient

eut,, - D.B .T.z.Cq (15)

On admet que 8",.u devient constante à partir de la
profondeur critiqua,z.. (voir S 2).

(13)
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-4.:___JKrut.'
1

Pu

Frr, u

f = T.z.K.tgQ

$#$iiËiii[ Allure des courbes
de réaction pour le
calcul des barrettes.

(12)



On calcule donc gu', en fonction de la profondeutr, z,

comme suit :

z 1Zr, 
' Qu,,,, - rt.8 .T.Z.Co

z) zr, 
' eu,., - rt.B .T.zrr.C,

o Réaction frontale ultim€, pr.,u

La réaction frontale ultime, pL.,, est prise égale à la
réaction ultime, pu, définie pour les sections circulaires
(voir S 2) 

'
,arrrtpo.u=Ar.pruo
z) zr, r pt.u = 0,BB Qn,

o Réaction totale ultime, p"

La réaction totale ultime, p,, est déterminée par :

Pu = Qr,., * Pr..u (16)

,|,ffiffi..r 
T..#.,#:ffiit

Réactions correspondant au déplacement horizontôl ye

o Réaction Latérale, (e",).

On définit cette réaction pâr :

(gu,)" = Qat.u (r7)

o Réaction frontale, (pr,)"

On calcule cette réaction en fonction de la réaction
théorique limite, 8'" (voir S 2):

(pr.)" = B, e,* (18)

où B, - facteur de correction (Reese, 1989) :

B, = Br(z/B) ;2,1 . B, < 0,5 pour 0 < zst*
z a tr, 

' 
(prJ" = B, prro

t) rr, r (pr.)" = 0,5 Qnr

. Réaction totale, B"

On calcule Ia réaction totale, p", par 
'

q = 8r,.,, + (Pr.)" (19)

{,ffiT-,,ffiWffiï,1tiï#4Èrfu #

Réactions qui correspondent au déplacementhorizontal yn

. Réaction latérale, (9",)o

On calcule cette réactioh pâr :

(&",)o = Qut.u

. Réaction frontale, (pr.)o

La réaction frontale (prJo est calculée,, en fonction de

Yp, PâI :

(prJk = Kr. zYx Q1)

où : Ko, gradient du module partiel de réaction frontale

ffi
Dëtermination
des dépla cements horizontaux

..r,' 
l,f::,.#!;ffi:ffi

Déplac ement horizontal yo

Le déplacement horizontal yo représente le déplace-
ment horizontal limite, y. rat, nécessaire pour mobiliser
intégralement la réaction latérale, gu,. Pour des dépla-
cements horizontaux qui dépassent le déplacement
limite yu, lat = y,., la réaction latérale, pru,, devient
constanté'êt égaie à Ia réaction latérale uitime, p,u,,u.

On exprime la réaction (9",)o pâr :

(P,",)o = K,", zyu Q4)
où : K,u, - gradient du module partiel de réaction laté-
rale.

En identifiant (15) et (24) on obtient :

n.B.y.z.Co : K,u, zyu Q5)
En tenant compte de la loi de variation linéaire du E"

ou Er. rut eD fonction de z, Kr.z ou Krur.z, la relation (5)
devient :

T = K,u/K, (26)

En introduisant Ia relation (26) dans (25) on obtient :

Yk = 
n'Y'CO

B F.K,

On définit le coefficient de
bal, C", par :

(27)

gradient rCu module glo-

C" = K,/Y (28)

Si on reporte la relation (28) dans (27) on obtient :

v;

où:yi- déplacement
denet0;yi=yolB.

;Ii,ii\-Frffiig,t:'ii1',1:.',1yr',ttN,1Xr,i,

Déplacement horizontal V.

Le déplacement horizontal y. est le déplacement
horizontal correspondant à la réàction frontale, (Q.)" :

(pr.)" = Kr. zy" (30)

relation (30) dans (19) on obtient :

q = eu,.u + Kr.z y" (31)

= 
t'C'
F'C*

horizontal

(2e)

normalisé qui dépend

(20)

(22)

(23)

Si on porte la

OU:

B. - Qu,,, = Kr. zY"

On peut exprimer Ia réaction également pâr :

q-Q+Kr,r$"-yo)
À partir des relationl (31) et (32) on obtient :

R - 9u,.u = Kr,. zYu

(31',1

(32)

(33)

(3+)
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. Réaction totale, q
La réaction totale, q, est déterminée pâr :

ou: 
P[-Ru,,u+Krr'z'Yo

où: K" - gradient du ff.fJ n,To",

Si on considère les relations (31'1 et (33) y^ peut être

défini en fonction de yo :

P. - Plut,,
n 

-t1I/k ,Vlat,u

0.:Yt-
Yr.



Le déplacement y" dépend de n et 0 pâr yr., mais
aussi de la profondeui courante, z, et de la profondeur
critique,2,,. Les valeurs du rappofty"/yy.olt été déter-
minees en fonction de Ia profondeur réduite,2 - z/2,,.
Pour des profondeurs courantes t . trr, c'est-à-dire
pour des profondeurs réduitesZ<1.,Ia variation de CI" -
y"/yoen fonction deZ est linéaire. Pour z) z,,le rapport
y"/yo devient constant. La figure 4 donne les variations
de crl. : V"/yu en fonction deZ pour différentes valeurs
denetdeQ.

0" = Y 
"lYx

10 12 1t-

35 65 95 11 125 11

nS0,5

n = 2, I

n:5

lliiiiiiiiiiiiliiiiiiiiTiÏiiiiiii,iiiiiil tiitî; Variation du rapport ou = V"/yu avec
profondeur réduite Z

,titt',#ii, jiiiii;t'#iiiiil,Ê11111ii'i1t1:i,:l;i,111yr,t,i1iiii'

Déplac ement horizonta I y,

Le déplacement horizontal yu est Ie déplacement
horizontal limite pour lequel la réaction totale, B,
devient égale à la réaction totale ultime, pu. Si le dépla-
cement horizontal, y, dépasse Ie déplacement limite, yu,
la réaction totale ultime, pr, reste constante. Si on
applique un procédé de calcul similaire à celui présenté
auparavant, le déplacement horizontal limite, yu, peut
être exprimé en fonction du 5z. pâr :

fonction de Z pour différentes valeurs n et Q sont don-
nés sur la figure 5.

E
Pa ramètres ca ra ctéristiques
d'interaction

La profondeur critiqute , zrr,le module de réactioo, E,
(ou le gradient du module 

-de 
réaction, K.) et la lon-

gueur de transfert, /0, sont des paramètres- caractéris-
tiques de l'interaction. A partir d'eux, on peut détermi-
ner tous les autres paramètres intervenants dans la
construction des courbes des réactions.

ffi
Profondeur criti qtJe zcr

Dans le cas des pieux à section circulaire, la profon-
deur critique est définie comme la profondeur à
laquelle la réaction limite de surface, R,o devient égale
à la réaction limite en profondeur, pi,,r. En écrivant
l'égalité des deux réactions limites on arrive à détermi-
ner Ia valeur de Ia profondeur critique, zr,.

Dans le cas des pieux à section rectangulaire, la
détermination de la profondeur critique, zrr,pàr une
relation analytique n'est pas possible, à cause du méca-
nisme différent de mobilisation des deux types de réac-
tions, latérale et frontale, qui, par leurs effets combinés,
définissent Ia réaction totale.

tiit:tititirriiiiitittt:.ir.i.!;:r::!:rr:t:riÏtji::.iilj:t !i/.ili;.il.t!!.!itt:!rt:ttl

.liij,tiitjiiiitttijitn+Ilt1:ti+tiiiiljtrntjlitiji\:ttt:jrr]'jtj?.it:j1iiilj

Étude parômétrique

Afin de déterminer Ia profondeur critique dans Ie
cas des pieux à section quelconque, une étude paramé-
trique a été réalisée par ordinateur en utilisant le logi-
ciel LPILEP]U' (1990). On a analysé 132 variantes, dont
L2 cas de pieux circulaires et 120 cas de pieux carrés ou
rectangulaires.

Le tableau I présente les caractéristiques géomé-
triques des sections transversales et les caractéristiques
géotechniques pour les 132 cas analysés.

Pour tous les cas étudiés, on a considéré la charge
horizontale appliquée au niveau du sol et le pieu libre
en tête.

L'étude paramétrique s'est déroulée en trois étapes.
La description détaillée de l'étude paramétrique est
présentée par Râdulescu (1998).

';,Tii,#, 
.{Ï.ffi,,.{.' SYnthè se

géométriques
paramétrique.

des cara ctéristiques
et géotechniques de l'étude

201816

t+. 5 10

It

t.T

N
ll
lN

la

(ù -v /vU UU UC

Les valeurs de {D, ont été déterminées en fonction
n, 0, z et z.r. Les variations du rapport ou = yuly. en

(35)
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'i#i,itffiliriiirtr*iiiiiËiitÊ,i iiiiiti:Variation du rapport o,, = V,,/yn avec la profondeur réduite z.
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Pr,ësentation et inte rpr ëtation des résultats

Pour généraliser les résultats obtenus,, la profon-
deur critique, (rr,), déterminée pour chaque cas a été
normalisée :

On a déterminé les trois courbes de variation de la
profondeur critique normalisée, z*rr, en fonction de n,
pour Q = 20", 0 - 30" et 0 - 40o, respectivement. On a
également déterminé les courbes de variation de zf. en
fonction de 0, pour o - 0,2 ;0,5 ; 1,0 ;2,0 et 5,0. Les deux
familles de courbe s (zn r, n) et (z*rr Q), représentées dans
un double système d'axes, (nO ,*,,) et (0 Ozi.) respecti-
vement, ont permis, par extrapolation, l'extension du
domaine des valeurs de l'angle 0 de 15' jusqu'à 45o,
ainsi que l'établissement des courbes (2i,,0) pour
d'autres valeurs n, telles 0,8 ; 1,5 et 3,5.

Les graphiques de variation de la profondeur cri-
tique normalisée, zn ,, en fonction de n et Q sont présen-
tés sur la figure 6. Ces graphiques permettent 1a déter-
mination, par interpolatioh, des valeurs 2f,, pour
n'importe quelle combinaison de n et de 0, pour n e
10,2; 5l et 0 e [15' ;45"].

La profondeur critique, zr,,déterminée par l'inter-
médiaire des diagrammes obtenus, est un paramètre
caractéristique de l'interaction pieu-sol.

La relation (11) met en évidence l'effet de forme sur
Ia réaction limite en surface, pruo, par l'intermédiaire de
la profondeur critique normaliËée, zi..

ffi
Gradient du module, K,o

Comme indiqué au paragraphe 2, dans le cas d'une
section rectangulaire avec n - 0,5, il n'y a pas d'effet de
forme, c'est-à-dire que Ie module de réaction, Er, cor-
respondant à cette section est égal au module de réac-
tion, Ero, correspondant à la section circulaire.

En admettant que l'effet de forme décroît avec Ia
profondeur et devient nul à la profondeur critiqua,z,,,
et tenant compte du fait que E, = Ero pour n = 0,5, on

(,.. )'
_ (r,,),

Bi
(36)

Les valeurs (zi.), ont été classées en 15 groupes, en
fonction de n et Q, chaque groupe contenant B valeurs.
Pour chaque groupe, on a calculé la valeur moyenne de
la profondeur critique normalisé 

" 
(t.,,). Les variations

maximales, par rapport aux valeurs moyennes, pour
chaque groupe sont égales à + 2,5 "/".

Le tableau II présente les valeurs (z*",) en fonction de
netQ.

L'analyse de ces valeurs montre, comme on pouvait
s'y attendre, que l'angle de frottement, 0, mais surtout
l'élancement , n, ont une certaine influence sur la pro-
fondeur critique normalisée. PIus l'angle Q est petit et
le rapport n est grand, plus la valeurr z*^_ est élevée.

lf,ffiln_#r{..W,ffi#tffii.{u Valeurs des profondeurs critiques, z*,,, en
fonction de n et ô.
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admet, pour déterminer le gradient du module, Kro, que
la courbe -py pour la section rectangulaire avec n-= 0,5
(définie par la méthode proposée dans cette étude) est
identique, à la profondeur 2.., à la courbe B-y définie
par Reese (1989) pour la section circulaire.

Dans ce qui suit, on exprime le gradient du module,
K,o, en fonction du coefficient de gradient du module
de réaction, C"o, coefficient de gradient en abrégé,
défini par la relâtion (28).

'ffi11t1tx,1ffiiti4lli1i,ni1',i,,f 

i,1Ïti,',ti,Iii'ri#,aii

Coefficient de gradient, C*o

La détermination du coefficient C"o impose la condi-
tion d'identité des deux courbes py aux points carac-
téristiques. Chaque point caractéristique est défini par
le déplacement horizontal, y, et la réaction, p, corres-
pondante.

Les déplacements horizontaux et les réactions ont
été définis tant par les expressions de Reese (1989) que
par celles qui sont données au paragraphe 3. Cette pro-
cédure, présentée en détail par Radulescu (1998), a per-
mis d'obtenir l'expression suivante pour le coefficient
C*o 

'

Comme indiqué plus haut, Ie module de réaction,
Ero, dépend, entre autres, de Ia rigidité relative, ///0, du
système pieu-sol ; les valeurS Ero augmentent si le .ap-
port I/Io augmente, pour un angle Q donné. Conformé-
ment aux définitions du gradient du module,,K.o, et du
coefficient de module, C"o, celui-ci dépend necessaire-
ment de la rigidité relative.

D'après les hypothèses de calcul sur lesquelles est
basée Ia procédure d'obtention de la relation (37), les
valeurs C*o correspondent au cas où 1/10 - 2,2, limite
inférieure pour les pieux souples. L'influence de la rigi-
dité relative sur les valeurs C"o peut être prise en
compte pâr :

(C"o)-u* : I.(C*o),,',,, (38)

où : (C"o),,'uu, co.efficient du module maximal, (Kro)_u",

correspondant à Ia rigidité relative Mo= 9,2 ;
(Cro)-,,.,, coefficient du module minimal, (K"n)_i',, cor-

respondant à la rigidité relative 1/10 - 2,2 détérminé
selon la relation (37) ;

1,, coefficient de rigidité relative, obtenu à partir des
résultats de I'étude théorique tridimensionnelle de
Baguelin et aL. (1979) :

coo = 120 (8,.8:. - 2,1.cô) (32)

15' n' ?s' 30' ô 35' It0'

3.5

l'angle Q.

45'
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Les valeurs C"o. calculées
pour différentes valeurs O,
tableau III.

ffi
Gradient du module, K,

Le gradient du module, K", pour les sections rectan-
gulaires avec n € l(0,2;0,5) u (0,5; 5)1, est défini en
fonction du gradient K,o par l'intermédiaire du facteur
global de forme, | (voir Fig. 1) :

Kr= f Kro

Comme dans le cas de Kro, le gradient du module,
K,, est déterminé par l'intermédiaire du coefficient de
gradient, Co.

tïffiîÉri.l,#ffi:ti,1y;i;;ffi

Coefficient de gradient, C*

En reportant la relation (28) dans la relation (39), on
obtient l'expression du coefficient de gradient, C* 

'C"=rC"o (40)

où r et C"o sont définis en fonction de la rigidité rela-
tive, I/lo, comme suit :

. l/Io = 2,2 : r = r' (voir Fig. 1)

C*o - (C"J-,n selon la relation (37)

. I/lo= 9,2: | - r" (voir Fig. 1)

C*o= (C*o),,'u* selon la relation (38)

L'influence de la rigidité relative, I/10, sur le coeffi-
cient, C*, peut être généralement exprimée pâr :

(C")-u* = ?v' (C*)-,n (41)

où : 1,, coefficient général de rigidité relative ; )r'-f. I
Dans le cas particulier de la section circulaire bu

rectangulaire avec n - 0,5, ?v' = l, parce que r" = r' et
donc la relation (41) est identique à la relation (38).

Le tableau V présente les valeurs C" calculées selon
la relation (40).

on constate que Ia gamme des valeurs C" obtenues
est très étendue. Le rapport entre la valeur'inaximale,
(Co)-u*, correspondant à 0 = 45", n - 5 et I/10 - 9,2 et la
valeur minimale, (Co),,.,n, correspondant à 0 : L5", n -
0,2 et l/lo - 2,2 est égal à 43,7 . Pour cette raison, on a
choisi de présenter sur la figure 7 les valeurs de log C"
en fonction de n, 0 et l/lo.

TI]T]AX

À -;*t =1',82
"s0

par les relations (37) et (38)
sont présentées dans le

"';imlW"P"rP 
.tWpt- Valeurs du coefficient du gradient, C"o,

en fonction de lflo et 0.

"'', w,;lg;::;:,æ

Dëternination du gradient du module, K,o

Le gradient de module, K,o, est déterminé en fonc-
tion de C*o et du poids volumique T. Le tableau IV com-
pare les valeurs de (5ro)_.0, (5ro)_,n et (Kro)_u* recom-
mandées dans la littératufe à Cellês calCuiôes par la
présente méthode.

II faut remareu€r :

- qu'il faut comparer les valeurs obtenues pour y -
20 kN/m3 avec les valeurs de Reese et Allen (1977) au-
dessus de Ia nappe et les valeurs obtenues pour y -
10 kN/m3 avec les valeurs de Reese et Allen (1977) au-
dessous de la nappe ;

- que les valeurs Kro recommandées dans la littérature
dépendent exclusivement des caractéristiques géo-
techniques du sol;

- que les valeurs K"n calculées ici dépendent tant des
caractéristiques géôiechniques que de la rigidité rela-
tive du système pieu-sol ; les valeurs l/loayant un intérêt
pratique se situent dans un intervalle plus restreint, à
savoir 1/1, e [3,3; 6,31.

#ri,ffi{,,{ii#.#W# ii,i valeurs (K"o)-"d, (K,')*i.,, (K,o)-"*.

(3e)

Au-dessus
de la

nappe

En dessous
de la nappe

\ = 20 kN/m3

10 kN/m3

REVUE FRANçAIsE or cÉotEctNteuE
N. gg

1et trimesTre2002

Reese
et Allen
(1s77)

Solétanche
(1s82)

Râdulescu
(1ee8)

* Valeurs déterminées comme moyenne arithmétique de toutes les valeurs recommandées.
** Valeurs pour )/Io - 3,3
*** Valeurs pour Mr= 6,3
**** Valeurs moyennes déterminées pour U), e [3,3 ; 6,3]

t3

21 770* /26 900***

10 885./L3 450**** 1, 700/1875** 42 660/33 200***



ttiiiiiiiiiiÉiiiiiiiii,# i{fiiiiii Valeurs du coefficient du gradient, Cu,
en fonction de UIo et Q.

Pour toute combinaison (n, 0, 1/10) où n e 10,2 à 5,01,

0 e [15" à 45"] etl/lo e 12,2 à 9,21, la valeur C" corres-
pondante se trouve dans le domaine délimité par les
deux courbes représentées sur la figure 7 .

!|t'

r'*,%

La relation entre log C" et n, 0 et 1/Io est de
hyperbolique :

lOg C"U = AU.sn'Bij.Pc

où : Au = 3,63 - 0,037 . L(]/Io)i- 1,557. ÂtgOj

Bu = [0,01 -5,7.10-4.L(]/10)tl.(1 + 0,8.Âtg0j)

c - 0,006

avec L (l/Io)i - (l/lo)^ax (l/lo)i

où:(//10)-u* =9,2
(I/10)i, rigidité relative de calcul
Â tg 0, = tg Q-u*-tg Qj

où:ô -45"rmax

0,, âDgle de calcul

0, = 0, pour un pieu à section circulaire à z quelcongue

0, pour pieu à section non circulaire à z = z^-

0, angle de frottement
La vaieur du coefficient de module, C", est détermi-

née de manière graphique (Fig. 7) ou numérique (rela-
tion 42) pour toute combinaison de valeurs (n, q, 1/10).

type

(42)

\a&\6v" \a ïr,
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C* dépendant de U/10) et la longueur de transfert, Io,

dépeÀdant elle-même ile C" (voir ci-dessous), C" es1
déterminé par une procédure itérative, car la valeur 1o

n'est pas connue a priori.

'tfrif 
È!;iæiÈ,i:tii,'r'{fr "iiii',"'{.!fiit'+ilii.:,ï#i

tliLi!;ii:ii.i:iiïilii::i!iij:i:!j!.t.+i:itiii:i.ji;.i:iiiti:iiii'r!ji:i::ii2.ii!;ii:i.ti..!;iti

Dëtermination du gradient du module, K,

Le gradient du module, Kr, est calculé en fonction
de C" et du poids volumique, y.

Le tableau VI présente les valeurs extrêmes de K.,
correspondants à n = 0,2 et l/Io - 2,2 et à n - 5 et I/10 -
9,2, pour 0 = 15o et 0 = 45' respectivement.

iitfrli;fiiiif,le.,,,+i;l#.ffi.ffi .ffiiiiiiValeursdugradientdumodule,K,,
pour @ = 15" et @ = 45".

Le tableau VII présente les valeurs moyennes, (K,)n.'".

et (Kro).n"0, déterminées d'après les valeurS K, et Kro càl-
culées.

i:-fâ,irt\i,r;1,ft1.ry,ffi:tiiiivaleursmoyennesdugradientdumodule,
(K")-"0 et (K")-"0.

En analysant les valeurs présentées dans les
tableaux IV, VI et VII, oo constate que, bien que
l'intervalle des valeurs calculées K, soit bien plus
grand que l'intervalle des valeurs calculées Kro, la
moyenne des valeurs de (Kr)-". est seulement d'envi-
ron 13 % supérieure à la moyenne des valeurs de
(Kro)*.0'

Les valeurs de K, mettent en évidence tant l'effet de
forme de la section transversale que celui de rigidité
relative et Kr.n"*Ks min - 43,7 , alors que les valeurs de Kro
ne sont influencées gue par la rigidité relative et Kro *J
K ^ :25.1..

SU ITIIN

w*llïl-l
Longu eur de transfert, lo

longueur de transf ert, lo, est définie par la rela-

(43)

Dans la relation (43), E, est présumé constant avec la
profondeur. Dans ce cas, le module E. s'exprime pâr:

La
tion :

E, = kr'B
où : k., coefficient de réaction Winkler.

Comme l'hypothèse de E, constant n'est acceptable
que dans des cas particuliers, on utilise habituellement
une variation linéaire du module E. avec la profondeur z :

(44)

E, = Kr'z
Afin de définir la longueur de transfert,

le module moyen, Er, _.d i

E ,-K zS,MCO S S

(45)

10, on utilise

(46)

(47)

des valeurs E. cor-
(niveau du telrain
les relations (46) et

où : z" est la profondeur spécifique définie par la condi-
tion d'équivalence entre la relation (44) et la relation
(45).

On observe dans les expérimentations que la pro-
fondeur d'influence, zr, égale à la longueur efficace, lon-
gueur du pieu qui participe effectivement à la reprise
des efforts horizontaux, est d'environ 10 B. Ceci permet
alors d'écrire la relation suivante entre z, et 2., 1

zr- 2',,
Er, -.d, représentant la moyenne

respondant aux profondeurs z - 0
naturel) et z = z' il en résulte, selon
(47), que la profondeur spécifique,
tion :

2., répond à la rela-

Z, = zr/2 = Zr, (48)

En remplaçant, dans la relation (46),les relations (28)

et (48), on obtient alors pour E,, -.0 i

Er, -"0 - Co'Y'zr, (49)

Il faut préciser que, dans le cas de la section circu-
laire, Er',.n"d est calculé en fonction de C"o.

Le module moyen de réaction, Er. -.d, en fonction
duquel est calculée la longueur de transfert, lo, sera
nommé simplement, par Ia suite, module de réaction,
Er.

En remplaçant, dans la relation (43) Ia relation (49),
la longueur de transfert , lo, s'exprime alors sous la
forme :

(50)

En analysant la relation (50),
gueur de transfert, 10, dépend

- dimensions géométriques de
parBetlo;
- forme de la section transversale, par z* et C" ;

- caractéristique de déformabilité du matériau avec
lequel est fabriqué le pieu, par Eo i

on constate que la lon-
des facteurs suivants :

la section transversale,

15
REVUE FRANÇAISE DE GEOTECHNIQUE

N" 98
1er trimestre 9002

4E plp

49 960 kN/m3

44 360 kN/m3

Moyenne
des vaieurs
calculées K

Moyenne
des valeurs

calculées K,o

24 980 kN/m3

22 180 kN/m3

4E pIp

Ck ' T'z*



- caractéristiques géotechniques du sol, T et Q, par C* et
zr, )

- rigidité relative, l/lo, par C*.

Comme il a été déjà précis é, Ie coefficient de gra-
dient, CK, dépend de la rigidité relative, I/Io, qui dépend
à son tour de C" par 10. Compte tenu de ceci, la lon-
gueur de transfert, /0, est déterminée par une procédure
itérative, car Ia valeur C" n'est pas connue a priori. La
procédure itérative est décrite en détail par Radulescu
(1998). La convergence est habituellement obtenue avec
quatre itérations, au plus.

E
Étap es de calcul. Méthodologie

On récapitule ci-dessous les différentes étapes de la
construction d'une courbe de réaction F-y à niveau
donné, suivant les résultats théoriques présentés dans
Ie présent article.

ffi
Donnëes d'entrée

Le pieu est défini par 
' 
B, L, D,1, EeIe et le sol carac-

térisé par : 0, T.

ffi
Détermination des paramètres
ca ractéristiq ues d'i nteraction

1) Profondeur critiqu e , 2,,

zl, est donné par la figure 6 en fonction de n et 0
etz -z* .Bcr cr

2) Coefficient de gradient, C"
a) On suppose une rigidité relative initiale, (l/10)o -

22

b) (CK)o est calculé par la relation (42) ou la figure 7
en fonction de n, 0 et (10/Uo

3) Longueur de transfert, (Uo

(10)o 9$ $onné par Ia relation (50) en fonction de EoIo,

T,z* et (C")o

a) Rigidité relative, (I/1r),

Les étapes 2.b et 3 sont répétées jusqu'à la vérifica-
tion de la condition de convergence :

(yto), - (vto),_,
.100 <2%o

(vto),

où : (I/10)i, rigidité relative obtenue dans l'itération cou-
rante, i ;

#iii4i,triii,,#",ffiffiffi1"#i#É Valeurs de yT, yI, yl,, o., û).,.

Reese (1989)

Râdulescu (1998)

(l/10)i_1, rigidité relative obtenue dans l'itération anté-
rieure, i-l ;

A convergence, à l'itération i, on obtient (Cr)i.

5) Gradient du module global, K,
K, est obtenu par 

' 
K, = (C"),.y; relation (28).

ffi
Détermination des courbes de ré,action
globales pour les pieux à section carrée
ou rectangulaire (barrettes)

Dëtermination des déplacements horizontaux
caractéristiques aux courbes py

1) Déplacement horizontal, yo

yi est obtenu par la relation (29) en fonction de n,
C*, C. et r, C. étant défini par la relation (14) en fonc-
tion de Ko et $ et r par Ia figure 1

et yr. - yi.B

2) Déplacement horizontal, y"

crl" est déterminé grâce à la figure 4 en fonction de n,

Q,zetz*
et y. = 0..yr

3) Déplacement horizontal limite, yu

q est déterminé grâce à la figure 5 en fonction de n,
Q,zetz*

et yu = ct),r.y. = Ou.o".yr

Le tableau VIII compare les valeurs des déplace-
ments normalisés yi, yi et yi et des déplacements rela-
tifs {D" et crl., indiquée par Reese (1989) à celles calculées
par Ia présente méthode.

F,nr

D,ëtermi nation des réactions tota les ca racté risti q ues
aux courbes py

1) Réaction globale, pr.

po est donnée par la relation (23) en fonction de K,, z
et yr
2) Réaction globals, p.

p" est déterminée pâr :

P.=P,ur.u*Prr,.
où : pr.." est déterminée par Ia relation (18) en fonc-

tion de B. et p,,*(voir S 2)

3) Réaction globale ultime, pu

P, est calculée pâr :

Pr=P,u,.r*Pr..u

pieux à section circulaire

(51)
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0,001 à 0,01 1,7 à 17

0,001 à 0,01 0,01 à 0,02 0,013 à 0,06 ne [0,2;5]



où : p,u,., est donnée par Ia relation (15) en fonction
de n, B,y,z et Cr.

pr.., est prise égale à la réaction ultime, Fu, définie
pour les sections circulaires (voir S 2).

E
Conclusion

On propose une méthode théorique qui permet la
détermination des principaux paramètres caractéris-
tiques de l'interaction entre le sol de fondation et les
pieux chargés horizontalement. Ces paramètres sont la
profondeur critique, le module de réaction, E, (ou le
gradient du module de réaction, K,) et la longueur de
transfert, ln ces deux derniers étant définis par une pro-
cédure itérative en fonction des caractéristiques géo-
métriques du pieu (dimensions et forme de la section
transversale) et des caractéristiques géotechniques du
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d'une terrasse alluvionnaire de la seine
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Ce mémoire de thèse est consacré à l'étude
du comportement mécanique d'un sol alluvion-
naire constitué de particules de dimensions très
variabies, que l'on qualifie de < sol grossier >.

Le seuil en gros éléments permettant l'appella-
tion de sol grossier est défini par la dimension
minimale D, des gros éléments et le pourcen-
tage d'éléments supérieurs à cette dimension.
Ce seuil peut varier de 20 à 63 mm.

Les travaux de recherche ont pour objectif
de juger de la pertinence des modèles rhéolo-
giques adaptés à ces matériaux et des procé-
dures de détermination de leurs paramètres en
laboratoire ou en place.

De l'étude bibliographique, nous consta-
tons que les paramètres qui interviennent dans
ie comportement des sols grossiers, sont : la
masse volumique, ia forme des particules, la
distribution granulométrique, la teneur en eau,
la taille des particules, les dimensions de l'équi-
pement. La masse volumique est sans doute le
facteur le plus important.

Des essais effectués à la boîte de cisaille-
ment direct ont montré l'influence du diamètre
maximal des gros grains et de la reconstitution
des éprouvettes sur le comportement méca-

nique du sol. Des essais triaxiaux avec quatre
modes de compactage des éprouvettes en labo-
ratoire ont été réalisés et les résultats ainsi
obtenus ont été comparés à ceux issus d'essais
triaxiaux effectués sur des éprouvettes taillées
dans deux remblais expérimentaux. L'influence
de la granularité a été étudiée.

Des essais de comportement ont été
menés. Ils comprennent des essais triaxiaux
sur des éprouvettes taillées dans ies couches
du remblai, des essais à la plaque et des essais
pressiométriques. Ils ont permis de comparer
les résultats ainsi obtenus à ceux des essais de
laboratoire.

Nous avons déterminé des relations entre
les paramètres c, Q et E avec le diamètre maxi-
mal des grains et la masse volumique du maté-
riau. Ces relations peuvent servir à l'estimation
de ces paramètres.

Mots-clés : sols grossiers, alluvions, com-
portement mécanique, angle de frottement
interne, cohésion, compactage, granulométrie
et granularité, essai triaxial, boîte de cisaille-
ment direct, rembiais expérimentaux, essais en
place.

Étude des mécanismes de rétention et de transfert
des polluants non miscibles dans les sols fins non saturés
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luant et le sol non saturé. A faible densité et
degré de saturation, le polluant peut se trouver
en contact direct avec les minéraux argileux, ce
qui engendre un raidissement du matériau. A
une densité moyenne, c'est la capillarité qui
caractérise les interactions entre fluides. A forte
densité, Ie compoftement du sol est conditionné
par le piégeage de l'air. Ces observations ont
été confirmées par une étude microstructurale
des effets du polluant ; à faible densité, on a
observé une augmentation significative de la
microporosité, conséquence des interactions
minéraux-polluant; à une densité moyenne, on
a observé seulement une augmentation de la
macroporosité due à la diminution de la capilla-
rité par l'infiltration du polluant.

Les paramètres ainsi déterminés ont été
utiiisés pour une modélisation numérique des
transferts d'hydrocarbures dans un massif de
sol non saturé à l'aide du code U-Dam
(CERMES), permettant de quantifier l'impor-
tance du débit de fuite.

Un produit pétrolier accidentellement
déversé à la surface du sol s'infiltre dans la
zone non saturée pour atteindre la nappe
phréatique et engendrer potentiellement des
risque sanitaires. Le but du travail est l'étude
des mécanismes de rétention et de transfert
d'un polluant hydrocarboné (hydrocarbure
désaromatisé < Soltrol 170 >) dans la zone non
saturée. L'étude a été faite sur un limon des
plateaux de l'Est parisien (limon de Jossigny)
compacté à diverses masses voiumiques et
teneurs en eau.

Des cellules de rétention triphasiques origi-
nales ont été développées afin de permeftre la
détermination de la courbe de rétention en
hydrocarbure des échantillons de limon non
saturé, ainsi que l'étude de la perméabilité à

l'hydrocarbure à divers degrés de saturation,
lorsque }'eau, l'air et l'huile coexistent au sein
du sol. Des essais de résistance à la compres-
sion simple ont permis d'identifier les trois
mécanismes d'interaction possibles entre le pol-
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Modélisation du comportement à court et à long lerme des roches
de la formation lerrilère lorraine
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Des effondrements d'anciennes exploitations de minerai de
fer, formées de chambres et piliers, se produisent en Lorraine dans
des zones habitées. Les stots de protection, censés protéger ces
zones sensibles, sont abandonnés depuis près de cent ans pour
certains et les piliers sont ainsi exposés à l'atmosphère minière.
L'inondation des galeries, provoquée par l'arrêt des pompages
d'exhaure, a pu être invoquée pour expliquer des effondrements
localisés. L'objet de ce travail de thèse est d'apporter des éléments
de solution susceptibles d'expliquer ces effondrements. Les roches
étudiées sont le minerai de fer de la couche grise et les interca-
laires marneux du toit des galeries.

L'étude des caractéristiques physiques de ces roches minières a
été réalisée. Le vieillissement minéralogique du minerai de fer formant
les piliers et exposé à l'atmosphère minière oxydante a été démontré,
de même que l'influence des bactéries sur ce phénomène. Le vieillis-
sement se traduit à l'échelle macroscopique par une diminution des
propriétés mécaniques de la roche, notamment sa cohésion.

Thèse soutenue le 26 octobre 2007,
sous la direction de Françoise Homand â /ENSG de Nancy (LaEGO)

( Fra ncoi se. H oma nd @ ensg. i n p I - na ncy. fr)

Le comportement mécanique des roches a été étudié à par-
tir d'essais hydromécaniques puis une loi de comportement
élastoplastique a été proposée. Cette loi continue permet de
reproduire le comportement du matériau dans les phases pré-
et post-pic. L'étude du comportement différé du minerai de fer
a nécessité 1a réalisation d'essais de flu age, conduits par
paliers successifs de contrainte et en compression monoaxiale.
Une loi de fluage, basée sur une généralisation du modèle de
Lemaître au cas des matériaux plastiquement dilatants comme
le minerai de fer, a été proposée, puis couplée à ia loi élasto-
plastique.

Les iois ont été implantées dans un code de calcul numérique.
Dans un cadre continu et en considérant une géométrie bidimen-
sionnelle, les simulations ont montré que l'augmentation du taux
de défruitement, le vieillissement, ainsi que les effets différés sont
les paramètres qui déterminent la stabilité d'un modèle pilier-
chambre.

Calcul du mouvement sismique associé à un séisme de r,éfiérence
pour un site donné avec prise en compte de l'efiîel de site.
Méthode empiriquelinéaire et modélisation del'efifiel de site non linéaire

PHILIPPE LUSSOU
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Deux approches sont mises en æuwe pour calculer le mouve-
ment sismique associé à un séisme de référence en considérant les
conditions iocales du site étudié : < loi empirique )) et < site spéci-
fique >. Dans la première partie de la thèse (approche cc loi empi-
rique >), de nouvelles lois d'atténuation sont déterminées à l'aide
des données du réseau japonais K-NET.

La classification de site se fait à l'aide de V.30 (célérité moyenne
des ondes de cisaillement sur 30 mètres de prôfondeur) mesuré in
situ etlou de Fo (fréquence prédominante du site déterminée à
l'aide d'enregistrements de séismes). A l'aide de ces deux para-
mètres, de nouveaux systèmes de classification de site sont pro-
posés et appliqués au spectre de réponse en accélération, ainsi
qu'à d'autres paramètres de description du mouvement sismique
(durée, intensité, etc.).
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comportement est modélisé par simulation numérique. Trois codes
de calcul sont utilisés pour évaluer l'effet de site non linéaire : SHAKE
(linéaire équivalent), NOAH et CYBERQUAKE (non linéaires). Les
tests réalisés dans cette partie ont mis en évidence les faiblesses du
modèle linéaire-équivalent par rapport aux modètes non linéaires
pour les fréquences supérieures à5H2. Par ailleurs, des calculs effec-
tués à partir d'enregistrements obtenus sur les sites de Port Island et
de Kushiro Port (au Japon) ont montré l'intérêt d'utiliser des enregis-
trements obtenus en profondeur pour réaliser des calculs non
linéaires. A la suite de ces tests, le site du S5rnchroffon (Grenoble) est
étudié afin d'évaluer l'influence du comportement mécanique des
couches superficielles de sol sur le mouvement sismigue.

Il ressort de cette étude que le mouvement sismique prévisible
sur le site étudié dépend davantage de l'effet de site global dû à la
géométrie tridimensionnelle de la cuvette grenobloise que de
l'effet de site local (sols superficiels).



Etude de la microsismicité
à partir des sismogrammes

induite
tridirectionnels

Des expérimentations effectuées sur deux sites miniers, la
mine des Terres rouges (Arbed) et la mine de Hayange (Neufchefl,
et la base de données des événements microsismiques enregistrée
dans la mine de Gardanne (Provence) ont permis de mettre en
æuwe des techniques d'étude de polarisation des ondes sismiques
pour comprendre et interpréter les événements microsismiques
induits en milieu minier. Parmi les techniques de polarisation des
ondes sismiques, les unes sont adaptées pour l'étude de l'onde P,
dite technique de rotation des ondes sismiques ; les autres sont
adaptées pour l'étude de la polarisation de l'onde S. Ce mémoire
comporte deux parties essentielles :

- évaluation de la technique de rotation des ondes sismiques
sur des signaux synthétiques et réels. Cette technique permet
d'estim er l'azimut et le pendage du foyer d'un événement sismique
enregistré par une station unique de mesure. De ce fait, la tech-
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nique de rotation des ondes sismiques est d'un intérêt particulier
pour les systèmes de surveillance microsismique des zones sus-
ceptibles d'être affectées par des instabilités dSmamieues ;

- mise en æuwe des techniques de polarisation de l'onde S.
Ces techniques sont placées dans un cadre méthodologique de
traitement des événements afin de remonter au mécanisme au
foyer où la polarisation de l'onde S a un apport important dans la
compréhension du mécanisme de rupture des microséismes
miniers.

Cette étude a fait progresser nos connaissances sur Ie com-
portement de l'activité microsismique lors de l'exploitation
minière.

Mots-clés : sismicité induite, rotation des ondes sismiques, polari-
sation de l'onde S, mécanisme au foyer.

Évolution des désordres dans les carières souterraines abandonnées
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Dans les zones urbaines ou périurbaines, des accidents sur-
viennent régulièrement à l'aplomb des surfaces sous-cavées.
L'essor des grands centres urbains dans la plupart des pays euro-
péens a nécessité, dans les siècles passés, l'ouverture de nom-
breuses carrières souterraines, actuellement abandonnées, qui se
dégradent au cours du temps.

Les processus de dégradation de ces cavités souterraines sont
encore mal connus, en particulier les mécanismes de vieillissement
qui conduisent à des ruptures différées. Dans le domaine de la sur-
veillance, le diagnostic de la rupture reste problématique. Les
méthodes utilisées actuellement (mesures de déformation, écoute
microsismique. . .) ne fournissent qu'une information très partielie.

L'objectif principal de l'étude est donc d'analyser les
désordres survenus dans différentes carrières souterraines aban-
données et de mieux cerner les modes d'évolution à long terme de
ces ouvrages. L'accent est mis sur les facteurs géologiques des

sites : lithologie, fracturation naturelle, proximité d'un versant,
ainsi que sur la géométrie des vides d'exploitation. Différentes
approches ont été développées et croisées :

- observations lithologiques et structurales dans différentes exploi-
tations de calcaire massif, de gypse et de craie, choisies pour leur
représentativité et f instrumentation mise en place ;

- analyse de données instrumentales ;

- études expérimentales sur les matériaux rencontrés : caractérisa-
tion et étude de leur comportement à long terme à l'état saturé ;
- modélisation numérique en deux dimensions, appliquée aux pro-
blèmes rencontrés.

La finalité de ia démarche est de proposer une typologie des
mécanismes susceptibles de survenir, et de donner de meilleurs
moyens de prédiction des risques. Ce travail s'inscrit dans un
thème de recherche < carrières souterraines abandonnées >, lancé
par le Laboratoire central des ponts et chaussées en 1998.
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Comportement mécanique des sols injectés

Ce travail de recherche porte sur la détermination de l'amélio-
ration des propriétés mécaniques des sols injectés par des coulis
de ciment ultra fin par rapport à celles des sols vierges de tout trai-
tement. On s'intéresse plus particulièrement au comportement de
ces matériaux dans le domaine des très petites et petites déforma-
tions. Un dispositif expérimental par propagation d'ondes de
cisaillement, les < bender elemenfs >, a été instalié dans une celiule
triaxiale conventionnelle. 11 a permis de suivre l'évolution du
module de cisaillement G-o" d'échantillons de sols vierges ou injec-
tés en laboratoire sur des chemins de compression isotrope ou de
cisaiilement drainés. On montre ainsi l'effet de la cimentation sur
les valeurs de ce module pour différentes teneurs en ciment du
coulis et différents sols (sable de Fontainebleau. alluvions
anciennes de la région parisienne).

On élabore également un modèle de comportement élastique

Laboratoire de gënie
CHRISTOPHE DANO

de Nantes-Sa i nt-N azaire
École centrô le de Nantes
rue de la Noë, BP 92101 ,

44321 Nantes Cedex 3
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Thèse soutenue le 71 décembre 2001,
sous la direction de Pierre-Yves Hicher

( P i e rre-Yves. H i c h er@ ec - na ntes. fr)
École centrale de Nantes et lJniversité de Nantes

plastique écrouissable dont l'intérêt par rapport au modèle élas-
tique plastique parfait est de mieux représenter la non linéarité du
comportement. Implanté dans un code de calcul par éléments
finis, ce modèle requiert l'identification de 7 paramètres au moyen
d'essais de laboratoire.

Enfin, un autre objectif du travail de recherche est l'interpré-
tation des essais pressiométriques réaiisés in situ, avant et après
injection. On s'attache en particulier à I'identification, par analyse
inverse, des paramètres du modèie élastique plastique parfait, avec
l'hypothèse des petites ou des grandes déformations. On déve-
loppe aussi une expression semi-analytique de la courbe pressio-
métrique pour un modèle élastique plastique avec radoucissement
post-pic. On montre alors l'influence d'une diminution, après que
la résistance maximale soit atteinte, de l'angle de frottement
interne ou de la cohésion sur ia courbe pressiométrique.

Analyse du cisaillement sol-inclusion par éléments

Une analyse microstructurelle du cisaillement de l'interface
sol-inclusion est mise en æuvre par la modélisation d'essais de
cisaillement direct à l'aide de la Méthode Oes Étéments Distincts.
La macrorugosité géométrique de I'interface constitue le principal
paramètre des simulations réalisées. Une étude préliminaire de
l'influence des conditions aux limites imposées sur les parois de la
boîte de cisaillement permet de quantifier l'effet du frottement le
long de celles-ci sur la valeur de ia contrainte normale à l'interface
soi-inclusion. La réponse globale de l'échantillon montre une
étroite relation entre les variations de la contrainte macroscopique
de cisaillement à l'interface et l'évolution du réseau des forces de
contacts interparticulaires. L'analyse des déplacements et des rota-
tions des particules permet de localiser une bande de cisaillement
dont l'épaisseur, de i'ordre de cinq fois Ie diamètre maximum des
particules constituant l'échantillon, semble indépendante de la
macrorugosité de l'interface. Une forte anisotropie des forces de

discrets
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contact se produit au sein de la bande de cisaillement dès la début
de la sollicitation, alors que ia dilatance s'y développe progressi-
vement au cours de l'essai. La porosité limite atteinte dans la
bande de cisaillement dépend de la macrorugosité de l'interface
et n'apparaît pas caractéristique du matériau granulaire seul.
L'analyse microstructurelle réalisée aboutit à la caractérisation du
comportement macroscopique de l'interface en termes de rigidité
élastique et d'angle de frottement fonctions de la macrorugosité
de I'interface. Plus précisément, une expression de l'angle de frot-
tement macroscopique est proposée en fonction de la macrorugo-
sité géométrique de l'interface et de la microrugosité des contacts
particules-parois.

Mots-clés : interface, matériau granulaire, bande de cisaille-
ment, dilatance, boîte de cisailiement, anisotropie, forces de
contact.
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Plopriétés _mécaniques des sols en petites déformations;
étude expérimentale d'un sable silteux

La loi de Hertz implique que le moduie d'Young d'un arrange-
ment régulier de billes dépend de I'indice des vides de i'arrange-
ment et de la contrainte moyenne. Expérimentalement, la dépen-
dance à l'indice des vides suit la loi de Hardin ou une loi en
puissance négative, et la dépendance à la contrainte moyenne une
loi puissance 0,5 environ. La vitesse de déformation, I'OCR, l'àge,
la succion matricielle, influent aussi.

Il existe divers dispositifs de mesure des petites déformations,
quasi statiques ou dynamiques, en cisaillement ou en compres-
sion.

Nous disposions d'un appareil triaxial équipé de capteurs de
déformation à effet Hall. La même cellule pouvait porter des ben-
der elements. L'étude a mis en lumière et pallié les problèmes
métrologiques liés à ces techniques de mesure. Diverses amélio-
rations techniques nous ont permis d'obtenir des mesures de E
précises à des déformations de 1 ppm.

EMMAN U EL DU FOU R-LARI DAN

27 , rue de Fontenay
92340 Bourg-la-Reine
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Le sable d'Hostun a été testé, mais la plupart des essais
concernent le sable détritique granitique de Peraflta, préparé par
compactage Proctor modifié à quatre teneurs en eau. Des com-
pressions déviatoires étaient conduites de l'état de contrainte iso-
trope jusqu'à des déformations de quelques millièmes au plus. Les
dépendances à l'indice des vides (puissance 0,9) et à la contrainte
moyenne (puissance 0,6) sont bien vérifiées. La vitesse de défor-
mation influe peu. Le vieiilissement semble important. La loi de
Terzaghi s'applique au-dessus de 60 % de saturation. Le coeffi-
cient de Poisson mesuré est proche de 0,05 au début du charge-
ment, puis augmente sensiblement. Les cycles de contrainte iso-
trope mettent en évidence un comportement isotrope transverse.

Le matériel de mesure amélioré a permis des mesures pré-
cises, mais au prix d'importants efforts. Le coefficient de Poisson et
l'anisotropie pourraient être étudiés plus avant, et on pourrait
concevoir des essais couwant toute la gamme des déformations.

Etude expérimentale des composants normales
des contraintes totales en laboratoire et în sîtu

La pertinence de la mesure des
contraintes totales dans les sols a été
deux volets :

- I'évaluation en laboratoire de plusieurs types de capteurs de
pressions totales soumis à des sollicitations contrôlées en milieu
hydrostatique et en milieu pulvérulent de granularité et de densité
uniformes ;

- i'analyse des résultats de l'expérimentation du comporte-
ment mécanique d'une paroi moulée en waie grandeur.

Le premier volet est axé sur l'analyse de la réponse des cap-
teurs ayant une surface active de raideur très élevée pour deux
situations de mesure ( à l'intérieur et à i'interface d'un sable de
Fontainebleau) reproduites dans deux des moyens d'expérimen-
tation sur modèle géotechnique réduit : centrifugeuse et chambre

VALENTIN DUCA

SPIE Fondations
10, avenue de l'Entreprise, Pôle Galilêe

95865 Cergy-Pontoise

Thèse soutenue le 19 décembre 2001,
sous la direction de Jean-Pierre Magnan, à I'ENPC

triaxiale de grandes dimensions. Les résultats expérimentaux obte-
nus en centrifugeuse se sont révélés comme pertinents, tandis que
ceux obtenus en chambre triafale n'ont pas pu évoluer de façon
concluante.

Le second volet s'intéresse à l'expérimentation d'un soutène-
ment en parois moulées (mesures de pressions totales, inclinomé-
triques, déformations sur le butons, etc.) pour trois étapes signifi-
catives de sa vie (1 - bétonnage ; 2 - durcissement du béton ;

3 - mise en flexion de la paroi lors des phases d'excavation et pour
l'ouvrage en service). Les mesures des pressions totales ont été
cohérentes par rapport aux résultats expérimentaux fournis par
les autres moyens d'instrumentation, considérés en général
comme plus fiables. ô /\
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composants normales des
étudlée en approfondissant




