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. Modelisation 3D d'un groupe
. de pieux pour le pont-canal
. de Houdeng

Rl La prévision des tassements d'ouvrages hyperstatiques
£ devient de plus en plus une donnée importante lors de
a leur dimensionnement et de leur réalisation.
S TREV'SAN ‘) Dans le cas d_u pont-ca.nal de Houdeng_ (Belgique), nous
4 o avons abordé le probléme de la connaissance du
X.L. Ll comportement des groupes de pieux et de la qualite de la
réalisation des pieux forés.
F. COLLIN Les auteurs décrivent ainsi une approche non classique
du probleme, par une analyse aux éléments finis basée
A, BOLLE sur des données expérimentales en nombre suffisant.
Les objectifs principaux de cette étude sont la
R- CHARUER compréhension de l'influence, sur les tassements, d’un
. " . curage imparfait ou d'une destructuration de la roche en
Un_fvelr‘sne d? L',E,ge fond d’excavation lors de la réalisation des pieux forés
Institut de Mer;l'ec:}nf.’ ainsi qu'une meilleure perception des phénomeénes
_et de Géenie civil impliqués dans le comportement d’un groupe de pieux.
Chemin des Chevreuils
1, Bat. B52/3 Mots-clés : éléments finis, simulation 3D, tassements,
B-4000 Liége 1 pieux forés, groupes de pieux.

Belgique

C. COUNASSE
J.M. CREMER
J.Y. DEL FORNO
V. DE VILLE

Bureau d’étude Greisch

Three dimensional modelization
of the Houdeng canal-bridge
piles group

A satisfactory prediction of the settlements of hyperstatic
structures is becoming more anc more important in their design
and construction. In this paper, the problems related to the
behaviour of a group of piles and to the quality of the drilled
piles of the canal-bridge of Houdeng (Belgium| are analysed ina
non conventional fashion, based on a finite element analysis,
thanks to sufficient experimental data.

The influence of an imperfectly cleaned excavation bottom and
of the destructuration of the bottom rocks caused by the drilling
of the piles is investigated. A particular attention is also given to
the behaviour of a group of piles.

Abstract

Key words : finite element, 3D simulation, settlement, drilled
i piles, group of piles.
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Introduction

Cette étude traite d’un domaine complexe et encore
assez meconnu, dans lequel la littérature spécialisée pré-
sente une carence étonnante (Ottaviani, 1975 ; Desai et
Mugtadir, 1986 ; Boulon, 1997). Il s’agit d’un domaine
dans lequel trouver des données expérimentales est dif-
ficile et pour lequel des investigations scientifiques n’ont
pas encore eté réalisées en suffisance : le comportement
d’un groupe de pieux et I'influence du radier sur les
déplacements et la distribution des contraintes dans le
sol. Ce travail constitue une premiére étape de notre
recherche ; nous étudierons des lors les phénoménes
généraux qui caractérisent un groupe de pieux sous
chargement, en analysant I'influence de chaque para-
meétre et la facon selon laquelle il contribue a la résis-
tance finale et aux déplacements.

Pour étudier ces phénomeénes, nous avons utilisé un
code d'éléements finis permettant d’approcher au mieux
le comportement des matériaux, grace a des lois méca-
niques sophistiquées. Le code de calcul LAGAMINE
(Charlier, 1987) nous a donné la possibilité de faire des
simulations bidimensionnelles mais également tridi-
mensionnelles dans le domaine de la mécanique des
sols, en abordant des problemes complexes, dont la
géométrie et les parametres présentent une grande
variabilité spatiale.

Nous avons étudié le probléme particulier du pont-
canal de Houdeng (Belgique), avec sa géométrie et ses
caractéristiques en évaluant la possibilité d’adapter nos
outils de calcul & des cas plus généraux. Ce sujet, parti-
culierement intéressant, nous a été proposé pour com-
prendre I'influence sur les tassements et sur la mohili-
sation des frottements latéraux d’une couche des débris
sous la pointe des pieux. Ce matériau présentant de
faibles caractéristiques mécaniques est le résultat du
curage imparfait ou d'une destructuration en fond
d’excavation, parfois observés lors de la réalisation des
pieux foreés.

FIG. 1

Dans ce type de probléme, la difficulté réside dans
l'insuffisance de données relatives au comportement
des ouvrages sous charge et 'impossibilité de faire des
comparaisons entre les modéles numériques et la
structure réelle. Toutefois, dans le cas du pont-canal de
Houdeng, nous avons la possibilité d’obtenir ces don-
nées et de vérifier la fiabilité de notre outil.

== 5
Le pont-canal de Houdeng

Le pont (Fig. 1), réalisé en béton armé et précon-
traint, a une longueur totale de 498 m, comptée entre
les deux joints de dilatation disposés a I'avant des
culées. Le tablier comporte 13 travées centrales conti-
nues de 36 m de portée, prolongées par deux travées
d'extrémité en porte & faux de 15 m. Les colonnes
d’appui circulaires de 3 m de diamétre reposent sur des
semelles carrées (épaisseur 3 m) de 10 m de ¢oté, fon-
dées chacune sur 9 pieux forés tubés de 1,50 m de dia-
meétre. Les charges reprises par les différentes colonnes
sont de I'ordre de 60 000 kN,

Notre travail et notre attention se concentreront en
particulier sur I"étude du comportement des groupes
de pieux sous les piles du pont, Ce théme est trés actuel
mais les recherches expérimentales disponibles
aujourd’hui sont malheureusement insuffisantes pour
approcher avec suffisamment de précision ce type de
problémes. Le calcul analytique de la résistance et des
tassements d'un groupe de pieux se base sur des sim-
plifications et des hypotheses fortes (Poulos, 1968 ; Vig-
giani, 1994 ; Frank, 1999) ; on percoit donc I'importance
que pourra avoir, dans le futur, la modélisation par élé-
ments finis de ce type de fondation.

Les problémes du pont-canal de Houdeng sont
identiques & ceux de tous les ouvrages hyperstatiques
et dérivent de la grande rigidité de ces structures. Les
tassements différentiels sont mal tolérés et influencent
fortement la redistribution des contraintes dans le

Vue du chantier et vue en élévation du pont-canal de Houdeng.
Sight of Houdeng canal-bridge yard.
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béton. En particulier dans le cas de l'ouvrage etudié, le
tassement différentiel toléré est de 10 mm pendant
toutes les phases de construction du pont et de seule-
ment 5 mm a la fin du remplissage final du canal.

Tout cela se traduit dans la nécessité de mesurer a
intervalles réguliers les tassements de chaque pile pen-
dant toutes les phases de construction afin de pouvoir
intervenir promptement et rester ainsi dans les limites
imposées. Dans ce cadre, on peut comprendre l'impor-
tance de pouvoir disposer d'une prévision precise des
tassements.

Les données expérimentales
disponibles

Dans le cadre de la construction du pont-canal de
Houdeng, un essai de chargement staticue en vraie
grandeur a été réalisé par le LCPC sur un pieu (h =
16,6 m — D = 0,90 m) construit et instrumenté dans ce
but, Le pieu résiste a la fois par frottement sur sa paroi
latérale, en contact avec les terrains superficiels et la
roche altérée, et par résistance a la pointe, encastrée
dans le bedrock.

D'une part, I'évolution du frottement latéral dans les
différentes couches du sol a été déduite des mesures
enregistrées au cours de l'essai sur 10 trongons référen-
cés de bas en haut A, B, C, D, E, F, G, Het ], de lon-
gueurs respectives 1, 1, 1, 1, 2, 2, 2, 2 et 3,5 m. Elle est
donnée a la figure 2. D'autre part, I'interprétation des
mesures fournit les deux courbes : charge en téte Q, -
enfoncement de la téte S, et charge en téte Q, - enfonce-
ment de la pointe S| (interprétation LCPC des mesures).

400

gs (kPa) —

350 4
—8
300 ——C
250 o
e ——————— B
200 - — F
I e -G

150
——H
100 |

Yt (mm)

1] 5 10 15 20 25 a0 35 40

Evolution du frottement latéral q, en
fonction du déplacement local Yi sur
10 trongons référencés de bas en haut A, B,
C, D, E, F, G, H et I, de longueurs
respectives 1, 1, 1, 1, 2, 2, 2, 2 et 3,5 m
(mesures interpreétées).

q, lateral friction evolution as a function of Yi
local displacement on 10 soil layer sections
(references from bottom to top A, B, C, D, E, F,
G, Handl, length 1,1, 1.1, 2,2 2, 2and 3.5 m
(interpreted measures),

De plus, des essais pressiométriques ont été réali-
sés sur le site du pont-canal. Ceux-ci constituent la
seule information relative au contexte géotechnique de
I'ouvrage. On donne a la figure 3 les résultats prove-
nant des deux sondages pressiométriques les plus
proches du pieu d’essai.

1000

Ey (MPa)

1 10 100

-+ sondage : PR3
-« sondage : PR 23

Z (m)

Profils pressiométriques (module
pressiométrique E, ).
Pressuremeter profiles (E;, pressuremeter

modulus).

Le profil géotechnique
et les données utilisees

Pour le calcul nous avons besoin de plusieurs don-
nées a introduire dans le code. Chaque matériau,
chagque couche de sol (Fig. 4) doivent étre caractérisés
par leurs propriétés mécaniques. Les matériaux 2a et
2b (situés sous la couche 1) désignent les schistes tres
altérés, tandis que les matériaux 3a a 3g, dans 'ordre
de la profondeur, représentent les schistes plus ou
moins altérés et fracturés.

a
I

|
!
bl Sal |
|
|
I
Lolw Sal 2b
:l 88
L ¢ Sal 2n
IyE
il 50l 3g
1
; E Sol 3F
{ D Sal 3
L Sol 3d
Débris | o ol 3
‘ i A Sol 3b
|
i
| Sol 3a
]
]
i
i
i
—

fie. 4 ldéalisation du probléme, couches de sol.

Problem idealization. soil layer.

Une partie de ces données est déduite des essais in
situ, une autre partie sont des hypothéses de calcul. Par
exemple le coefficient de Poisson, la dilatance, le choix de
travailler avec un seul angle de frottement (¢ = 35°) font
partie des hypothéses de calcul. Le module de Young,
déduit par la méthode pressiométrique, et la cohésion
sont par contre des données découlant des essais in situ.

)
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Aux tableaux 1, II et Ill nous reportons les caracté-
ristiques principales du béton, des débris, ainsi que des
couches de sol discrétisées dans notre simulation. Les
pieux et le sommier, en béton C 25/30, ont été supposés
élastiques isotropes. Les car‘actensthues a court terme
du béton constituant les pieux et le sommier sont don-
nées au tableau I. Pour les débris restant aprés curage
ou destructuration de roche, nous considérons une
couche de 20 cm d’épaisseur de matériau élastique treés
déformable (parameétres au tableau II).

Pour le sol nous avons utilisé une loi élastoplastique
a frottement interne de Van Eekelen (Van Eekelen,
1980 ; Barnichon, 1998) (modéle élastique - parfaite-
ment piastique].

L’etat de contraintes initiales résulte du poids
propre, avec un coefficient K, = 1 - sin ¢’ = 0,43 pour
'ensemble des matériaux, roches et béton (cette
approximation simplifie fortement 'initialisation). La
nappe aquifere est supposée au méme niveau que le
terrain. Le calcul est drainé.

Le modeéle numérique

Le modeéle numérique est la schématisation du sys-
teme sol, pieu, interface sol-pieu, pourvu des diverses
lois de comportement nécessaires pour représenter le
probléme dans sa globalité.

La résolution des équations d’équilibre implique
une discrétisation du probléme et sa division en un
nombre fini d’éléments. Le milieu continu est discrétise
par des eéléments solides et les interfaces entre deux dif-
ferents matériaux sont discrétisées par des élémerits de
contact ou d'interface. Dans le code de calcul LAGA-
MINE, les éléments finis solides 2D et 3D dont nous
disposons sont des éléments isoparameétriques (Seren-
dipity family, Zienkiewicz et Taylor, 1987). Pour les
simulations 3D, nous avons utilisé des éléments &
8nceuds, & champ de déplacement linéaire.

Pour modéliser les interfaces il est commode d’utili-
ser des éléments spécifiques, les éléments d’interface,

TADLA gamfmétms dulséton; accompagnés de lois constitutives adaptées. L'interface
oncrete parameters. i ; . o
implique deux corps entre lesquels il y a une cinéma-
tique constituée essentiellement de glissements, mais
Symbole Valeur aussi de gonflement ou d’amincissement dans le sens
transversal. Les éléments d'interface se connectent aux
Module de Young E, 26,1 Gpa éléements du solide. Ils doivent donc étre compatibles
, avec la frontiere des solides déformables (Habraken et
Coef. de Poisson v 0.18 Cescotto, 1986 ; Barnichon, 1998).
Masse volumique ) 2 440 kg/m® En considérant deux solides déformables @, et Q,
- avec une surface extérieure dQ, et 9, en contact entre
_ d2" et 92~ (Fig. 5), nous pouvons définir un triedre
TABLEAUN  Parametres des débris. local (e, e e,) @ chaque point S de la surface de
«Debris » parameters. contact, Dans ce systéme d’axe local, le tenseur des
contraintes se réduit a un vecteur de contraintes de
Symbole Nalens contact défini par trois composantes :
Module de Young E; 10 Mpa
G| |7P
Coef. de Poisson v 0,35 6. =0, |=|1 (1)
Masse volumique P, 2440 kg/ny T, Ty
TABLEAUNI  Les parameétres de chaque couche de sol.
Soil layers parameters.
Profondeur Couche équivalente Nature E,; (kPa) o E (kPal c (kPa)
de contact “du sol i
-16,6 m—-26,6 m 3a 157
-156m—=-166m A 3b 157.
-146m—=-156m B 3c 3b.
-136m—=-146m C 3d 138 000 213 150,
-126m—-136m D 3e 327.
207 000
-106m—=-126m E 3f 76.
-86m—-106m F 3g 135.
-66m—=—86m G 2a 123.
8500 2/3 13 000
-46m—=-66m H 2b 117.
0—=-486m I 1 2700 1/2 5400 15.
Porosité n =0,2 p.=2.8.10" N/m* v=035 ¢ =35° w=0°
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ou p est la pression, 7, et 7, sont les contraintes tangen-
tielles dans les directions 2 et 3. Ce vecteur des
contraintes est défini dans un systéme local attaché &
I'élément solide et il est indépendant de la rotation
rigide du corps. La condition de contact parfaitement
collant est traduite au niveau numérique en utilisant la
méthode classique de pénalisation, qui autorise une
petite vitesse relative entre les points SY et S” (une
petite pénétration entre les deux solides) et un glisse-
ment relatif entre ceux-ci.

Le contact entre chaque corps Q, et Q, est discré-
tisé avec des éléments d’interface isoparamétriques,
compatibles avec les éléments solides utilisés pour dis-
crétiser les corps correspondants (Fig. 6). Les éléments
de contact utilisés sont basés sur des principes varia-
tionels mixtes (Charlier et Habraken, 1990 ; Cescotto et
Charlier, 1993) : les contraintes de contact sont calcu-
lées aux points d'intégration des éléments d’interface,
alors que les déplacements du corps rigide sont calcu-
lés aux neeuds. Cette formulation entraine une condi-
tion de contact plus douce que celle basée sur les
conditions de contact aux neeuds. La condition de
contact est obtenue simplement au niveau local par le
calcul de la distance A_entre les deux interfaces Q. et
02"

A< 0= absence de contact
A, =0 = contact

Dans le code de calcul LAGAMINE, la surface de
référence 90, sur laquelle sont calculées les contraintes
tangentielles fait toujours référence au cété ol sont
définis les éléments d’interface. L'autre surface de
contact est discrétisée en utilisant des éléments qui per-

mettent de simuler le contact entre deux solides défor-
mables.

Pour le comportement frottant, nous avons adopté
une loi de Coulomb :

J= \/(T2)2 * (TH)E ~(c+up) @

avec |l = tan ¢ (coefficient de frottement) et p la pres-
sion de contact. Dans cette relation f est considéré
comme une surface de plasticité dans le plan
(p.ﬁrel"' +(r, ]-], ou nous pouvons definir trois zones

(Fig. 7) :

f< 0:domaine de contact collant, absence de glisse-

ments ;

f=0: domaine de contact glissant ;
> 0: impossible.

Si f< 0, pour un contact ideéal, la variation du taux
de déformation doit étre nulle (¢.=0). De toute fagon,
comme on 'explique plus loin, cette condition est adou-
cie en utilisant la méthode de pénalisation et en
s‘appuyant sur les observations expérimentales.

Le taux des contraintes de contact est calculé avec
I'expression suivante :

6.=K4 (3)
ou
p K, 0 0 €cy
Lt=|0 K. 0 |{& (4)

T 0 0 K| |&s
fig,5 Contact entre solides déformables.
Contact between deformable solids.
. -QU O Nodes (T:) +(Ti)
ry
O 0 * Integration points
g >0 =0
,//% \ |
b1
\
e \
@\
/<0
\ e /
> p
7.6 Elément de contact parabolique (2D). fiG.7 Loi de contact de Coulomb.
Parabolic contact elements (2D). Coulomb contact law. 7
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K_étant la matrice de pénalisation. Les coefficients
de pénalisation K et K _contrélent la pénétration tolé-
rée g, et le glissement relatif d par les formules approxi-
matives :

P i3] %
K, == K =—2=3 (5
d d :

D’un point de vue pratique, les coefficients de péna-
lisation doivent étre aussi grands que possible, pour
prévenir une interpénétration significative et des glis-
sements relatifs entre les deux corps. Cependant, une
valeur trop importante peut conduire a des difficultés
numeriques de convergence. Par conséquent bien que
la précédente équation donne des bons résultats, une
certaine pratique est nécessaire pour choisir des
valeurs acceptables pour K etK.

Dans le cas étudié nous avons relevé ¢ue le para-
metre le plus influent dans la mobilisation du frotte-
ment est K_(raideur tangentielle). Il caractérise le début
des courbes de mobilisation du frottement (Fig. 2), et
n’est, experimentalement, pas nul (au contraire du cas
du contact idéal). Il est supposé ici proportionnel a la
cohésion. On a ainsi :

K.=Bc (6)
ou B est un coefficient a déterminer par la méthode ité-
rative d’essais et d’erreurs, dans le but de reproduire le
mieux possible la mobilisation du frottement latéral.
Nous avons considéré plusieurs jeux de parametres et
nous reportons (Tableau IV) les paramétres que nous
avons choisis, lesquels ont ensuite été utilisés pour la
simulation du groupe de pieux.

TaBlEauly  Jeu de K, utilisé dans la simulation
du groupe de pieux.
K, for the simulation of pile group.

Couche c(kPa) K,

c (kPa i
A 157. 1,20.10°
B 35, 2,68.10°
c 150 1,15.108
D 327, 2,50.10¢
E 76. 5,81.10°
F 135 1,03.108
G 123; 9,40.10°
H 17 8,94.10°
I 15. 115107

B=7645

Le coefficient de pénalisation normale a été choisi
8 égal a K =11 MPa/m pour toutes les couches.
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Les cas étudiés
et la procédure de travail

La méthode que nous avons suivie dans notre tra-
vail a comporté une succession de simulations, 4 partir
des cas les plus simples pourarriver a la simulation 3D
du groupe de pieux. Notre parcours a commencé par
I'étude du pieu modeéle, d'un diamétre de 90 cm, réalisé
in situ et pour lequel nous disposons des résultats de
I'essai de chargement statique (Fig. 2).

Nous avons réalisé des simulations numériques de
ce pieu pour tarer le systéme, c’est-a-dire pour déter-
miner un jeu optimal de parameétres de comportement
meécanique, pour chercher la meilleure combinaison de
données a introduire dans le code. L'angle de frotte-
ment interne, la dilatance, le coefficient de Poisson, le
coefficient de pénalisation normale, ’état de
contraintes initial... sont des hypothéses de calculs. Les
modules de Young et les cohésions ont été déduits
directement des résultats expérimentaux. Le module
initial de frottement & l'interface K, (6) a été calibré de
fagon a simuler au mieux I'essai de pieu.

Nous sommes partis avec de simples simulations 2D
axisymeétriques pour arriver finalement aux simulations
3D qui seront illustrées dans les paragraphes suivants.
Nous avons également réalisé des simulations bidimen-
sionnelles (Li et al., 2000) pour le groupe de pieux, en
faisant des simplifications sur la géomeétrie du modéle.
Cette étude nous a donné la possibilité de comprendre
les limites d’un tel travail et 'importance d’une étude 3D
en mécanique des sols, la seule qui nous donne la pos-
sibilité d’analyser des situations compliquées pour la
géomeétrie et la disposition réelle des charges. Seul un
calcul 3D nous permet de comprendre au mieux les
mecanismes réels qui se développent dans des systémes
complexes comme ceux des groupes de pieux.

Le pieu modele, maillage 3D

Le maillage du terrain est basé d'une part sur la des-
cription lithologique et, d'autre part, sur les résultats de
I'essai de chargement statique en vraie grandeur sur le
pieu modele. Cela permet ainsi d’obtenir une bonne
modélisation du frottement mobilisé par une prise en
compte des caractéristiques mécaniques (essentiellement
la cohésion) des différentes couches de roche et de sol.
Le maillage s’étend a 10 m de profondeur sous la pointe
du pieu, et a 10 m en largeur. La longueur modélisée du
pieu est de 16,6 m. Le niveau de la nappe aquifére cor-
respond au niveau de la surface du terrain naturel.

Nous avons décidé de créer le maillage par rotation
d'un modele 2D autour de son axe de symétrie ; nous
obtenons ainsi un octogone & la place d’une circonfé-
rence (Fig. 8 : un quart du pieu). Ce choix est la consé-
quence d'une étude de linfluence de différents
maillages, plus ou moins raffinés, sur les résultats au
point de vue de la mobilisation du frottement et des tas-
sements. Ceci nous a conduits & réaliser un maillage,
composé de 348 éléments solides 4 8 neeuds, 68 élé-
ments d'interface verticaux, et 2 éléments de charge-
ment mécanique statique. Le choix de travailler avec ce
maillage est lié aux temps de résolution, particuliére-
ment longs pour les simulations 3D.
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La charge statique est transmise a la téte du pieu
par des éléments de chargement qui appliquent une
charge de 400 kN au premier pas. Le chargement aug-
mente en 20 pas pour arriver a la charge maximale de
8000 kN.

Pour chaque pas de chargement, nous avons
controlé les tassements & la téte et & la pointe du pieu, la
mobilisation du frottement en fonction du déplacement
relatif pieu-sol, et I'évolution de la contrainte a la base
du pieu.

A la figure 9 nous avons reporté I'évolution des tas-
sements mesurés et calculés & la téte et 4 la pointe du
pieu en fonction du chargement. Comme nous avons
déja pu le constater dans le pieu d’essai, la raideur dif-
fere entre les faibles et les fortes charges. Le comporte-
ment du pieu modélisé dans la simulation 3D sous-
estime la raideur en début et en fin de mise en charge
et met en évidence une transition entre la pente initiale
et la pente finale qui apparait trop tardivement dans les
simulations. Le tassement final a la pointe et a la base
est parfaitement reproduit.

Qs

Qi)
o 1000 2000 2000 Aon 5000 6000 Tood 8000 BO0G

—— 5o |tum]
—=— 5p (num}

769 Charge en téte Q, : tassement en téte S| ou
en base S
Load at the head of pile Q, - settlement at the
head 5, or at the base S .

%0

Les figures 10, 11 et 12 montrent la mobilisation du
frottement latéral vertical mesuré et calculé en fonction
du déplacement relatif, pour chaque couche de sol.
Nous pouvons remarquer la difficulté de s’approcher
des courbes extrapolées a partir des résultats d'essai.
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fic.10. Frottement latéral g, en fonction du
déplacement local Y,. Couches A, B, C.

g, lateral friction function of Y, local
displacement, Soil layers A, B, C.
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fic.11  Frotement latéral q, en fonction du
déplacement local Y,. Couches D, E, F.
q, lateral friction function of Y, local

displacement. Soil lavers D, E, F.

i
Ay

5 10 15 20 25 3 % @0

Frottement latéral g, en fonction du
déplacement local Y,. Couches G, H, L.
q, lateral friction function of Y local

displacement — soil layers G, H, 1. 9
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Nous observons des différences pour chaque
couche entre la courbe d’essai et la courbe numérique.
Toutetois, il reste utile d’étudier le comportement du
groupe de pieu avec ces parametres car ils représen-
tent le comportement de maniére tout a fait satisfai-
sante. Dans ce contexte, nous avons l'intention d’intro-
duire ultérieurement une loi de comportement qui tient
compte de l'écrouissage, afin de simuler au mieux le
comportement de I'interface pieu-sol.

Les deux graphiques suivants montrent I'évolution de
la charge en base Q_ en fonction de la charge en téte Q,
(Fig. 13) et des tassements en base S_en fonction de la
contrainte en base o _ (Fig. 14). La transmission de la
charge en base Q_en fonction de la ch arge en téte est sur-
évaluée au début de la mise en charge et sous-évaluée en
fin de chargement. Nous remarquons le bon comporte-
ment cdu modéle 3D avec une loi de tvpe Coulomb.
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fic.13 Evolution de la charge en base Q, en
fonction de la charge en téte Q,.
Charge evolution at the base (Q ] function of the
head load (Q) ).
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Evolution du tassement en base Sp en
fonction de la contrainte en base o,
Settlement evolution at the base (Sp) function of
the head stress (o).

FIG. 14

L_____ad)]
Le groupe de pieux
Le groupe de pieux du pont-canal a été étudié au

début par un modéle 2D en simulant les pieux latéraux
par une couronne circulaire (Li et al., 2000). Cette sim-
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plification, et les doutes qui en découlent, nous ont
poussé a créer un maillage 3D avec la géométrie réelle
du systeme. Cette modélisation 3D présente bien des
avantages car elle offre la possibilité d’étudier des situa-
tions de chargement les plus variées et asymeétriques.
Dans notre simulation nous n'avons pas considére
I’ensemble du groupe de pieux, mais seulement un
quart afin d’avoir un temps de calcul acceptable.

La realisation du maillage a constitué le probléme le
plus difficile a résoudre. Il est composé de 1919 élé-
ments solides, 306 éléments d’interface et 5 éléments
de surface de chargement statique. Il est obtenu & par-
tir d’'un maillage plan par translation verticale en
19 couches d’éléments sur la hauteur (Fig. 15). Pour ce
calcul nous avons utilisé les lois et propriétés détermi-
nées dans la phase de tarage du pieu modele. Un som-
mier de 3 m d’épaisseur relie les pieux. Ceux-ci ont une
longueur de 13,6 m, leur pointe se trouve donc a la
meéme profondeur que celle du pieu modeéle.

Toutefois, en simulant uniquement un quart de la
pile, nous avons quand méme la possibilité de considé-
rer différentes distributions du débris sous les pointes
des pieux. Ce matériau, avec de faibles caractéristiques
mécaniques (résidu d’un curage imparfait du fond
d’excavation), peut se trouver sous les pointes des
quatre pieux du modele. En particulier, en faisant réfé-
rence a la figure 16, dans la suite du travail nous appel-
lerons « débris 1 » le débris situé sous la pointe du pieu
central (le quart de pieu en bas), « débris 2 » celui sous
le demi-pieu périphérique a droite, « débris 3 » celui
sous le demi-pieu périphérigue & gauche, « débris 4 »
celui sous les pieux périphériques entiers.

Nous avons réalisé plusieurs séries de simulations
en considérant différents emplacements des débris
sous la pointe des pieux ; en particulier, nous avons
étudié les cas qui sont reportés dans le tableau V. La
charge maximale de 100 000 kN est atteinte en 10 pas
ce 10 000 kN. On remarque que la charge de service est
de 60 000 kN (6¢ pas). Dans la suite, nous reporterons
les resultats des simulations, en cherchant a faire des
comparaisons pour comprendre comment la présence
des débris influence les tassements de la pile et com-
ment le radier contribue a la redistribution des charges
dans le sol. De plus, nous discuterons une partie des

TABLEAUY  Présence des débris sous la pointe
de chaque pieu.
« Debris » disposition below the pile head,
Présence Pieu 1 Pieu 2 Pieu 3 Pieu 4
des debris

Simulation 1 Oul oul oul oul
Simulation 2 NON NON NON NON
Simulation 3 oul NON NON NON
Simulation 4 NON oul oul Oul
Simulation 5 OuUl NON NON oul
Simulation 6 NON oul oul NON
Simulation 7 NON NON NON oul
Simulation 8 Oul oul oul NON
Simulation 9 oul NON oul NON
Simulation 10 NON oul NON oul
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résultats nécessaires afin de comprendre le comporte-
ment de ce groupe de pieux, en mettant en évidence
dans chaque paragraphe un des paramétres en parti-
culier. Ainsi, nous montrerons comment les différentes
distributions de débris sous la pointe des pieux du
groupe provoquent des comportements complétement
différents, au niveau des tassements. Enfin, nous pour-
rons comparer les mesures in situ des tassements réels
aux premiers pas de chargement.

Tassements

Le but de ce travail est d’obtenir des prévisions sur
les tassements probables de la pile du pont-canal de
Houdeng, afin d'obtenir des indications sur les correc-
tions & apporter pendant la realisation de I'ouvrage
pour rester dans les valeurs de tassements différentiels

permis entre chaque pile. Notre simulation nous a per-
mis de comprendre le comportement de ce groupe de
pieux et d’estimer les valeurs des tassements, en fonc-
tion de différentes distributions des débris sous la
pointe de chaque pieu.

A la figure 17 nous avons reporté |'évolution des
tassements mesurés a la base de la pile pour les dix
simulations. On remarque que I'amplitude des tasse-
ments est comprise entre les courbes correspondant a
deux cas extrémes : simulation 1, débris sous tous les
pieux (maximum) et simulation 2, pas de débris (mini-
mum). Les tassements calculés au 6° pas de charge-
ment sont compris entre 10,2 et 12 mm, et se trouvent
encore dans la phase linéaire. On note que la présence
ou l'absence de débris sous les pieux périphériques
joue un réle important au niveau des tassements. En
effet, dans la simulation 4, nous trouvons des tasse-
ments importants. Au contraire, la présence ou
I"'absence de débris sous le pieu central n'influence pas
trop les tassements de la pile. De plus, pour la charge
de service, notre systéeme se trouve encore en phase
lineaire et, aprés le 7¢ pas de chargement, apparaissent
les premiéeres non-linéarités avec des tassements beau-
coup plus importants. Pendant la réalisation du pont,
afin de vérifier que les tassements relatifs entre chaque
pile ne dépassent pas 10 mm, beaucoup de mesures de
tassements seront réalisées apres le poussage de
chaque troncon, Nous reportons également les valeurs
des tassements calculés avec la méthode pressiomeé-
trique pour les groupes de pieux (Frank, 1999), une des
plus utilisées et des plus fiables.

Pour la charge de 20 000 kN, cette méthode donne
un tassement a la base de la pile de 4,1 mm, de 9,7 mm
pour la charge de service, de 15,2 pour la charge ultime
de 100 000 kN. Nous reportons au tableau VI les tasse-
ments calculés pour 'une des piles avec les deux
meéthodes. Nous devons remarquer la bonne corres-
pondance entre les deux calculs pour les charges plus
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basses, quand on se trouve encore dans un comporte-
ment linéaire. Par contre, pour des charges plus impor-
tantes, les non-linéarités, accentuées par la presence du
débris, sont importantes et influencent beaucoup plus
les tassements.

TaBLEAUYI  Tassements calculés
avec les différentes méthodes.
Settlements estimated with each design
method.
Tassements (mm)
Charge appliguée | Modéle Caloul
 numérique FEM |  analytique
20 000 kN 3.5-4 41
60 000 kN 10,2-12 9.7
100 000 kKN 17.5-27.1 15,2

Transfert de la charge par frottement latéral

Dans le probléme étudié, avec les caractéristiques
mécanicues des sols et la géométrie considérée, la
charge reprise par frottement latéral dans le groupe de
pieux équivaut au moins a 40 % de la charge totale dans
presque loutes les simulations, et avec un maximum,
pour la simulation 1, ot elle arrive & 66 %.

Les pieux périphériques portent la plus grande par-
tie de la charge dans toutes les situations. Cet effet
montre que le comportement des groupes de pieux
peut étre comparé & celui d'un parallélépipéde qui se
tasse dans son ensemble et qui reprend la charge sur
sa surface latérale. Le sol compris entre les pieux tasse
avec le radlier et les pieux ; la résistance par frottement
latéral du pieu central est donc peu mobilisée.

A la figure 18, nous donnons la répartition de la
charge totale entre le radier, le frottement latéral et la
résistance a la pointe dans la simulation 5. Le radier
reprend une partie de la charge a partir du premier
pas ; ensuite sa contribution a la résistance devient
constante, démontrant que le groupe de pieux tasse
dans son ensemble et que I'influence du sol entre les
pieux est minimale.
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fic.18 Distribution de la charge [kN] entre les
composantes du groupe de pieux.
Redistribution of charges [kN] between each
component of pile group.

Un résultat intéressant @ mettre en évidence est la
facon selon laquelle les contraintes tangentielles verti-
cales se distribuent sur la surface latérale des pieux
(Fig. 19, simulation 2 : 10¢ pas). En effet, dans les
meéthodes analytiques, le calcul de la capacité portante
par frottement latéral des pieux suppose une distribu-
tion uniforme des contraintes sur la circonférence du
pieu. Cette hypothese est correcte dans le cas dun pieu
isolé sous charge verticale, mais pour un groupe de
pieux, la distribution des contraintes tangentielles n'est
plus uniforme, surtout pour les pieux extérieurs. Les
simulations ont montré des différences importantes de
contraintes tangentielles verticales pour les pieux exté-
rieurs du groupe.

257
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(kPa)

AG.19 Distribution des contraintes tangentielles
verticales sur la surface des pieux.
Distribution of vertical tangential stresses along
the pile surface.




La distribution des 1, au 6° pas de chargement
pour la simulation 4, pour les pieux 1, 2 et 4, est don-
née & la figure 20 (P21 est la valeur du t_ pour le pieu 2
calculée dans la partie de surface vers U'intérieur du
groupe, P2E est la valeur du 1 pour le pieu 2 calculée
dans la partie de surface vers I'extérieur du groupe).
Le pieu central P1 est caractérisé par une contrainte T,
quasi constante sur la circonférence des pieux. La
contrainte T, change sur la hauteur en fonction des dif-
férentes couches.
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fic20  Contrainte tangentielle verticale mobilisée
(SIM 4 : 6° pas de chargement).
Vertical tangentiel stresses.

L’ordre de grandeur du frottement latéral mobiligé
dans le pieu central et dans les pieux latéraux est diffé-
rent, ainsi qu’entre I'intérieur et I'extérieur de la surface
des pieux latéeraux. En particulier, on montre que pour
la surface intérieure des pieux périphéricues et pour le
pieu central, des contraintes t, du méme ordre de gran-
deur sont mobilisées, alors que sur la surface extérieure
des pieux latéraux une contrainte 1, bien plus impor-
tante est mobilisée, jusqu’au double de celle & 'inté-
rieur.

Les contraintes dans le béton

Dans notre travail nous avons remarqué |'impor-
tance de I'étude du sol et du contact sol béton. Dans ce
paragraphe nous voulons mettre en évidence |'impor-
tance d’étudier I'ensemble sol-béton, en particulier afin
d’obtenir des indications sur les interactions entre ces
deux matériaux. En elfet, le code de calcul que nous
avons utilisé nous permet de connaitre la distribution
des contraintes dans le béton et ainsi d’obtenir des
indications sur la structure et son dimensionnement.

La figure 21 donne les contraintes verticales dans le
béton pour la simulation 1 au dernier pas de charge-
ment. En utilisant une loi de comportement plus pous-
see pour le béton, cet outil pourrait étre employé pour
I'étude des contraintes dans le béton et pour le dimen-
sionnement des structures de fondation, en permettant
aussi des économies importantes de matériaux.

\

ol

* 1.000E+04

———

[Pa]

Contraintes verticales dans le béton au
dernier pas de chargement (simulation 1).

Concrete vertical stresses at the last step of
loading (simulation 1).

FIG. 21

Conclusion

Si beaucoup de publications scientifiques concer-
nent le comportement des groupes de pieux, de nom-
breux aspects restent a ce jour mal compris ou difficiles
a prendre en compte dans un dimensionnement.

Notre travail offre une voie possible a suivre : la
modélisation numeérique, associée a des données expé-
rimentales en nombre suffisant. Par une comparaison
permanente entre les mesures in situ réalisées sur les
ouvrages et les réponses des modéles numeériques,
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nous pourrons obtenir un outil fiable afin de com-
prendre le fonctionnement réel d'un groupe de pieux.
Une simulation tridimensionnelle aux éléments finis
nous a permis de comprendre I'ensemble des phéno-
ménes impliqueés dans le probléme étudié et ainsi de
donner une premiére estimation des tassements prévi-
sibles au pont-canal de Houdeng.

D’un point de vue global, les résultats obtenus ont
confirmé le role que chaque composante du groupe de
pieux (radier, portance a la pointe, frottement latéral)
exerce dans la reprise des charges. En particulier, nous
avons remarcqué que la contribution du radier devient
constante aprés les premiers pas de chargement. La
contribution du frottement latéral est ici la premiére
résistance a étre mobilisée. Enfin, la contribution de la
résistance a la pointe des pieux est mobilisée plus tard,
quand les tassements deviennent importants.

Ces simulations ont confirmé I'importance des
pieux extérieurs, les plus sollicités pour presque toutes
les simulations. De ce fait, il serait intéressant, dans le
futur, d’étudier 'influence de la rigidité du radier, en
faisant des simulations avec des radiers de différentes
épaisseurs et dimensions.

Un autre resultat tres intéressant est la différence de
distribution des contraintes tangentielles verticales sur
la circonférence de chague pieu. La grande différence
que nous avons pu observer entre la partie de la surface
a l'intérieur du groupe et celle a I'extérieur (beaucoup
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Y a-t-il un effet de taille

et d’encastrement

pour les fondations
superficielles dans les sables ?
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L’effet de la taille d’'une fondation superficielle et I'effet
de son encastrement sur la courbe donnant le
déplacement en fonction de la charge sont I'objet de cet
article. Des arguments théoriques et surtout des données
expérimentales sont présentés. lls indiquent la chose
suivante, Si le comportement de la fondation est
représenté par la courbe donnant la pression sous la
fondation divisée par une mesure de la résistance du sol
dans la zone influencée par la fondation en fonction du
tassement divisé par la largeur de la fondation, toutes les
courbes ainsi obtenues pour des fondations de taille et
d’encastrement différents se regroupent dans une bande
serrée pour un sable donné. L’existence de cette bande
serrée est en accord avec la méthode de la courbe
charge-tassement proposée par Briaud et Jeanjean
(1994).

Mots-clés : fondations superficielles, sable, essai de
chargement, courbe charge-déplacement, effet de taille,
effet d’encastrement.

Is there a scale and embedment effect
for shallow foundations in sand ?

Abstract

NDLR: Les discussions sur
cet article sont acceptées
jusqu’au 1° mars 2004,

The scale and embedment effect on the load-settlement curve
for a shallow foundation in sand are discussed. Some theoretical
arguments and several load tests results are presented. They
show the following. If the behavior of the shallow foundation is
represented by the curve giving the average pressure under the
foundation divided by a measure of the soil résistance within the
foundation zone of influence as a function of the settlement
divided by the foundation width, all the curves obtained for
different foundation sizes and different foundation embedments
collapse into a narrow band for a given sand. The existence of
such a narrow band is consistent with the load settlement curve
method proposed by Briaud and Jeanjean (1994),

Key words : shallow foundations, sand, load test, load-settlement
curve, scale effect, embedment effect.
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Introduction

En 1994, a I'occasion de la conférence de I'’ASCE
intitulée « Settlement ‘94 », Briaud et Jeanjean (1994)
ont présenté les résultats d’essais de chargement sur
cing fondations superficielles reposant sur le sable du
Site national de recherche en géotechnique a Texas
A&M University. Ces fondations carrées de 1T mx 1m,
1.6mx1,5m25mx25m 3mx3met3mx3m
étaient encastrées de 0,76 m au-dessous du niveau du
sol naturel. Les résultats de ces essais subventionnés
par la FHWA se trouvent dans les publications de
Briaud et Gibbens (1994, 1997, 1999). Briaud et Jeanjean
ont montré que lorsque les résultats de ces cing essais
de chargement sont présentés sous la forme de pres-
sion moyenne sous la fondation en fonction du tasse-
ment divisé par la largeur de la fondation, les cing
courbes ainsi obtenues se regroupent dans une bande
trés serrée. lls concluent qu'il n'y a pas d'effet de taille
pour ces fondations et proposent une methode pour
prévoir la courbe charge-déplacement pour une fonda-
tion superficielle reposant dans du sable. L'absence
d’effet de taille fut 'objet d'un débat lors de la confé-
rence. Un éminent ingenieur suggéra que 'absence
apparente d’effet de taille était due a 'annulation de
I'augmentation de pression due & I'augmentation de
taille par la diminution d’encastrement relatif. Cet
article est le résultat d’efforts supplémentaires pour
élucider la question de 'effet de taille et d'encastrement
sur le comportement des fondations superficielles dans
les sables.

Ce sujet a été étudié par beaucoup de chercheurs en
commencant par Taylor en 1948, 1ls ont tous proposé
des explications variées et plus ou moins compliquées
pour le fait que la théorie ne correspond pas compléte-
ment a la réalité particuliérement en ce qui concerne la
capacité portante ultime. On note les explications liées
a la non-linéarité de 'enveloppe de rupture (DeBeer,
1965 ; Ovesen, 1975; Graham et Hovan, 1986; Hettler et
Gudehus, 1988; Kutter et al., 1988; Bolton et Lau, 1989;
Shiraishi, 1990 ; Perkins, 1995) liées a un mecanisme de
rupture progressive (Muhs, 1963 ; Yamaguchi et al.,
1976), liées a la dilatance des sols (Bolton, 1986), liées
au rapport de la taille de la fondation & la taille des
grains (Steenfelt, 1977), liées a plusieurs facteurs (Corte,
1980 ; Habib, 1985; Kimura et al., 1985; Garnier, 1997 ;
Perkins et Macdson, 2000), Dans cet article, on présente
une raison différente et trés simple pour expliquer
\'écart entre les observations expérimentales et la théo-
rie.

D,
L'équation
de capacité portante ultime

L'équation de capacité portante ultime pour une
semelle filante dans un sol de caractéristiques ¢” et ¢’
uniforme s’exprime (Terzaghi et al., 1996):

q,=c'N,+0,5yBN, + yDNq (1)
ol g, est la capacité portante ultime, ¢’ est la cohésion
effective, yle poids volumique effectif, B la largeur de la
fondation, D l'encastrement, et N, N, N_ sont les fac-
teurs de capacité portante qui dépenJent de I'angle de
frottement effectif ¢". Pour un sable sans cohésion et
une semelle filante sans encastrement, I"équation (1)
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indique que la capacité portante ultime augmente
linéairement avec la largeur de la fondation. De méme,
cette équation indique que la capacité portante ultime
augmente linéairement avec 'encastrement.

Trois des hypothéses de I'équation (1) sont que le
sable est sec, qu’il a une valeur de ¢ constante et une
valeur de y constante. Le fait que le sable est sec et que
v est constant conduit a une contrainte effective 6 qui
augmente linéairement avec la profondeur. La résis-
tance au cisaillement 1, augmente donc avec la profon-
deur (Fig. 1a) puisqu'e[i.e s'écrit:

T,=0 tang (2)

RESISTANCE RESISTANCE

PROFONDEUR
PROFONDEUR

(@) (b)

fG 1 Deux types de profil de résistance: (a)
augmentation linéaire, (b) constant.
Two types of resistance profiles: (a) linear
increase, (b) constant,

On peut donc s’attendre a ce que 1'équation (1)
donne de bonnes prévisions quand la résistance du sol
augmente linéairement en fonction de la profondeur.
Un profil de résistance au SPT, au CPT, ou un profil de
pression limite au PMT peuvent indiquer si cette aug-
mentation linéaire en fonction de la profondeur est
légitime ou non pour un site donné. Bien souvent pres
de la surface, ot sont fondées les fondations superfi-
cielles, les sols ne sont pas saturés et on a affaire a des
profils ol la résistance est pratiquement constante en
fonction de la profondeur. Dans ce cas (Fig. 1b) on peut
s'attendre a des difficultés de prévision quand on uti-
lise I"équation (1) car les hypothéses ne correspondent
pas & la réalité. On pourrait modifier I’équation (1)
comme suit:

q,=0, N, (3)
ol o, est la contrainte effective moyenne sous la fon-
dation, ou méme
q,=Tk (4)
ol r est une mesure de la résistance du sol (q, p,, N) et
k est un coefficient de capacité portante. C'est la solu-
tion adoptée dans le cas de calcul direct a partir des
essais in situ. Dans ce sens, cette approche est supé-
rieure a l'approche basée sur I'équation (1). Dans le cas
de résistance constante, on peut donc aussi s'attendre a
ce que la capacité portante n‘augmente pas avec la
grandeur de la fondation puisque la résistance du sol
dans la zone mobhilisée par la fondation reste constante.
Cette discussion montre bien que le profil de résistance
du sol a un impact direct sur l'effet de taille. On ima-
gine de méme que ce profil aura un impact semblable
sur I'effet d’encastrement.



r - r - * r
L'equation d'elasticité

La théorie de I'élasticité est souvent utilisée pour
calculer le tassement d’une fondation superficielle
reposant sur du sable. L'équation (e.g. Mayne et Poulos,
1999)

s=(qB/E) (1 -V I I 1, (5)
donne le tassement s en fonction de la pression ¢, du
diameétre B de la fondation circulaire, du module
d’Young E, et du coefficient de Poisson v, ainsi que des
facteurs I, 1, et I, caractérisant 'augmentation du
module en fonction de la profondeur, de la flexibilité de
la fondation, et de I'encastrement. Les abaques présen-
tées par Mayne et Poulos donnant les valeurs de I, et I
sont présentées sur les figures 2 et 3. Pour une fonda-
tion rigide circulaire a la surface d'un sol ayant un
module constant avec la profondeur, |"équation (5)
devient:

s = (qB/E) (1 - v n/4 (6)

Cette équation montre bien que la courbe qui repré-
sente la variation de q en fonction de s/B sera indépen-
dante de la grandeur de la fondation et ne dépendra
que des propriétés du sol. [l n’y aura pas d’effet de taille
pour cette courbe. D'un autre coté, le facteur I (Fig. 3)
indique que 'augmentation de "'encastrement d’une
fondation de largeur donnée dans un sol au module
constant, réduit les tassements. La réduction maximale
est de 10 a 15 % pour des valeurs raisonnables du coef-
ficient de Poisson (0,3 & 0,5) et pour des encastrements
habituels (D/B de 0 a 2).

Si on considére maintenant un sol ot le module
augmente de E_a la surface a 2E_ a une profondeur de
2B sous une fondation rigide, le coefficient B (Fig. 2) est
alors égal a 2 et 1. 2 0,59. Si on double la largeur de la
fondation sur ce méme profil de module, le coefficient B
est égal a 1 et [; vaut 0,5. L'effet de taille dans ce cas est
considéré comme étant donné par le rapport des
valeurs de s/B pour les deux fondations superficielles
soumises a la méme pression q. Ce rapport se réduit au
rapport des valeurs de 1 (équation 5) soit 0,85 ou une
différence de 15 %.
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fG.2 Facteur IF pour l'influence du profil de
module (d’aprés Mayne et Poulos, 1999).
Influence factor | for the modulus profile (after
Mayne and Poulos, 1999).
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fG.3 Facteur d’encastrement I_ (d’aprés Mayne
et Poulos, 1999).
Influence factor 1. for embedment depth (after
Mavne and Poulos, 1999).

Cette discussion sur le tassement élastique montre
bien que la variation du module avec la profondeur a
un impact direct sur les effets de taille et d’encastre-
ment. De plus, elle montre que pour des conditions
moyennes, cet impact est minime (< 15 %). Puisque
d’aprés la théorie, le profil de résistance (capacité por-
tante ultime) et le profil de module (tassement) ont un
impact sur les effets de taille et d'encastrement, on s’est
efforcé d’accumuler des résultats expérimentaux
d’essais de fondation pour élucider cette influence.

Les essais sur grandes fondations
de Texas A&M University

Une série d'essais de chargement sur des grandes
fondations superficielles a été effectuée en 1993 sur le
Site national de recherche expérimentale en géotech-
nique a Texas A&M University (NGES-TAMU). Les
résultats de ces essais ont déja été publiés (Briaud, Gib-
bens, 1999); on les résume ici en soulignant les obser-
vations sur 'effet de taille. Cing fondations superfi-
cielles en béton ont été construites sur le site
NGES-TAMU; leurs dimensions étaient de 1 m x 1 m,
1.5mx15m25mx25m3mx3met3 mx3m.
Toutes ces fondations faisalent 1,5 m d’épaisseur et
étaient encastrées de 0,75 m dans le sable. Le sable est
un sable silteux & densité relative moyenne. Le profil de
résistance de ce sable est illustré par le graphique indi-
cuant le nombre de coup de battage N au SPT en fonc-
tion de la profondeur (Fig. 4). On note que ce gra-
phique indique une résistance pratiquement constante
avec la profondeur. La nappe phréatique est 4 4,9 m de
profondeur,

Les résultats des essais sont représentés par la
figure 5 donnant la pression en fonction du tassement
divisé par la largeur de la fondation. Comme on le voit,
les cing courbes se regroupent dans une bande étroite
et l'effet de taille est négligeable. La validité de cette
conclusion est affaiblie par le fait que ces fondations
n‘ont pas le méme encastrement relatif. Si on ignore
'effet possible des différents encastrements relatifs,
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fG.4 Profil SPT pour le site de Texas A&M
University.
SFT profile for the Texas A&M University site.

cette série d’essais en vraie grandeur montre que dans
ce sol, ou la résistance est constante avec la profon-
deur, la courbe pression fonction du rapport tasse-
ment/largeur est indépendante de la largeur de la fon-
dation et devient donc une propriété du sol lui-méme.
De facon a étudier séparément |'effet de taille et I'effet
d’encastrement, des essais supplémentaires ont ete
conduits sur le méme site et sont décrits dans la sec-
tion suivante.

Les essais de plaque
a Texas A&M University

Une série de 20 essais de plague a été realisée en
1997 dans le site de sable (NGES-TAMU). Les plaques
etaient carrées et de grandeurs différentes: 0,1 m x
0,1m, 02mx02m, 03mx03m,04mx04m. La
profondeur des essais était égale a 0 m, 0,1 m, 0,2 m,
0,3 m, 0.4 m, 0,6 m et 0,8 m. Les plaques ont été placées
au fond d’excavations dont la section était égale & la
surface de la plaque. Le sable est un sable silteux a den-
sité relative moyenne. Rappelons que le profil SPT est
donné dans la figure 4 et plusieurs sondages CPT
furent obtenus a cette occasion (Fig. 6). La nappe est a
4,9 m de profondeur.

Les essais de plaque ont été conduits de la fagon
suivante. La plaque était rigidement attachée au bout
d’une tige de pénétrometre et un camion CPT a été uti-
lisé pour pousser la plaque dans le sable & une vitesse
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fiG.5 Courbe pression vs rapport lassement-
largeur pour les essais sur grandes
fondations de Texas A&M University.
Pressure vs settlement to width ratio curve for
the large scale footing tests at Texas A&M
University,

d’environ 2 mm/min jusqu’a un enfoncement égal au
1/10 de la largeur de la plaque. A ce moment, la vitesse
de pénétration a été augmentée a 1 mm/s et la plaque a
été enfoncée d'un métre dans le sable o, le cas
echéant, jusqu’a ce qu’on atteigne la réaction maximale
du camion (~ 190 kN). La force appliquée a été mesurée
avec la cellule de mesure de force du penétrométre et le
tassement de la plaque avec le systéme de cable don-
nant la mesure de déplacement du camion CPT. Ce sys-
teme de mesure de déplacement, qui d’habitude se
trouve a l'intérieur du camion de mesure, a été sorti du
camion, une extrémité du cable a été montée directe-
ment sur la poutre de référence pour le tassement, et
I'autre extrémité a été attachée sur la plagque. Un
exemple des résultats est donné sur la figure 7 pour la
plaque de 0,3 m de cété encastrée a 0,6 m de profon-
deur. Les résultats complets sont donnés par Barfk-
necht et Briaud (1999).

La pression correspondant a un tassement égal au
1/10 de la largeur de la placue est notée p,.. La pres-
sion correspondant & un tassement égal au 'iﬂOD de la
largeur de la plaque est notée p,,,. La résistance de
pointe moyenne dans la zone d'influence de la plaque,
évaluée a une profondeur égale a la largeur de la
plaque, est appelée q,. Tous les résultats des essais de
plague sont presentés sur deux figures: p,,/q _ fonction
de D/B est sur la figure 8 et p, ./q_, fonction de D/B sur
la figure 9. La normalisation de p,, et p,, par q_, du
sondage CPT le plus proche de 'essai de plaque a été
rendue nécessaire par |I'hétérogénéité des 0,5 m de
sable en surface. En effet les résultats des sondages
CPT sur la figure 6 démontrent que cette hétérogénéité
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AG.6 Profil de résistance de pointe CPT pour les
essais de plaque de Texas A&M University.
CPT point resistance profile for the plate tests at
Texas A&M University.

existe en surface et diminue avec la profondeur. Les
figures 8 et 9 indiquent que, en dépit de cette hétérogé-
néité, les rapports p, /g, et p,,,/q,, sont regroupés
dans des plages de valeurs assez etroites et sont indeé-
pendants de la dimension et de I'encastrement de la
plaque. La variation de ces rapports est plus importante
en surface ou I'hétérogénéité est elle aussi plus impor-
tante.

D’autres essais de fondation et de plaque trouves
dans les publications récentes ont été rassemblés pour
pouvoir confirmer ou contredire 'absence d’effet de
taille et d’encastrement sur les courbes d’enfoncement
normalisées observées sur les essais de Texas A&M
University.

Les essais de fondation d'lsmael
(1985)

Ismael (1985) a conduit une campagne d’essais
d’enfoncement sur des petites fondations superficielles
en béton reposant sur du sable au Koweit. Les fonda-
tions étaient carrées et avaient pour grandeur: 0,25 m x
0,25m, 05mx05m,075mx075met1lmx1m.
L’encastrement a varie de 0,5 m, 1 m, 1,5 m a 2 m dans
un sable & granulométrie bien étalée (SW) et a densité
relative moyenne, avec un peu de silt jusqu’a une pro-
fondeur de 4 m. Le nombre moven de coup de battage
N au SPT est de 20 coups/0,3 m et le profil est relative-
ment constant avec la profondeur (Ismael, 1999, com-
munication par mail). La nappe est a 2,8 m de profon-
deur.
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encastrement de 0,6 m au site de sable de
Texas A&M University,
Pressure vs. settlement curve for a 0.3 m by
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fG.9 Résultats des essais de plagque de Texas
A&M University (petites déformations).
Plate tests results for Texas A&M University
(small movements).

Les essais de fondations ont été conduits de la facon
suivante. Les fondations ont été coulées en place et
chargées selon la norme ASTM D1194-72. La charge
verticale a été développée a partir de camions charges
et a été appliquée par paliers de 45 kN jusqu’a la limite
de 450 kN. Le tassement a été mesuré avec des exten-
someétres en prenant pour base une poutre.

L'effet de taille a d’abord été étudié en conduisant
une série d'essais avec les fondations de 0,25 m, 0,5 m,
0,75 m et 1 m encastrées a une profondeur de 1 m. Les
résultats présentés par Ismael (1985) sous la forme
pression fonction du tassement sont représentés sur la
figure 10 sous la forme pression fonction du rapport
tassement/largeur. Les résultats montrent clairement
que les courbes se regroupent en une courbe unigque;
donc, dans ce cas, l'effet de taille n’existe pas quand on
présente les données de cette maniére.

L'effet d’encastrement a été étudié ensuite en
conduisant une série d'essais avec la fondation de 0,5m
encastrée 80,5 m, 1m, 1,5 m, et 2 m de profondeur. Les
résultats présentés par Ismael (1999) sous la forme
pression fonction du tassement sont présentés sur la
figure 11 sous la forme pression fonction du rapport
tassement/largeur, Les résultats montrent clairement
que les courbes se regroupent en une courbe unique;
donc dans ce cas aussi, |'effet d’encastrement n’existe
pas quand on présente les résultats de cette maniére.

Dans ce sable oU la résistance est constante avec la
profondeur, |'effet de taille et d’encastrement sur les
courbes p fonction du rapport s/B n’existe pas. Ces
résultats confirment les résultats des essais de Texas
A&M University.

REVUE FRAMNCAISE DE GEOTECHIIGLUE

e

106

4= thimestre 2003

PRESSION (kPa)

500 1000 1500 2000

0.00 = . L
Encastrement=1.0 m
0.02 -
m 0.04 4
B
[1'd
2
W 0.06 4
(U]
3
~ 0.08 4
l—
=
w
= 0104
7] ESSAIS D'ISMAEL
7)) (1985)
<
0.12 + = o
| —-—B=025m |
| ""‘B=0.5m |
0141 | —a-B=075m |
| -»-B = 1.0m
0.16
FG.10 Résultats des essais d’Ismael (1985):
influence de la largeur.
Tests results for Ismael (1985): influence of the
width.
PRESSION (kPa)
0 200 400 600 800 1000 1200 1400
0 i 1 4 L i s
FONDATIONS CARREES de 0.5 m
0.01 4
N
o N
“ 0,024 EAN
% ’:.\“\.\
5
X 0.03- "N
5 N
—_— _-_\
g )
w 0041 A\
= L
g ESSAIS D'ISMAEL B\
(1985) R\
7]
< 0.05 4 X
—D=05m \\
oosd | T D=10m '_:\‘\
--—D=15m "-‘{‘.
---D=20m | i
0.07
fG.11  Résultats des essais d’Ismael (1985):

influence de I'encastrement.
Tests results for Ismael (1985): influence of the
embedment.




Les essais de centrifugeuse Pu et Ko
(1988)

Pu et Ko (1988) ont conduit une série d’essais sur

modeéle réduit dans la centrifugeuse de I'Université du
Colorado. Les modeéles utilisés étaient une fondation
carrée (25,4 mm x 25,4 mm) et une semelle filante
(25,4mm x 152,4 mm). Des essais ont été conduits 4 la
surface du sable sec ainsi qu’en profondeur avec des
rapports D/B de 0,5, 1, 3 et 5. Le sable était uniforme et
propre (SP) avec une densité relative élevée sur la pro-
fondeur de 0,3 m du conteneur de la centrifugeuse. Le
sable a été mis en place par pluviation pour obtenir une
densité uniforme. Le profil de résistance n'a pas été
mesuré pendant les essais de 1988, mais des sondages
CPT réalisés depuis sur du sable préparé de la méme
facon donnent une résistance de pointe qui augmente
linéairement avec la profondeur (Ko, 1991, communi-
cation téléphonique) (Fig. 1a).

Les fondations ont été chargées avec un veérin
hydraulique. La charge était donnée par une cellule de
mesure de force et le tassement par un capteur LVDT.
L'effet de taille a été étudié en utilisant la semelle filante
et en conduisant des essais a 25 g, 50 g et 75 g. Ces
accélérations correspondent a des grandeurs proto-
types de 0,63 m, 1,27 m et 1,90 m. Les résultats présen-
tés sous la forme de pression p fonction du rapport tas-
sement-largeur s/B indiguent un effet de taille
important (Fig. 12a). On peut aussi présenter les résul-
tats sous la forme de pression divisée par la résistance

moyenne du sol 1, dans la zone influencee par la fon-
dation fonction du rapport s/B. La zone d’influence de
la fondation est de |'ordre de deux fois la largeur pour
les fondations carrees et quatre fois la largeur pour les
semelles filantes. La valeur de t, est proportionnelle &
I'accélération centrifuge, a, pendant I'essai car 1, est
proportionnel au niveau de contrainte ; donc dans ce
cas, au lieu de normaliser la pression par 1, on a sim-
plement normalisé la pression par l'accélération centri-
fuge. La figure 12b représente la courbe de p/a en fonc-
tion de s/B; sur cette figure on voit que les courbes
finissent par se regrouper dans une bande beaucoup
plus serrée. Ceci montre que, lorsque la résistance du
sol augmente avec la profondeur (Fig. 1a), l'effet de
taille est réduit de fagon importante, une fois que la
pression sous la fondation est normalisée en la divisant
par la résistance du sol dans la zone d’influence.
L'effet d’encastrement a eté étudié en utilisant la
fondation carrée et en conduisant des essais a des pro-
fondeurs relatives D/B égales a 0, 0,5, 1, 3 et 5. Les
essais ont tous éteé réalisés a 50 g ce qui correspond a
une fondation prototype de 1,27 m de coté. Pu et Ko
(1988) présentent les résultats sous la forme de p en
fonction de s/B (Fig. 13a); sous cette forme, I'influence
de I'encastrement est claire. On peut aussi présenter les
résultats sous la forme p/t, en fonction de s/B. Dans ce
cas, on choisit T, comme etant la résistance moyenne
dans la zone ou profondeur d’influence de la fondation;
cette profondeur est égale a deux fois la largeur B de
cette fondation carrée. On a donc pris la résistance
moyenne comme étant celle qui existe a une profon-
deur de 1B sous la fondation (z=1B pour D/B=0etz =
6B pour D/B = 5). La figure 13b représente la variation
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Results of surface tests for Pu and Ko (1988) : (a) before normalization, (b) after normalization.

Résultats des essais en surface de Pu et Ko (1988): (a) avant normalisation, (b) aprés normalisation.
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de p/((D/B) + 1) en fonction de s/B; dans ce cas, |'effet
d’encastrement disparait pratiquement. Ceci indique
que lorsque la résistance du sol augmente avec la pro-
fondeur (Fig. 1a), I'effet d’encastrement disparait prati-
quement dés que la pression sous la fondation a été
normalisée avec la résistance moyenne du sol dans la
zone d’influence.

Les essais de la Federal
Highway Administration
(Lutenegger, 1995)

La Federal Highway Administration (FHWA) a réa-
lisé un grand nombre d’essais de fondation dans une
fosse de 7,1 m x 6,5 m x 3,5 m de profondeur remplie de
sable au Turner-Fairbank Highway Research Center
prés de Washington DC sous la direction de Al DiMillio
et de Mike Adams. Une des séries d’essais a été réalisée
pour etudier |'effet d’encastrement D/B (0, 0,5 et 1) avec
une fondation carrée de 0,91 m de coté (Lutenegger,
1995, communication personnelle). Le sable est un
sable propre uniforme et humide placé par couche de
0,3 m d’épaisseur et compacté jusqu’a une densité rela-
tive moyenne. Une série d’essais pressiomeétriques
(PMT) a été reéalisée par Barfknecht et Briaud (1999)
dans la fosse d'essai et a donné un profil de pression
limite qui augmente avec la profondeur (Fig. 14). Pen-
dant les essais PMT, la nappe était a une profondeur de
2,1 m; il n'y avait pas de nappe pendant les essais de
chargement des fondations.
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Les fondations en béton ont été chargées par
paliers, la charge a é1é mesurée par une cellule de
mesure de force et le tassement comme la moyenne
des lectures de quatre LVDTs placés a chaque coin de
la fondation. Les courbes de pression p fonction du
rapport tassement/largeur s/B pour les trois profon-
deurs d’encastrement sont présentées sur la figure 15a.
Cette figure indique un effet d’encastrement important
qui disparait pratiquement quand les courbes sont tra-
cees sous la forme p/p, . en fonction de s/B (Fig. 15b);
p,, est la pression limite moyenne du PMT dans la zone
de profondeur égale a 1B sous la fondation.

Ces essais indiquent que, lorsque la résistance du
sol augmente avec la profondeur, |'effet d’encastrement
disparait pratiquement des qu’on normalise la courbe
par rapport a la résistance moyenne du sol dans la zone
influencée: p/p,, en fonction de s/B.

Les essais des Laboratoires
des ponts et chaussées
(Khebib, Canépa, Magnan, 1997)

Les Laboratoires des ponts et chaussées (LPC) ont
realisé, entre 1978 et 1990, une grande série d'essais de
fondations superficielles sur site (Canépa, Despreles,
1990). Grace a une entente de coopération entre la
FHWA (Al DiMillio) et les LPC (Jean-Pierre Magnan),
les LPC ont incorporé les données des 51 essais de fon-
dations réalisés par les LPC dans la base de donnees
FHWA pour fondations superficielles et a produit un
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HG. 13 Résultats des essais en profondeur de Pu et Ko (1988): (a) avant normalisation, (b) aprés normalisation.
Results of the tests at depth for Pu and Ko (1988) : (a) before normalization, (b) after normalization.
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fic.14  Résultats des essais pressiométriques dans
la fosse de FHWA.
Pressuremeter tests results in the FHWA sand
pit.

document (Khebib, Canépa, Magnan, 1997). C’est ce
document qui constitue la base de ce qui suit.

Le sable du site de Labenne est un sable propre fin et
moyennement dense (SP) dans la zone d'influence des
essais. Le nombre moyen de coups de battage au SPT
dans cette zone est de 15 coups/0,3 m. La résistance du
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sol augmente légérement de 0 a 3 m et est caractérisée
par l'équation (Khebib, Canépa, Magnan, 1997):

p,(kPa) =780 (1 + 0,15 z(m]) (7)
ol p, est la pression limite du pressiomeétre (Briaud,
1992fet z est la profondeur.

Les fondations étaient carrées et mesuraient 0,7 m
x 0,7 met1m x1m. Les essais de chargement ont été
réalisés par paliers égaux au 1/10 de la charge ultime
prévue et maintenue pendant une heure. On peut éva-
luer I'effet de taille en comparant les résultats des essais
faits prés de la surface (D = 0,2 m) pour la fondation de
0,7 m et de 1m. Les courbes donnant la pression p en
fonction du rapport tassement/largeur (s/B) de la fon-
dation sont regroupées sur la figure 16a. D'apres cette
figure 'effet de taille est trés faible, On peut aussi tracer
les courbes sous la forme de p/p,, en fonction de s/B
(Fig. 16b) ot p, _ est la moyenne de la pression limite au
pressiomeétre dans la zone d'influence de la fondation. II
v a peu de différence entre la figure 16a et 16b parce
que la résistance du sol est pratiquement constante
avec la profondeur.

L'effet d’encastrement peut étre évalué en compa-
rant les résultats de la fondation de 1 m chargée a deux
profondeurs différentes: 0,2 m et 1 m. Les courbes p
fonction de s/B pour ces essais sont présentees sur la
figure 17a. Cette figure indique une petite influence de
I'encastrement qui décroit quand on trace les courbes
en p/p,, fonction de s/B (Fig. 17b); p,, est la pression
limite moyenne au pressiomeétre dans la zone de pro-
fondeur égale & 1B sous la fondation.

Ces essais indiquent que lorsque la résistance du sol
est pratiquement constante avec la profondeur, 'effet
de taille et I'effet d’encastrement sont négligeables.
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6. 15 Résultats des essais FHWA (Lutenegger, 1995) : (a) avant normalisation, (b) aprés normalisation.
Results of the FHWA tests {Lutenegger, 19950 : (a) before normalization, (b) after normalization.
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Résultats des essais LCPC prés de la surface (Khebib, Canepa, Magnan, 1997): (a) avant normalisation, (b)

Results of the LCPC tests near the surface (Khebib, Canepa, Magnan, 1997): (a) before normalization, (b) after

normalization.

Les essais de Consoli ef al. (1998)

L’université fédérale de Rio Grande Do Sul au Brésil
a réalisé des essais de plaques et de fondations sur un
sol résiduel. Le sol est une argile sableuse et silteuse
jusqu’'a 3,5 m de profondeur. Le profil de résistance a
€té caractérisé avec le pénétrométre statique et indique
une résistance approximativement constante avec la
profondeur dans la zone d'influence des fondations. La
valeur moyenne de la résistance de pointe est égale a
500 kPa. Des essais en laboratoire ont donné la résis-
tance en compression simple du sol.

Les fondations étaient des plaques circulaires de
0.3m a 0,6 m de diamétre et des semelles carrées de
0,4m a 1 m de cote. Les essais de chargement ont été
réalisés en suivant la norme brésilienne MB-3472
(Foundations, 1991) et par palier d’au moins 30 minutes.
Tous les essais ont été faits au fond de fausses de 1,2 m
de profondeur. On peut évaluer I'effet de taille en com-
parant les résultats de tous les essais. La figure 18a
montre les courbes pression-tassement obtenues par
Consoli et ses collegues. La figure 18b montre les résul-
tats aussi présentés par Consoli aprés normalisation de
la pression avec la résistance a la compression simple
du sol sous la fondation. Les courbes de la figure 18a
sont dispersées tandis que les courbes de la figure 18b
sont regroupées dans une plage étroite.
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Ces essais indiquent que lorsque la résistance du sol
est pratiquement constante avec la profondeur, 1'effet
cle taille est négligeable.

Discussion

Les equations discutees et les données expérimen-
tales présentées ont montré que le profil de résistance
du sol en fonction de la profondeur a, pour les fonda-
tions dans le sable, un impact direct sur 'effet de taille
et l'effet d’encastrement. Les données expérimentales
montrent que si la résistance du sol est constante avec
la profondeur (Fig. 1b), I'effet de taille et I'effet d’encas-
trement sur la courbe pression fonction du rapport tas-
sement/largeur sont négligeables (essais TAMU,
Ismael, LPC, Consoli). Si la résistance du sol augmente
proportionnellement a la profondeur (Fig. 1a), alors il
y a un effet de taille et un effet d’encastrement sur la
courbe pression fonction du rapport tassement/lar-
geur; cependant ces deux effets deviennent négli-
geables pour la courbe du rapport pression-résistance
du sol dans la zone influencée par la fondation fonction
du rapport tassement/largeur (essais Pu et Ko, FHWA),
Ces observations représentent une indication que la
courbe du rapport pressjon/résistance (p/t,) fonction
du rapport tassement/largeur (s/B) est unique pour un
sol donné et pour des fondations carrées chargées ver-
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Résultats des essais LCPC en profondeur (Khebib, Canepa, Magnan, 1997): (a) avant normalisation, (b)

Results of the LCPC tests at depth (Khebib, Canepa, Magnan, 1997): (a) before normalization, (b) after normalization.

ticalement en leur centre sur une surface horizontale.
L'unicité de cette courbe est la base de la méthode pro-
posée par Briaud et Jeanjean (1994). Cette méthode est
basée sur 'unicité de la relation entre le rapport pres-
sion sous la fondation divisée par la pression corres-
pondante obtenue au pressiomeétre, d'une part, et le
rapport tassement divisé par la largeur de la fondation,
d’autre part.

5i la courbe p/t, fonction de s/B est unique, est-ce
que l'équation qenerale de capacite portante ultime
décrit le phénoméne correctement 7 La réponse est oui
dans le cas ou la résistance du sol augmente propor-
tionnellement & la profondeur car, dans ce cas, les
hypothéses sont bien vérifiées. En effet, un angle de
frottement constant et une contrainte effective qui aug-
mente proportionnellement a la profondeur corres-
pondent bien a ce cas. Par contre la réponse est non,
pour tous les autres cas, y compris le cas d'une résis-
tance de sol constante en fonction de la profondeur,
Dans ce dernier cas, la capacité portante ultime est
indépendante de la grandeur de la fondation et de
I'encastrement. Ceci est contraire a I'équation de capa-
cité portante ultime et rend le coefficient N, fonction de
la largeur B de la fondation (Vesic, 1973) et N,  fonction
de la profondeur d’encastrement.

On doit noter que le profil de résistance constante
avec la profondeur correspond au cas des quatre sites
naturels (TAMU, Ismael, LPC, Consoli) tandis que le
profil de résistance augmentant linéairement avec la
profondeur correspond au cas des deux dépots de
sable artificiels (Pu et KO, FHWA). Ceci indique que les
profils constants sont en réalité peut-étre plus com-

muns et les experiences en laboratoire devraient reflé-
ter ce type de profil.

Conclusion

Le cas consideéré est celui de fondations carrées
dans du sable et soumises a des charges verticales
appliquées au centre de la fondation reposant sur un
terrain plat horizontal. La pression moyenne sous la
fondation est p, le tassement est s, la largeur de la fon-
dation est B, la profondeur d’encastrement est D et la
résistance moyenne du sol dans la zone d’influence de
la fondation est 7. La question posée est la suivante : y
a-t-il un effet de tall]e et un effet d'encastrement dans
ce cas ? La réponse et les conclusions qui suivent sont
hien évidemment limitées par les données expérimen-
tales utilisées dans cet article, par les types de sols
représentés sur ces sites expérimentaux, et par le rai-
sonnement présenté. Les données expérimentales ont
éte obtenues pour des fondations d’une taille variant de
0,25 m a 3,0 m de c6té et pour des encastrements rela-
tifs D/B variant de 0 a 5. Le raisonnement fait appel a
I'équation classique de capacité portante ultime et a la
théorie de I'élasticité :

1) il n’y a pas d'effet de taille ni d'effet d’encastrement
pour la courbe p/t,, fonction de s/B quel que soit le pro-
fil de résistance du sol;

2) il n'y a pas d’effet de taille ni d’effet d’encastrement
pour la courbe p fonction de s/B quand le profil de
résistance est constant avec la profondeur;
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Résultats des essais de Consoli (Consoli et al., 1998): (a) avant normalisation, (b) aprés normalisation.

Results of the tests by Consoli (Consoli et al., 1998): (a) before normalization, (b) after normalization.

3)il y a un effet de taille et un effet d’encastrement pour
la courbe p fonction de s/B quand le profil de résistance
du sol n’est pas constant avec la profondeur. L'effet
correspond & une augmentation ou a une diminution
selon que la résistance du sol augmente ou diminue
avec la profondeur;

4) I'équation générale de capacité portante ultime dans
les sables correspond a un profil de résistance de sol
qui augmente linéairement avec la profondeur car ¢” et
¥ sont constants et le sol est sec. Dans ces conditions,
I\IT et N_sont constants et I’équation décrit proprement
I'influence de B et de D. Pour tout autre profil de résis-
tance, cette éguation ne représente pas la vraie varia-
tion de la capacité portante ultime car les hypothéses,
sur lesquelles elle est basée, ne sont pas vérifiées.
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Méthode de détermination
de la courbe
charge-tassement

pour les fondations
superficielles dans les sables

esume

R

Briaud et Jeanjean ont proposé une méthode pour la
détermination de la courbe charge-tassement pour
fondations superficielles en 1994. Cette méthode était
limitée aux fondations carrées superficielles, soumises a
des charges monotones verticales appliquées au centre
de la fondation, installée sur la surface horizontale d'un
sable. Cet article présente une évaluation de la précision
de cette méthode et son extension au cas de fondations
rectangulaires, de fondations encastrées, de fondations
pres d’une pente, de charges excentrées, et de charges
inclinées. La précision est évaluée en comparant le
comportement prévu et mesuré de 18 essais de
fondations. La méthode aux éléments finis et le modele
hyperbolique de Duncan-Chang (1970) sont utilisés pour
établir les facteurs nécessaires pour inclure les effets de
taille, de forme, d’encastrement, d’excentricité,
d’inclinaison, et de la proximité d’une pente.

Mots-clés ; fondations superficielles, simulations
numeériques, charge excentrée, charge inclinée,

charge prés d'une pente, méthode aux éléments finis,
essai pressiométrique, courbe charge-tassement, sable.

Load settlement curve method
for shallow foundations on sand

Abstract

Briaud and Jeanjean proposed the load settlement curve method
for shallow foundations in 1994. This method was limited to
square shallow foundations, subjected to vertical monotonic loads
applied at the center of the foundation resting ona flat sand
surface. This article gives an evaluation of the precision of this
method and an extension of the method to rectangular shallow
foundations, embedded shallow foundations, shallow foundations
near a slope, shallow foundations subjected to an eccentric load
and to an inclined load. The precision is evaluated by comparing
predicted and measured behavior for 18 foundation load tests.
The finite element method and the Duncan-Chang (1970)
hyperbolic model are used to obtain the correction factors for
scale effect, shape effect, embedment effect, eccentricity effect,
inclination effect, and the influence of a nearby slope.

Kev words : shallow foundations, numerical simulations,
eccentric load, inclined load, load near a slope, finite element
method, pressuremeter test, load-settlement curve, sand.
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Méthode de la courbe
charge-tassement

Cette méthode a été proposée par Briaud et Jean-
jean (1994). La pratique courante pour le dimensionne-
ment des fondations superficielles consiste a calculer
la capacité portante ultime du sol pour satisfaire a des
critéres de sécurité et ensuite, a calculer le tassement
de la fondation pour satisfaire a des critéres de service.
Le tassement et la capacité portante ultime correspon-
dent a deux points seulement sur la courbe charge-
tassement. Le but de la nouvelle méthode est d’obtenir
de fagon relativement simple la courbe compléte de
charge-tassement pour une fondation superficielle.
Une fois que cette courbe compléte est calculée, I'ingé-
nieur a une information plus compléte pour prendre
une décision quant a la charge a admettre.

Le pressiométre a été choisi comme étant 'essai le
mieux adapté pour donner cette courbe apreés avoir
observeé le mode de déformation sous des fondations
de 3 x par 3 m chargées jusqu’a 150 mm de pénétration
dans du sable (Briaud, Gibbens, 1999), En effet, les
inclinometres placés autour de ces fondations et lus
pendant les essais de chargement ont indiqué claire-
ment que le mode de déformation correspond & un
déplacement latéral du sol (Fig. 1) tout a fait semblable
a celui observé pendant l'essai pressiométrique. Cette
analogie précise, a conduit a l'idée de transformer la
courbe pressiomeétrique en courbe charge-tassement
pour la fondation (Fig. 2). Cette transformation basée
sur des essais en vraie grandeur et sur des simulations
numeriques (Jeanjean, 1995) se résume en deux équa-
tions qui transforment les deux axes (Briaud, Jeanjean,
1994).

s/B=0,24 AR/R_ (1)

pi:um‘l - r pp [2]
ou s est le tassement de la fondation, B sa largeur, AR
'augmentation du rayon de la cavité cylindricue cor-
respondant a un peint sur la courbe pressiomeétricue,
R, le rayon initial de la cavité cylindrique pour I'essai
pressiométrique, p, . la pression sous la fondation, T
la fonction de transformation (Fig. 3), et p,, la pression
pressiométrique correspondant a AR.

L’équation 1 a pour but de rendre compatibles les
déformations entre le pressiométre et la fondation.
Quand s/B, qui est relié a la déformation moyenne sous
la fondation, est égal a 0,1, la pression sous la fonda-
tion est considérée comme étant la pression limite.
D’un autre coté, quand AR/R_, qui représente la valeur
de la déformation circonférentielle sur la paroi de la
cavité pressiometrique, est égal & 0,414, la pression
limite pressiométrique est atteinte. En effet, cette valeur
correspond & une cavité pressiométrique qui a doublé
de volume. Le rapport 0,1/0,414 donne le coefficient
0,24 dans I'équation 1 qui assure ainsi que les pressions
limites de la fondation et du pressiométre correspon-
dent. Cette correspondance grossiére et approximative
des deformations n’est pas critique puisque la fonction
" a ensuite été obtenue en utilisant ce facteur de 0,24,
par régression avec des essais de fondations et des
simulations numériques. La fonction T corrige donc
I'erreur potentielle dans le facteur 0,24. L'équation 2
permet de transformer la pression pressiométrique Py
correspondant & AR/R_ en pression sous la fondation
P4 correspondant a s/B grace a la fonction T. Cette
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fG.2 La méthode de la courbe charge-tassement
pour fondation superficielle dans du sable.
Load settlement curve method for a shallow
foundation in sand.

fonction de s/B ou de 0,24 AR/R, a été obtenue, d’une
part, de fagon expérimentale par essais pressiomeé-
triques et de fondations en parallele (Briaud, Gibhens,
1999) et, d'autre part, de fagon théorique par simula-
tions numériques en paralléle du pressiomeétre et de la
fondation (Jeanjean, 1995).

La méthode consiste donc a réaliser des essais pres-
siométriques dans la zone d’influence de la fondation, &
obtenir les courbes pressiométriques tracées en p_ vs.
AR/R , a faire une moyenne de ces courbes pour obte-
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fic.a La fonction gamma.
The gamma function.

nir une courbe pressiométrigque unique (la figure 4
donne un exemple ; voir Briaud, Jeanjean, 1994 pour
plus de détails sur cette moyenne), & transformer la
courbe p, vs AR/R, en courbe p, . vs s/B point par
point en utilisant les equations 1 et 2 eta multiplier les
valeurs de p,, pcn" la surface de la fondation et les
valeurs de s/B [ pdr la largeur de la fondation pour obte-
nir la courbe charge-tassement pour la fondation.

FRESRT Y
La fonction gamma, I’

Depuis 'article de 1994, plusieurs données d’essais
pressiomeétrigques et de fondations conduits en paralléle
ont été obtenues et ont permis d’évaluer la fonction I
(Fig. 5). Larson (1997) a I'Institut suédois de géotech-
nique (SGI) a réalise une telle série d'essais dans des
sites de limons naturels (Fittja, Vatthammar, Kolbytte-
mon) et a recommandé une fonction gamma pour le
calcul. Adams (1998) et Lutenegger (1995) ont réalisé
des essais de fondation dans la fosse de la FHWA a
Washington, D.C., Etats-Unis. Barfknecht et Briaud
(Barfknecht, 1999) ont fait des essais pressiométriques
dans la méme fosse avec un pressiométre TEXAM pour

diagramme d’inflluence

utilisé pour [a moyenne ::;:]1':: m
profondeurs
0 indiquées
% Z1=0.58
Z_._§. 1 ® Zz=1B
4
ZE 2 b re l3-0.315 % Zg=2B
=
k1 / A =1.125 j
..E 3 A = Total Area ]
£ R £
4 I '} i I L 'l
0 04 02 03 0.4 0.5 0.6 0.7

Facteur d’Influence

fe.4 Exemple de calcul de la courbe
pressiométrique moyenne.

The load settlement curve method,

pouvoir obtenir la fonction gamma. Canépa et Des-
presles (1990) ont publié les résultats d’essais pressio-
métriques et de fondations realisés par les Laboratoires
des ponts et chaussées sur les sites de Jossigny,
Labenne, et Chatenay. Les numéros dans la légende de
la figure 5 correspondent aux numeros d’identification
de 'essai de fondation dans la base de données d’essais
de fondations superficielles de la FHWA-TAMU
(Briaud et al., 1997). Tand et al. (1994) ont réalisé des
essdis pressiométriques et de fondations & partir des-
cuels on peut obtenir des fonctions gamma. Les essais
de Texas A&M University (Briaud, Gibbens, 1999) sont
aussi inclus. La base de données comprend donc des
fondations carrées, pour la plupart, d'une grandeur
variant entre 0,3 m et 3 m de c6té, encastrées entre 0 et
2 m de profondeur, et reposant sur des sols essentielle-
ment non cohérents avec des pressions limites variant
entre 500 kPa et 2 500 kPa, Toutes ces fonctions gamma
sont regroupées sur la figure 5 (22 essais au total),
Comme on le constate, la dispersion des courbes est
appréciable.

* Fittja (Lareson, 1987) = 2.6m (TAMU)
* Vatthammar (Larsson, 1867) = 1m (TAMU)
» Koibyttemon {Larsson, 1897) * 3m-5 (TAMU)
* SGI Gamma Factor {Larsson, 1887) = TAMU-NGES (TAMU)
© 12* Fondabion (FHWA) * #85Jossigny (LCPC)
o 18" Fondabion{ FHWA) = #81LabenneD-1 (LCPC)
& 24" Fondation{ FHWA) & #101LabenneD-0 (LCPC)
+ 36° FondationD/B-0 (FHWA) + #127ChatanayD-1.88 (LCPC)
o 3687 Fondatlon D/B-0.5 (FHWA) + WN -Fondation (Tand, 1954)
+ 36" FondationD/B-1.0 [FHWA) + WS - Fandation(Tand, 1994)
» 3m-N (TAMU) « EW - Fangation(Tand, 1964)
~ 1.5m (TAMU) © EE - Fondation(Tand, 1904)
8w
E E ! 1+
aols 6
% Q 5 i -
= ﬁ e
S|E 44e
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al2 3l 3
a5 & 3.4% t 2
= ""I - PGS T
%0 _ﬁm.c_d'-on‘o.o..n.oa .
—‘!61" .-l\.--tx_‘ X 3 % lx w = =
[, S x :
@ W 0
].L]E | o T —TT T TT T
§& 000 002 004 006 080 0.10
Il TASSEMENT FONDATION s AR
LARGEUR FONDATION -~ B °' 22R,
7.5 Données expérimentales pour la fonction

G : LCPC (1991, France) Larsson (1997,
Sueéde), FHWA (1995, Etats-Unis), Tand
(1993, Etats-Unis), et Texas A&M
University (1999, Etats-Unis).

Experimental data for the T function : LCPC
(1991, France). Larson (1997, Sweden), FHWA
(1995, Etats-Unis), Tand (1993, Etats-Unis), and
Texas A&M University (1999, Etats-Unis).

On définit deux courbes I' a partir de ces données,
la fonction moyenne I'_ et la fonction de calcul T
(Fig. 3). La fonction T "a été obtenue en prenant la
moyenne de toutes les fonctions . On se sert de r ..si
le but est de minimiser la différence entre le comporte-
ment prévu et le comportement mesuré. On note que
T Ui est maintenant basé sur 22 comparaisons est
tres proche de la fonction recommandée en 1994
(Briaud, Jeanjean). La fonction T, a été déterminée en
obtenant d"abord I'écart type, 6, “des valeurs de T pour
chaque valeur de AR/4,2R_ (Tableau I) et en soustrayant
un écart type de la valeurde I’ (F =T _  —0c). Onse

e
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TABLEAU|  Statistiques pour la fonction I'.
Statistics for the T function.
dR/4.2R i, o Coef. Var. p-c
0.0025 3.54 147 0,42 2.07
0,005 2,81 0,95 0,34 1.85
0,0075 2,36 1,76 0,32 1,60
0,01 2,06 0,64 0.31 142
0,015 1,79 0,54 0,30 1,24
0.02 1.61 0.48 0,30 113
0.03 1.48 042 0,28 1,07
0,04 1,42 0.57 0,40 0,86
0,045 1,34 0,51 0,38 0,83

sert de la fonction T’ dans les calculs pour augmenter
la probabilité d’avoir un tassement réel qui ne soit pas
plus grand que le tassement calculé. Avec la fonction
I, la probabilité théorique est de 84,1 % que le tasse-
ment calculé sera plus grand que le tassement réel, Une
facon d’évaluer la précision de cette méthode consiste a
utiliser ', pour prévoir la pression qui conduira a un
tassement relatif s/B égal a 0,01. Cette valeur a été choi-
sie parce qu’elle correspond a un tassement en géneé-
ral acceptable pour des fondations ordinaires. Les
résultats sont présentés sur la figure 6.

& 800
= 4 S0
w 600 2 ' £
3 | T Moyen > H
&2 400 2 (a)
= A o |— Exet
Z 200l < |k [
o 200 T * * TAMY E
ow 4 . . © Jossigny#85 LOPD
w o | #101 LCPC
) 0 - v e -
£ o 200 400 800 800
PRESSION CALCULEE (kPa)
@
g,; 800
t . —‘;—x 0.01
600 i
% 1 I Caleul i 4.
2 400 2 T H ()
= - £ g & TAND
o h ~ + FHWA
g 200 Z x :
= . % Jossigny®as LCPC
2] b 0 Labenne#81- #101 LCPC
@ 0 " i
g2 o 200 400 600 800
- PRESSION CALCULEE (kPa)
6.6 Pression mesurée et calculée sous la

fondation a s/B = 0,01 (a) avec la fonction y
moyenne, (b) avec la fonction T de calcul.
Measured and predicted pressure under the
foundation at s/B = 0.01 (a) with the mean y
function, (b) with the design T function.
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Effet de taille et effet d’encastrement

Dans un article paraliéle, Briaud (2003) a montré que
I'effet de taille et 'effet d’encastrement sont négli-
geables si la courbe charge-tassement est présentée
comme pression sous la fondation p, . divisée par une
mesure de la résistance du sol 1, dans la zone
d’'influence sous la fondation par rapport au tassement
s divisé par la largeur de la fondation B. Il y a souvent
un effet de taille et d’encastrement sur la courbe p,_,
vs s ; il v a quelquefois un effet de taille et d’encastre-
ment sur la courbe p,_ . vs s/B ; il n"y a pas d'effet de
taille ni d’effet d’encastrement appréciable sur la
courbe p, ., /t, vs s/B. Cette courbe est une propriété
du sol. Comme la courbe p,, /7, vs s/B est une forme
généralisée de la courbe T, on conclut qu’il n'y a pas
d'effet de taille ni d'effet d’encastrement sur la fonction
I'. C'est ce qui a éte observé pour les essais sur les fon-
dations de 3 x par 3 m a Texas A&M University sur
toute la plage des tassements (150 mm). La fonction T’
de la figure 3 est limitée au cas d’une fondation carrée
soumise a une charge centrée verticale sur un terrain
horizontal infini. On doit étendre le domaine d’applica-
tion de cette méthode au cas des fondations rectangu-
laires, des charges excentrées, des charges inclinées, et
de la proximité d'une pente. Ceci a été fait principale-
ment par simulations numériques.

Simulations numériques
et calage du modele

Le programme ABAQUS (1991) a été utilisé pour la
simulation en trois dimensions. Le modéle de comporte-
ment du sol était celui de Duncan-Chang (Duncan et
Chang, 1970; Seed et Duncan, 1983). Le calage de la
dimension du maillage d’éléments finis a consisté a véri-
fier que les résullats de la simulation numérique étaient
trés proches de la solution élastique connue pour une
fondation rigide. Les dimensions retenues étaient de 30B
dans toutes les directions a partir de la fondation ol B est
la largeur de la fondation. Une épaisseur d’un métre a été
utilisée pour la fondation. Le calage du modele de com-
portement du sol a consisté a vérifier que la simulation
numeérigue était capable de reproduire les résultats
d’essais triaxiaux réalisés sur le sable du site de Texas
A&M University. Enfin, le calage global de la simulation
numerique a consisté a reproduire les résultats des essais
sur les grandes fondations de Texas A&M University
(Briaud, Gibbens, 1999] (Fig. 7). Ce calage a aussi permis
de définir les parametres classiques du modéle de Dun-
can et Chang qui permettaient une telle comparaison
(Fig. 7). Les details de ce calage et les parametres de sol
retenus sont donnés dans Hossain (1998). On doit bien
remarcuer que les résultats présentés dans cet article
sont liés et limités aux conditions associées a ces simula-
tions numeriques.

Effet de la forme de la fondation

L’effet de la forme de la fondation sur la courbe
charge-tassement a été étudié en faisant des simula-
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tions numériques a trois dimensions pour des fonda-
tions ayant des rapports longueur sur largeur différents
(L/B =1, 2, 5 et 10). Toutes les fondations reposaient a la
surface du sol sans encastrement. Les résultats sont
donnés sur la figure 8. La pression p,_, sous la fonda-
tion est une fonction du tassement normalisé s/B. La
pression pressiométricue p_ est une fonction de I'aug-
mentation relative du rayon de la cavité AR/R . Quand
s/B est egal a 0,24 AR/R,, (éq. 1), le rapport |:)mnd p, est
égal a la valeur de la fonction Y (éq. 2). Dong, 'yest une
fonction de s/B ou de 0,24 AR/R . Si la fonction I' pour
une fondation carrée est égale a I‘ cetsilafonctionld
pour une fondation rectangulain e es’r égaleaTl . alors
le rapport I' /T ., est le facteur d'influence de la
forme de la fondation B

= f aln (3)
Comme T , et l' sont de s fonctions de /B, le
facteurd’ mﬂuem.e f est aussi une fonction de s/B. Ces
fonctions f , sont presentees sur la figure 9. Comme on
peut le vmr Ies valeurs de f, . ne varient pas beaucoup
avec s/B et on peut, dans un But de simplification, utili-
ser seulement la moyenne des valeurs de f , pour
chaque valeur de L/B. Ces valeurs sont pr esentees sur
la figure 10 avec la regl "ession :

+=08+02B/L (4
Ce facteur est semblable aux facteurs s_ets_recom-

mandés par Meyerhof {19631 pour la correction de la
capacité portante ultime due a l'effet de forme (Fig. 9) :

s,=s,=1+0.1(B/L) tan*(45 + ¢/2) (5)

Ce facteur est différent du facteur s, recommandé

par De Beer (1970) pour la correction de la capacité

portante ultime due a l'effet de forme (Fig. 9) :

s,=1-0,4(B/L) (6)

Ce facteur présente la méme tendance que le fac-

teur qui vient de |'élasticité (Fig. 10, Leonards, 1962). On

montre aussi sur la figure 10 les valeurs moyennes pour
trois essais réalisés par la FHWA (FHWA, 1995).
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fic.8 Courbes pression vs tassement sur largeur
simulées aux éléments finis pour des
fondations de rapport L/B différents.
Pressure vs settlement over width curves
generated by finite element for foundations
with different L/B ratios.
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fAc. 2 Facteur d’influence pour la forme de la
fondation en fonction du tassemenl
normalisé.
Shape factor as a function of the normalized
settlement.

e
Effet de I'excentrement de la charge

L'influence de l'excentricité de la charge sur la
courbe charge-tassement a été étudiée par simulations
numeériques en analysant la fondation de 3 m x 3 m pla-
cée en surface et soumise a des charges ayant des
excentricités égales a 0, B/16, 2B/16, 4B/16, et 6B/16 ou
B est la largeur de la fondation. En réalité des excentri-
cités de plus de B/6 (hors du tiers central) sont rares
car, a B/6, la pression devient égale a zéro sous l'un des
bords de la fondation. La charge a été appliquée a la
fondation sans créer de résistance a la rotation et a éte
maintenue verticale au fur et 2 mesure que la fondation
a tourné.
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fic.10  Facteur d’'influence pour la forme de la
fondation en fonction du rapport L/B.
Shape factor as a function of the L/B ratio.

L'effet de I'excentricité sur le comportement général
de la fondation est illustré par la figure 11 qui ne
montre que la moitié de la fondation et du maillage.
Comme on s’en doute, le bord de la fondation le plus
proche de la charge s'enfonce plus que le centre de la
fondation. En conséquence on distingue deux courbes
pour le comportement: la pression moyenne p, .
(charge divisée par la surface totale de la fondation) vs
le tassement relatif s/B au bord qui s'enfonce le plus
(bord critique) et p,_, vs s/B au centre (Fig. 12). Comme
on le constate, 'excentricité a peu d'influence sur le tas-
sement au centre de la fondation mais beaucoup plus
sur-le bord de la fondation.

SiT__, est lafonction pour une excentricité nulle et
I'_la fonction pour une excentricité donnee, le facteur
d'influence de I'excentricité est f_ tel que :

r=fT._, (7)
e
LF".--"""'---—.‘
RE = N
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‘"\.h\ \"“--.

™~
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fG. 11 Exemple de maillage déformé pour un cas
d’excentrement de la charge.
Example of a deformed mesh for an
eccentrically loaded foundation.
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fic.12  Courbes pression vs tassement sur largeur
simulées aux éléments finis pour des
charges excentrées différentes.
Fressure vs settlement over width curves
generated by finite elements for different
eccentric loads.

Ici encore f, est une fonction de s/B comme on le
voit sur la figure 13. Comme dans |'ensemble le facteur
f_ne varie pas beaucoup avec s/B on prendra, pour les
calculs, la moyenne de f, pour chaque valeur de
I'excentricité. Ce sont ces valeurs moyennes de f_ qui
sont représentées sur la Figure 14 dont on déduit les
régressions suivantes :

—au bord critique f, = 1 - (e/B)°* (8)

—aucentre f =1-0,33(e/B) (9

Surla figure 14 on montre aussi le facteur d’excen-
tricité proposé par Meyerhof (1953) et par Aiban et Zni-
darcic (1995) pour la capacité portante ultime. Le fac-
teur de Meyerhof consiste a réduire la surface de la
fondation de B x L a (B - 2e) x L. Autrement dit, le fac-
teur de Meverhof peut s'écrire

fr =1-2e/B (10)
o
@ "
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FiG.13  Facteur d’influence pour l'excentricité de
la charge en fonction du rapport s/B.
Excentricity factor as a function of the
settlement over width ratio.
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fic. 14 Facteur d’influence pour l'excentricité de

la charge en fonction du rapport de
I'excentricité sur la largeur.

Excentricity factor as a function of the
eccentricity aver width ratio.

On voit que le facteur de Meyerhof se trouve entre
le facteur du bord critique et celui du centre de la fon-
dation. Sur la figure 14 se trouvent aussi des données
obtenues par les Laboratoires des ponts et chaussées
(LPC, 1991).

Effet de l'inclinaison de la charge

L'influence de l'inclinaison de la charge a été étu-
diée par simulations numériques en analysant la fon-
dation de 3 m x 3 m placée en surface et soumise en son
centre a des charges inclinées de 0°, 109, 20°, et 30" par
rapport & la verticale, La charge était appliquée a la sur-
face de la fondation de telle fagon que la ligne d’action
de cette charge coupe le bas de la fondation en son
centre (Fig. 15). La pression p, . a été calculée en divi-
sant la composante verticale de la charge par la surface
de la fondation. Comme dans le cas de 'excentricité,
Iinclinaison de la charge crée une rotation de la fonda-
tion. Donc les courbes reliant la pression p,, au tas-
sement relatif s/B sont données tant pour le centre que
pour le bord qui se déplace le plus (bord critique)
(Fig. 15).

SiT;_, est la fonction T pour une inclinaison égale &
zéro et T, la fonction pour une inclinaison donnée, le
facteur d'influence f; relie les deux fonctions par :

Fe=i Te o (11)

Le facteur d'influence f est une fonction de s/B ; ces
fonctions sont présentées sur la figure 16. Comme pour
les autres facteurs, la moyenne des valeurs de f; pour
chaque valeur de 8 est recommandée pour simplifier
les calculs. La figure 17 donne les valeurs de f, en fonc-
tion de 8 ainsi que la régression choisie :

—au bord critique f, = 1-(8/360)"° (12)
—au centre f, = 1 - (8/90F (13)
avec 8 en degrés. On montre aussi sur la figure 17 le

facteur d'influence proposé par Meyerhof (1963) pour
la capacité portante ultime :

f.=(1-8/0F (14)
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fis.15  Courbes pression vs tassement sur largeur
simulées aux éléments finis pour des
charges inclinées différentes.
Pressure vs settlement over width curves
generated by finite elements for different
inclined loads.
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Facteur d'influence pour l'inclinaison de la
charge en fonction du rapport tassement
sur largeur.

Inclination factor as a function of the settlement
over width ratio.

FIG. 16

Comme on le voit sur la figure 17, le facteur de
Meyerhof ainsi que ceux proposés par Aiban et Zni-
darcic (1995) et par Muhs et Weiss (1973) sont plus
séveres. On montre aussi sur la figure 17 quelques
observations expérimentales obtenues par les Labora-
toires des ponts et chaussées (LPC, 1991).

A
Effet de la proximité d’'une pente

L'influence de la proximité d'une pente sur la
courbe charge-tassement a été étudiee par simulations
numeériques en analysant une semelle filante de 3 m de
largeur placée prés d’une pente a 2 pour 1 (B = 26,6%) et
une pente a 3 pour 1 (f = 18,4°). La fondation élait tou-
jours placée sur la surface du terrain mais on a varié la
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—fﬂﬂ File (15) d'une pente en fonction du rapport

Le facteur f, , est une fonction de s/B ; ces fonctions
sont presentees sur la figure 20. Comme les valeurs de
fﬂL varient de fagon importante, on a décidé de prendre
Ies valeurs de fﬂ correspondant as/B =0,1, car ces
valeurs condulsent a des tassements prévus exageres.
Ce choix est du coté de la sécurité dans la plupart des
cas. La figure 21 donne les valeurs de f, , en fonction de
d/B pour les deux valeurs de [§ considérees. Les expres-
sions suivantes ont été retenues :
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tassement sur largeur.
Slope factor as a function of the settlement over
width ratio.

—pour une pentea3 pour1 f;, =08(1+d/By* (16)
—pour une pente a2 pour 1 f,, =07 (1 +d/B)** (17)

On note qu'a une distance d égale a 10B, I'influence
de la pente devient négligeable. Sur la figure 21, on
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fic.21  Facteur d’influence pour la proximité

d'une pente en fonction du rapport de la
distance entre le bord de la fondation et la
créte de la pente sur la largeur de la
fondation.

Slope factor as a function of the ratio between
the distance from the slope crest to the leading
edge of the foundation and the foundation
width,

montre quelques données expérimentales obtenues par
Bauer et al. (1981) sur des modeles de semelles filantes
de 0,3 m de largeur, par Shields et al. (1990) dans des
essais de centrifugeuse, et par les Laboratoires des
ponts et chaussées (LPC, 1991) sur une fondation carrée
d’un metre de c6té prés d'une pente a 2 pour 1.

A g
Conclusion

La méthode de la courbe charge-tassement pour les
fondations superficielles dans du sable a été proposée
par Briaud et Jeanjean en 1994 pour des fondations car-
rées, a la surface d'un terrain plat infini, et soumises a
des charges verticales centrées. Cette méthode est
basée sur la transformation point par point de la
courbe pressiométrique en courbe charge-tassement
pour la fondation grace a la fonction I'. Briaud (2003) a
montré que l'influence de la taille de la fondation et de
la profondeur d'encastrement étaient directermnent liées
au profil de résistance du sol dans la zone d’influence
de la fondation. Il a présenté des données expérimen-
tales et des observations théoriques qui indigquent que
la courbe de la pression sous la fondation p,_, divisée
par la résistance moyenne du sol sous la fondation T
tracée par rapport au tassement s divisé par la largeur
B de la fondation est indépendante de la largeur de la
fondation et de la profondeur d’encastrement. Ceci
indique que la fonction T est indépendante de la lar-
geur de la fondation B et de la profondeur d’encastre-
ment D.

Une extension de cette méthode de détermination
de la courbe charge-tassement pour fondations super-
ficielles dans les sables est présentée ici . Les cas consi-
dérés sont le cas d'une fondation rectangulaire, le cas
d’une charge excentrée, le cas d’une charge inclinée, et
le cas d’une fondation prés d'une pente. Dans chaque

cas, on propose un facteur d’influence baseé sur des
simulations numériques utilisant le modéle hyperbo-
lique de Duncan-Chang. Ces facteurs sont :

— influence de la forme

fs=08+02(B/L) (18)
—influence de l'excentrement
fe =1-0,33(e/B) au centre (19)

f.=1-(e/B)*®

—influence de l'inclinaison
f, =1~ (8(degreés)/90)

f; = 1—(8(degrés)/360)°°

- influence d'une pente
fy4=08(1+d/B)™ pente a 3 pour 1 (23)
foq =07 (1+d/BP® pente & 2 pour 1 (24)

Pour le moment on prend en compte la superposi-
tion des actions (e.g. charge excentrée et inclinée pour
une fondation rectangulaire prés d’une pente) en mul-
tipliant les facteurs d'influence comme il est commun
de le faire dans d’autres domaines. On a quelques indi-
cations (Hossain, 1996) montrant que cette loi de super-
position par multiplication est trop sévére. I faudra
continuer la recherche dans cette direction.

La méthode de la courbe charge-tassement consiste
donc a suivre les étapes suivantes:

1) réaliser des essais pressiométriques standard
avec forage préalable (PMT) dans la zone d’influence
de la fondation; normalement a 0,58, 1B, et 2B pour les
fondations carrées et 1B, 2B, et 4B pour les semelles
filantes ;

2) tracer les courbes PMT et obtenir la courbe
moyenne (Fig. 4 et Briaud, Jeanjean, 1994) ;

3) transformer la courbe PMT moyenne point par
point en courbe pour la fondation :
s/B =0.24 AR/R, (25)
Prong = frm T B f ga T Py (26)
ou s est le tassement de la fondation, B la largeur de la
fondation, AR et R, I'augmentation du rayon et le rayon
initial de la cavité dans I'essai pressiométrique respecti-
vement, p, la pression moyenne sous la fondation cor-
respondant a s/B, f, ,,, f, f, et f; , les facteurs d’influence
pour la forme, l'excentricité, I'inclinaison, et la proximité
d’une pente donneés par les équations 18 a 24, T la fonc-
tion donnée par la figure 3, et p, 1a pression dans |'essai
pressiometrique qui correspond & AR/R_;
4) tracer la courbe charge-tassement pour la fonda-
tion une fois qu’on connait la courbe p,_, vs s/B.

La figure 22 montre un exernple d’application de la
meéthode.

au bord (20)

au centre (21)
au bord (22)
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PROBLEME: Une culée de pont repose sur

SOLUTION:

une fondation superficielle de
15mde long et 3 m de large. Cette
fondation est soumise a une
charge verticale de 9 000 kN. La
poussée horizontale derriére le
mur de la culée est de 900 kN.
La résultante de ces deux forces
a une excentricite de 0,2 m. Le
sol est un sable caractérise parla
courbe pressiometrique
moyenne,

Methode de la courbe charge
- tassement
fe = 0,8 + 0,2 x 3/15 = 0,840

fe=1-0,33 x0,2/3 = 0,978
= 9 . (Arctan 900/9000)% -
f=1 ( tan gooo:aooo) 0,996

fs.a = 0,8 (1 +2/3)% = 0,842

f= fUB fe fd fﬂ.d = 0,689

AR/Ro (kls:'?-nz) sB | mm| T f (:!{I?'nrg?} (I?N)
0005 | 60 |00012| 36| 225 |0689| 93.0| 418
0.01 | 120 |0.0024| 7.2| 202 |0689| 167.0| 7.51
002 | 220 |o.0o048| 14.4| 1.72 |0.689 | 260.7 | 11.73
0.03 | 300 |0.0071| 21.3| 1.54 |0689 | 318.3 | 14.32
005 | 450 |0.0119| 35.7 | 1.33 |0.689 | 412.3 | 18.55
010 | 650 |0.0238| 71.4| 1.15 |0.689 | 515.0 | 23.17
0.20 | 800 [0.0357|107.1 | 1.02 |0.689 | 562.2 | 25.30
0.30 | 900 |0.0476|142.8 | 0.97 |0.689 | 601.5 | 27.07

9000 kN

900 kN

A
800 |
I L
£ 600}
§ -
= 400} Essai
= i Pressiometrique
200
0 L 1 1 1 B L i | 1
0 0.040.080.12 0.16
AR/Rq
Q (MN)
0 5 10 15 20 25
0 T T T —>
25 1‘
50 Fondation
'E" 75+ Superﬁde“e
» 100}
A Q=9000 MN
120 s=9.4mm
150
4

ne.22  Exemple de calcul pour la méthode de la courbe charge-tassement.
Example of the load-settlement method.
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Analyse comparative

. des méthodes de calcul
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. des pieux fores isoleés
a partir de 1'essai SPT

La littérature géotechnicque est assez riche en méthodes
de calcul de la capacité portante des pieux isolés forés
dans le sable a partir de 1'essai de pénétration standard
SPT. Ces meéthodes ont été essentiellement développées
a partir de I'analyse empirique des essais de chargement
statique vertical des pieux, Les prévisions de ces
méthodes sont souvent contradictoires et rares sont

les études comparatives pour I'évaluation de la qualité
de prévision de ces méthodes a partir des expériences
de chargement des pieux.

L’article se propose de contribuer a I'évaluation de
guelques méthodes couramment utilisées en pratique,

a travers une banque de données d’essais de pieux forés
dans des sites sableux, en comparant les valeurs prédites
de la charge verticale limite a celles interprétées de
I'essai de chargement. Un classement de ces méthodes
selon leur qualité de prévision a été propose.

Mots-clés : essai SPT, pieu, foré, sable, essai
de chargement, capacité portante, banque de données,

Comparative analysis of SPT
based methods of design
of single bored piles

Abstract

NDLR: Les discussions sur |
cet article sont acceptées
jusqu'au 17 mars 2004. |

In gentechnical literature, several SPT-hased methods of design
of axial capacity of single bored piles in sand are available.
These methods were mainly derived from empirical analyses of
static vertical pile loading tests, Significant scatter is often
noticed when comparing the predictions of these approaches.
Such an aspect was rarely elucidated by comparative studies
assessing the predictive capabilities of these methods fram the
experimental evidences of pile loading tests.

The paper is aiming at contributing to evaluate some commonly
used approaches in practice by the analysis of a database of
loading tests of bored piles in sandy soils by comparing the
predicted vertical limit loads to the ones experimentally
interpreted, These methods were ranked with respect to their
quality of prediction.

Key words : SPT test, pile, bored, sand, pile loading test, bearing
capacity, database.
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aire de la section droite de la pointe
diamétre du pieu

fiche du pieu dans le sol

nombre de coups mesurés pour

une pénétration de 30 cm

nombre de coups apres d’éventuelles
corrections

nombre de coups équivalent en pointe
facteur de frottement latéral

facteur de portance a partir de 'essai
SPT

périmetre d’une section courante

du pieu

effort vertical appliqué

effort vertical limite

effort limite mobilisé en pointe

de pieu

effort limite mobilisé par frottement
latéral

résistance en pointe de pieu selon
Hansen

résistance en pointe du pieu selon
Hansen

contrainte de frottement latéral sur

le fat

contrainte verticale effective initiale en
pointe

coefficient de la méthode de Burland
angle de frottement du sable
coefficient de correction de 1'effort limite
rapport effort limite calculé sur effort
limite expérimental

facteur de 'effert de taille

de Meyerhof

Ay
B
D
NITI
N
Np
nS
K'S
P

eYela]

g4

2 L2 a o

£
o

yv O 3 -5 ™

k.
Introduction

Le calcul de la capacite portante des pieux chargés
verticalement est une tache assez complexe vu les
incertitudes inhérentes liées au comportement du sol
autour du pieu, ainsi qu’a la détermination des para-
metres requis de calcul,

La littérature géotechnique est assez riche de
méthodes de calcul de la capacité portante des pieux
isolés forés dans le sable & partir de 'essai de pénétra-
tion standard SPT. Ces méthodes sont en général issues
de la corrélation entre résultats d’essais de chargement
vertical des pieux et ceux de l'essai SPT, et s'inscrivent
ainsi dans une logigue purement empirique. Jusqu'a
maintenant, il n’existe pas, a notre connaissance, une
théorie permettant d’interpréter cet essai, en dépit
d’une riche littérature traitant de ses performances
dans les projets géotechniques. Cette diversité de
méthodes est parfois une source de perplexité pour les
ingénieurs du fait que les prévisions de capacité por-
tante sont souvent divergentes, ce qui est probable-
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ment dd au caractére local de ces corrélations faites
d’ailleurs dans un contexte geologique donné.

L'essai SPT, trés bien aclapté a la caractérisation des
massifs sableux, s’est octroyé une place importante
dans les projets géotechniques sur les continents amé-
ricain et asiatique. Outre les avantages généraux des
essais in situ, notamment la simplicité, la rapidité et le
faible cont, cet essai permet d’extraire des échantillons
remaniés des couches du terrain. Cependant, cet essai
ne jouit pas en France de la méme réputation que les
essais pressiomeétrique et de pénétration statique, et il
est ignore dans les régles techniques francaises de
conception et de calcul des fondations des ouvrages de
génie civil (CCTG-93, fascicule 62, titre V). Le DTU 13.2,
applicable aux fondations profondes des batiments, ne
recommande aucune méthode de calcul et appelle a la
prudence envers la diversité des formules de calcul.

Cette etude fait partie d'un programme de
recherche sur le comportement des pieux forés aux
Emirats arabes unis. Elle a pour objectif de présenter
d’'une part les méethodes courantes de calcul de la capa-
cité portante des pieux & partir de I'essai SPT, et d’autre
part les résultats d'une comparaison des prévisions
faites a l'aide de ces méthodes avec les charges limites
observées, a partir d'une banque de données de
50 essais de chargement de pieux forés dans 27 sites
sableux légérement limoneux aux Emirats arabes unis.
Par la suite, un classement de ces méthodes, pour les
sites étudiés, a été proposé selon un critére basé sur
leur cualité de prévision.

Présentation
des méthodes de calcul

W |
Classification des méthodes

Les methodes d’évaluation de 'effort vertical limite
peuvent étre classées dans deux grandes catégories :

- Les methodes empiriques ou la résistance en pointe
q, est couramment supposée proportionnelle au
nombre représentatif des coups N_ dans la zone mobi-
lisée autour de la pointe, et telle que :

q,=K.N, (1)

K, est le facteur de portance du SPT et a la dimension
d’une contrainte.

La contrainte limite ¢, du frottement latéral le long
du pieu est supposée proportionnelle au nombre N &
I'interface sol/pieu, & la profondeur étudiée :

,=n.N (2)

n_est le facteur de fr ottement latéral et a la dimension
d’une contrainte.

~ Les méthodes semi-empiriques issues de 'adaptation
de certaines méthodes classicues de capacité portante
aux observations expérimentales des pieux. On cite 4
ce titre, la méthode de Hansen (1970) pour la résistance
en pointe combinée a celle de Burland (1973) pour le
frottement latéral.

Leffort vertical limite Q, sur un pieu circulaire de
diametre B et de fiche D est usuel]ement calculé a par-




tir des termes de pointe Q et de frottement latéral Q,
supposes découplés, comme suit :

D

25 s xBfa.dz @
{

Q;=Q;:+QS= 4

ST
Méthodes empiriques

Aoki et Velloso (1975)

Aoki et Velloso ont montre, a partir de leurs études
sur les pieux, que le facteur K_dépend de la nature du
sol et du mode d’installation du pieu. Les valeurs sug-
gérées de K, resumees dans le tableau [, montrent que
la rugosité d'interface sol/pointe n'intervient pas dans
la résistance. Le nombre N a introduire dans cette for-
mule est la moyenne des trois valeurs de N les plus
proches de la pointe. Le facteur n_du frottement latéral,
résumeé au tableau I, dépend de la nature du sol et du
type de pieux et varie de 1 a 5 kPa.

Bazarra et Kurkur (1986)

Bazaraa et Kurkur (1986) ont présenté une étude ori-
ginale basée sur l'expérience d’essais de chargement
des pieux en Egypte. lls distinguent plusieurs catégo-
ries de pieux, comme le montre le tableau 1. Le nombre
N, est défini identiquement a Van der Veen (1957),
comme étant une moyenne arithmétique des valeurs de
N sur une zone s’étalant de 3,75 B au-dessus de la
pointe, & 1B au-dessous, sans toutefois dépasser une
valeur moyenne maximale de 50 coups.

Les valeurs du facteur n_sont résumées au ta-
bleaull. Pour les sols pratiquement homogeénes, les
auteurs recommandent de prendre dans le calcul du
frottement lateral g, une valeur moyenne du nombre N
le long du pieu.

Decourt (1982)

Decourt (1982) a proposé une méthode d’évaluation
de la résistance en pointe dans les sols, avec un facteur
K, récapitulé au tableau | pour les pieux forés, en béton
prefabrlque les pieux Franki ou les p:eux Strauss. La
valeur de l\lI représentative n'a pas éte précisée. Le fac-
teur de sécurité suggéré est de 4 pour la résistance en
pointe.

Le frottement latéral dans les sables, limon et argiles
est calculé comme suit :

q,=10x (N/3 + 1) en kPa 4)

Le nombre N & introduire dans cette expression
doit étre entre 3 et 15 pour les pieux préfabriqués,
pieux Franki et les pieux Strauss, et ne dépassant pas
50 pour les pieux forés. Le coefficient de sécurité sug-
géré est de 1,30 (Poulos, 1989 ; Bandini et Salgado,
1998).

TaBleall  Valeurs du facteur de portance K,
dans les sables.
Values of bearing capacity factor K, for sands.

N ‘Méthode K, (kPa) Remarques
286 Sable
298 . Sable Piegx
limoneux forés
71 |Sable argileux
1 | Agki-Velloso [1975) | 571 Sable
ACT Sable Pieux
Ll limoneux en béton
- préfabriqué
343 |  Sable
argileux
a7l Sable
457 Sable Pieuy
. limoneux en acier
343 |Sable argileux

B<0,5m: K =200 | Pieux battus
B>05m:K =400 | ouinjectés
xB(Benml sous haute
2 |Bazarra-Kurkur (1986) pression

B205m:K =135 -
B>05m:K =270x| FPieuxfores

B(Ben mll
3 Decourt (1982) 400 Sable
4 98.4 Sable
Lopes-Laprovitera | g7 Sable
(1988) ) limoneux
ar.o Sable
argileux
5 Meyerhof (1976)- 120 Pieux forés
CGS (1985) 400 Pieux battus
100 Pieux forés
G Shioi-Fukui (1982) -
300 Pieux battus
05<B<1.27Tm:
7 | Reese-O'Neill (1989) | K =60 Pieux forés
B=12T m:K =T76/B
& PHRI (1960) 400 Pieux battus
. Re 6571 115 Pieux fores
g obert (199
L 180 Pieux battus
Pieux coulés
10 | Yamashita et al. (1987) | 150 sur plaLe
q, < 7.5 MPa
Pieux battus
11 | Martin et al. 11987) 450 avec pointe
fermeée

Lopes et Laprovitera (1988)

Lopes et Laprovitera ont étudié des essais de char-
gement des pieux forés el ont proposé de modifier la
méthode d’Aoki et Velloso. Le nombre N est une
moyenne arithmeétique des valeurs de N entre
—B et +B de part el d’autre de la pointe.

Meyerhof (1983)-CGS (1985)

Meyerhof a proposé une méthode dans laquelle le
facteur de portance dans le sable dépend de I'élance- 43
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TaBlEAUN  Valeurs du facteur de frottement latéral n
dans les sables.
Values of skin friction n, for sands.
N*[  Methode n, (kPa) Remarques
2,00 Sable
2,28 Sable Pieux
limoneux forés
2,57 |Sable argileux
1 | Acki-Velloso [1975) [4.00 Sable
_ Sable Pieux
%36 limoneux en béton
réfabrigue
5,14 Sable R :
argileux
4,00 Sable
456 K Sable Pieu_:\
limoneux en acier
5,14 |Sable argileux
B< 05m: l'l‘ =220 Pjeux battus
B>05m:n =440 | oy injectés
xB(Benm) sous haute
2 |Bazarra-Kurkur (1986) pression
B=05m:n =067
B>056m:n =134 Pieux fores
x BB enm)
3 Decourt (1882) q, = 10x (N/3+1)
en kPa Sable
4 1.62 Sable
Lopes-Laprovitera 1,94 Sable
(1988) ' limoneux
3,06 Sable
argileux
5 Meyerhof (1976) 1.00 Pieux forés
CGS (1985) 200 Pieux battus
6 | Shiol-Fukui(1982) it B Joies
£ -Fu
< & ' 2,00 Pieux battus
7 | Wright-Reese (1979) 3,30 Pieux forés
8 PHRI (1980} 2,00 Pieux battus
5 Riobest (1607 1,90 Pieux forés
g @ )
SRR 1.90 Pleux battus

ment du pieu, de son mode de mise en place et de la
présence ou non d'une nappe phreatique. Le tableau |
resume les valeurs du facteur de portance pour des
pieux ayant un élancement D/B > 10. Le facteur de
sécurite suggeére par Meyerhof est de 3 pour la résis-
tance en pointe. Le nombre N_ & introduire dans le cal-
cul est une moyenne arithmetique des nombres N dans
une zone entre 8B au-dessus de la base et 3B en des-
sous, corrigée par |'effet du poids des terres (Bowles,
1997).

En cas de terrain submergé par une nappe phréa-
tique, il est recommandé de diviser ces facteurs par 2.
Pour des pieux dont le diamétre varie entre 0,50 et 2m,
Meyerhof propose de tenir compte d'un effet de taille
sur la résistance en pointe, en la réduisant par un fac-
teur C tel que :

B+ 05
= (— 9 (5)
&= 2.B }

n =1, 2 ou 3 selon que le sable est lache, moyennement
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dense ou dense respectivement. B doit étre exprimé en
m (Bandini et Salgado, 1998). Pour des pieux battus
dans le limon, Meyerhof propose d‘adopter une valeur
de K, égale aux deux tiers de celle du sable.

Meyerhof (1976), et par la suite le code canadien
CFEM-85, ont suggéré de prendre n_égal a 2 kPa pour
les pieux battus dans les sables ou limons, et & 1 kPa
pour les pieux forés dans les sables. Cette méthode
consiste a calculer un frottement latéral moyen le long
du pieu, en.introduisant dans le calcul une moyenne
arithmeétique de N.

Selon Cassan, dans les sables submergés, il faut
diviser ces facteurs par 2, sans préciser s'il y a lieu de
corriger les valeurs de N sous la nappe d'eau par |'effet
de nappe (Cassan, 1978).

Shioi et Fukui (1982)

Cette méthode est couramment utilisée au Japon,
Pour les pieux forés dans le sable, le facteur de por-
tance K, est de 100 kPa. Pour les pieux battus, ce fac-
teur depend de I'élancement D/B, D étant la fiche du
pieu dans la couche porteuse, et prend la forme sui-
vante pour D/B < 5 (Poulos, 1989) :

K. =100 x (1 + 0,4 x D/B) < 300 (6)

La valeur ma)-:lmale de K correspond en fait & un
elancement plus grand que 5 5 dans la couche porteuse.
Pour les pieux tubulaires ouverts en pointe et battus, le
facteur de portance recommandé est :

K, = 60 x D/B < 300 (7

Reese-O'Neill (1989)

L'interprétation des essais de chargement des gros
pieux forés dans le sable a conduit les auteurs 4 suggé-
rer que le facteur de portance soit égal a 60 kPa pour
des diameétres entre 0,52 m et 1,20 m et des valeurs de
N entre 5 et 60. La valeur de q, doit étre limitée &
4,5MPa. Le nombre N representatlf est une moyenne
arithmetique sur une zone de 2 diamétres sous la pointe
du pieu. Pour des gros pieux avec B 21,27 m, le facteur
de portance est & calculer comme suit :

K, =76,2/B en kPa, B est a exprimer en métres (8)

Wrighr et Reese (1979) ont recommandé de prendre
n, egal a 3,3 kPa pour les pieux forés dans le sable (Pou-
los, 1989).

Institut PHRI (1980)

Le reglement japonais des ports TSPHF (Technical
Standards for Ports and Harbors Facilities) recommande
la formule suivante pour les pieux battus dans les sols
sableux :

Q= K.NA, +n N.P.D (9)
avec K, =400 kPaetn_=2 kPa.

Le nombre Np est calculé comme suit :

N, = (N, + N,)/2 (10)
N, =min (N a la pointe du pieu, moyenne des nombres
N sur une zone de 2B sous la pointe) (11)




N, = moyenne arithmetique des nombres N sur une

zone de 10B au-dessus de la pointe (12)

Dans les sables fins ou des sables limoneux saturés
et ayant des valeurs mesurées N_ plus grandes que 15,
celles-ci doivent étre corrigées par la formule de Ter-
zaghi pour tenir compte de 'effet d’absorption de
I'énergie de battage par |'eau interstitielle :

N:15+u
2

(13)

Robert (1997)

Suite & "analyse d’une trentaine d’essais de charge-
ment de pieux de différents types dans le sable, Robert
a proposé des valeurs empiriques a K_ et n_ pour les
pieux forés et battus, récapitulés aux tableaux 1 et 2
respectivement.

Yamashita et al. (1987)

Les auteurs ont proposé pour les pieux coulés sur
place dans les sols pulvérulents de prendre K_égal a
150 kPa, tout en limitant la résistance en pointe a
7,6 MPa (Poulos, 1989).

Martin et al. (1987)

Martin et al. ont proposé de prendre un facteur K_
egal a 450 kPa pour les pieux battus dans le sable et
mobilisant un déplacement important du sol, tels que
les tubes fermés en pointe. Le nombre N _est une
valeur moyenne dans la zone de rupture locale, I'éten-
due de cette derniére n'étant pas précisée (Poulos,
1989).

Le tableau I montre que les valeurs du facteur K_
dans le sable, proposées par les différentes méthoces,
sont disparates et varient de 60 a 570 kPa. En outre, les
valeurs du facteur n_varient selon le tableau 2, de 1,0 &
3,5 kPa, ce qui se traduit par un rapport des frottements
latéraux prévus par ces méthodes, variant environ du
simple au triple. A titre indicatif, a la base des corréla-
tions existant entre le pressiometre et le SPT dans les
formations sableuses assez homogenes, on peut esti-
mer un ordre de grandeur du facteur K_a partir du fac-
teur K_ de résistance en pointe selon le fascicule 62
titre V. Selon Cassan (1978) et Bustamante (1989) le rap-
port PI/N se situe couramment dans les sables entre 50
et 70kPa, Le facteur K_ varie de 1 a 1,2 pour les pieux
forés dans les sables ef graviers, ce qui donne pour K,
une plage de 50 a 85 kPa. Ces valeurs sont assez faibles
par rapport a I'ensemble des méthodes exposées ci-
dessus.

(== e
Méthodes semi-empiriques

Au cours de cette étude, la possibilité d’adaptation
d’une méthode théorique aux résultats expérimentaux
a été envisagée. La méthode généralisée de capacité
portante d'une fondation enterrée due a Hansen (1970)

a eté adoptée pour 'évaluation de la résistance en
pointe, comme suit :

q,"=Ngss,d.q, (14)
q, est la contrainte verticale effective initiale au niveau
de la base du pieu ; N * est le facteur de capacité por-
tante d'une semelle continue selon la théarie de Han-
sen, fonction de I'angle de frottement ¢ et corrigé par
les facteurs de forme s_ et de profondeur d_(Bowles,
1997). Ce dernier tend asymptotiquement vers une
valeur constante pour les grandes fiches D, conformé-
ment au concept de profondeur critique pour la résis-
tance en pointe,

Le frottement latéral est calculé avec la méthode B
due & Burland (1973), applicable aussi bien pour les
sables que pour les argiles saturées. 1l s'agit d’une
méthode qui a éte validée par des expériences de char-
gement des pieux (Bowles, 1997). Les contraintes a
I'interface sol/fGt du pieu sont supposées étre & I'état K|
et on déduit le frottement latéral par la relation :

q, =Ko 1gd=p.0", (15)
d est I'angle de frottement de l'interface sol/fit dépen-
dant de la rugosité de surface du fat. Il varie usuelle-
ment entre 15° et 25° et peut étre pris en pratique égal &
une fraction de I'angle de frottement interne ¢ (Poulos
et Davis 1980 ; Bowles 1997). La surface sol/fit a été
supposée mi-rugueuse et |'angle § a été pris égal a
0.75xq.
K, est le coefficient des pressions des terres au repos,
evalué usuellement comme suit :

K, = (1-sing).(OCR}"? (16)
OCR est le rapport de surcensolidation du sable ou de
I'argile. Ce facteur est a 'heure actuelle difficile a éva-
luer vu la difficulté d’extraction des échantillons
sableux intacts reflétant 'histoire des contraintes, mais
il peut éfre estimé & partir des corrélations empiriques
avec les essais in situ. Pour des raisons de simplicité, ce
facteur a été pris dans cette étude égal a 1 (sable nor-
malement consolidé).

L'abaque ¢ — N de Peck et al. (1973), couramment
utilisé, a servi pour l'estimation de 'angle de frottement
o requis. L'allure sensiblement linéaire de cet abague
pour N inférieur a 55 coups, peut étre décrite par :

©°=27,560 + 0,274 x N (17)

Conformement a Vesic (1970}, le frottement latéral
g, n‘augmente pas indéfiniment avec la profondeur,
Au-dela d’une profondeur critique de 10 a 20 dia-
metres, ¢, devient constant et il est alors recommandé
de le limiter & 110 kN/m? pour les sables trés denses.
Cette limitation, en accord avec le DTU-13.2 qui recom-
mande un plafond de 120 kN/m?, a été adoptée dans
cette étude.

L'effort vertical limite théorique, calculé a partir de
I"équation 3 en introduisant les équations 14 et 15, a été
comparé a celui obtenu expérimentalement, ce qui a
permis de définir un coefficient de correction 1 égal au
rapport entre le I'effort limite théorique et I'effort limite
experimental. Il a été constaté que ce coefficient varie
peu avec l'élancement des pieux, mais augmente avec
le nombre N, comme lillustre la figure 1. L'allure du
nuage des points parait fluctuer raisonnablement
autour d’une droite.

Il est & noter que la valeur représentative N en
pointe a eté définie comme étant la moyenne des
valeurs de N situées entre 2B au-dessous de la pointe et
0,5B au-dessus. Pour 87 % des pieux étudiés, le coeffi-

45

REVLIE FRANCAISE DF GEOTECHINIGLE
N® 105

Ae fimestre 2001



. |
- i
— =R
—_ N/Np=1/20 R=82% . .
- \ a B
= L]
2 \ "
g \ e -
& - L}
Z : \ ) ! « Al
=] | ]
t-/ lﬁ ,- | Y
1 " = -
n
ug n = . L]
0 T T T T T T
0 10 20 an 40 50 &0 70
Np
fiG.1 Variation du coefficient de correction 1
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Correction factor N versus the equivalent N-

value,

cient de variation C_de N_ est inférieur a 10 %, ce qui
mdlque une faible dispersion des caractéristiques
mécaniques du sol autour de la pointe. Pour le reste des
pieux, soit 13 %, C_ peut atteindre 42 %. Le nombre N
a été corrigé par l'effet de nappe, conformément aux
recommandations de Terzaghi et Peck pour les sables
saturés, a partir de |'équation (13).

La banque des données d'essais
de chargement

TR
Contexte géotechnique

Une banque de données a été construite a partir des
sites représentatifs des Emirats arabes unis avec une
taille initiale de 50 essais de chargement statique dans
27 sites. Cette taille a été jugée suffisante en phase pré-
liminaire de ce projet de recherche. Les sites étudiés
sont situés sur la cote du golfe arabe, et couvrent les
principales capitales des émirats, notamment Dubai,
Sharjah et Ajman.

Sur le plan géologique, une grande partie des
depots superficiels est issue du Pléistocéne et formés
principalement du sable de dunes, du leess et des
limons. La configuration typique des sols étudiés est
constituée de couches de sable de granulométrie fine a
moyenne, faiblement limoneux ou limoneux avec des
traces de graves, de gypses, des fragments de coquilles
ou de sable cimenté. Les échantillons étudiés en ana-
lyse granulométrique appartiennent souvent aux
classes SW, SP et SM selon le systéeme USCS, ce qui
correspond respectivement aux sables bien gradueés,
mal gradués ou sables limoneux. Les couches sableuses
sont caractérisées par un poids volumigue sec de 14,5 a
17 kN/m?. Le niveau de la nappe phréatique est en
général fluctuant et proche de la surface. Le nombre de
coups N mesuré au niveau de la base des pieux étu-
diés varie entre 42 et 100, ce qui correspond a une

46 plage de l'indice de densité 1, de 70 & 100 %, donc a des
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sables denses a trés denses. La caractérisation des for-
mations sableuses est menée avec I'essai de pénétra-
tion SPT qui, par sa simplicité et sa rapidité, est 'essai
in situ le plus utilisé dans le pays. Il existe une diversité
dans les équipements, mais 'appareil typique est doté
d'un mouton de 63,5 kg avec une chute libre de 76 cm.
Le carottier échantillonneur a une longueur de 75 mm
et un diamétre interne de 35 mm. La figure 2 illustre
une coupe typique de sondage SPT.

Les pieux retenus dans cette base de donneées ont
des pointes encastrées dans un horizon sableux et
sont loin de la couche rocheuse tendre formée essen-
tiellement de grés. Les pieux encastrés dans le
rocher ont été regroupés dans une autre banque de
données et ont fait I'objet d’autres publications
(Bouafia, 2002).

1
Pieux d'essai

Le tableau [1l résume les caractéristiques des pieux
d’essais et celles des essais de chargement. Les pieux
sont en général forés tubés ou forés a la boue, avec uti-
lisation courante de la bentonite. L'instrumentation est
souvent simple et comporte 4 comparateurs au 1/100
de mm pour la mesure du tassement v, en tete. Le char-
gement vertical Q est appliqué sous forme d’incré-
ments par un vérin hydraulique en contact avec des

':'_swlssbarMQ |

20,000 kN PILE LOAD TEST | '

| Fully Computer Controlied -’ -
D S
Cant- in-Situ Bored Pils Under Benlonite Mud A= ’
Pile Diameter 900 mm ARSI

Pilis Lungth A0 m e ‘v

Stran Gauges 44 Nos IR

f Nos ] e ’

Extensomelon

fi6.3 Préparation d'un essai de chargement d'un
pieu instrumenté.
Set-up of loading test of an instrumented pile.




LOG OF BORING
PROJECT : (G+8) BLDG. FOR BADRIA AHMED BORING NO. : BH1
LOCATION : PLOT NO. P119/4, ZAREFBAT DOIE ELEVATION : 0.0m
DUBAI, UAE
DRILLING DATE : 27th FEBRUARY 1807 GROUND WATER DEPTH : 6.20m
DRILLING METHOD: ROTARY WITH MUD TOTAL BORING DEPTH _ : 25.0m
Depth | RL. | 8 | REC. | RQD 8PT Bym qu 2 od a
(m) | im) | T | (%) (3%) (N} bol DESCRIPTION (kgiem<) | {gmiem™)
=4 Fill (reddish brown SAND).
N L. (0.30}
;| Medium dense, light brown,
-1 . medium to fine-grained SAND,. -
1 |
2 g &
13 ]
-3 Lt -
23 L' -
-4
28
-8 S »
21 TEs
-6 : v -
3 " . WT
1- - ke -
-7 . ¥ -
29 o
oL (8.0m)
-8 i A
35 + +| Dense lo very dense, grayish
N brown to gray, medium to fine- =
. . | grained SAND.
.} v
33
-10 (10.0m} Cont'n. x
1-8T. Sampier Type 5-8SPT Std. Panetration Test
2-Rac, Core Recovery 6-gu u fined Compressive Strangth
3-RQD Rock Quality Designatios 7-Dd Dry Density
4.NE Not Encountered 8-R.L. Reduced Level

FiG. 2

Coupe typique de sondage SPT.
Typical SPT borehole log,

poutrelles, soit chargées par des contrepoids, soit en
liaison avec des pieux d’ancrage. Dans certains projets,
I'instrumentation comporte des jauges de déformation
et des extensometres amovibles, tels que le montre la
figure 3.

Jasteau i Caractéristiques des pieux et de 'essai
de chargement.
Features of the test piles and the loading test.
Caractéristique Valeur
Elancerment D/B 10-37
Diametre B (m) 0,45-1,10
Résistance a la compression du béton 20-40
4 28 jours (MPa)
Effort vertical maximum appligqué (kN) 1200-9 000
Nombre de cycles de chargement 2
Norme d’essai ASTM D 1143-81

T
Effort limite expérimental

Il existe plusieurs critéres d’analyse globale de la
capacité portante des pieux non instrumenteés, notam-
ment ceux de Davisson, de Hansen, de Butler-Hoy, et le
critére hyperbolique (ASCE, 1993). Le dernier critére a
eté adopté du fait que l'analyse d’'ajustement des
courbes de chargement (O - v, montre que 92 % des cas
étudiés s’ajustent trés bien a une courbe hyperbolique
avec une asymptote horizontale pour les grands tasse-
ments. Le coefficient de régression obtenu est supé-
rieur &4 85 %, et la relation hyperbolique retenue est
decrite comme suit :

Q

_ Vo

(18)
Vo

Q

1
— -
[24

Q, correspond théoriquement a des tassements infinis
et donc a l'asymptote horizontale de la courbe de char-
gement. Le coefficient o correspond & la pente initiale
de la courbe de chargement. Il est remarquable,
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comme l'illustre la figure 4, que 'effort limite ainsi
interpreté est pratiquement confondu avec celui
conventionnellement défini comme correspondant a un
tassement en téte égal a 10 % du diamétre.

zso00 | Ql(hyper.) = Q(B/10)
20000
.M =}
E 15000
_%smm-
o

5000 =

% mw  woe v mm0  mow

Q(B/10) kN

fc 4 Comparaison des efforts limites expé-
rimental et conventionnel.
Comparison between experimental and
conventional limit loads.

= )
Analyse comparative des prévisions

Les méthodes 1 a 9, résumées aux tableaux I et II,
ainsi que la méthode semi-empirique de Hansen-Bur-
land corrigée ont élé appliquées aux pieux d’essai.
Dans la plupart des cas, la position du sondage SPT le
plus proche du pieu d’essai n'est pas précisée. Pour
tenir compte de la variabilité des caractéristiques du
sol, le calcul a été fait au niveau de tous les sondages
disponibles, ce qui a nécessite le traitement de 107 cas
par chaque méthode. Une programmation sur micro-
ordinateur était donc nécessaire pour I'accomplisse-
ment de cette tache.

On définit p comme étant le rapport entre 1'effort
limite calculé et I'effort limite expérimental. Le ta-
bleau IV récapitule les résultats statistiques relatifs a
chague méthode, la méthode de Hansen-Burland
modifiée portant le numéro 10. Le taux de sous-esti-

mation est le pourcentage de cas ol p est inférieur a 1.
Il est remarquable que la méthode 3 se distingue du
reste des méthodes par une surestimation systéma-
tique de la capacité portante des pieux analysés. La
méthode 1 présente egalement un taux de surestima-
tion tres fort égal a de 92 %. L'optimisme relatif de ces
deux méthodes est probablement di aux valeurs éle-
vées proposées par les coefficients K, et n_. Les
méthodes 5 et 6 se sont avérées les plus pessimistes
en sous estimant respectivement 95 et 83 % des cas
étudiés, Dautres études comparatives ont déja montré
le caractere pessimiste de la méthode 5 (Turnbull et
Kaufmann 1956 ; Mansur et Focht 1960 ; Bustamante
etal., 1991).

La méthode 7 est caractérisée par des taux équili-
brés de surestimation et de sous-estimation. Enfin, la
figure 5 montre cue le reste des méthodes, a savoir 9, 2,
4, et 10 ont une valeur moyenne du rapport p de l'ordre
de 0,95 (marge de 0,93 a 0,98) et le tableau IV indicque
que ces meéthodes sous-estiment environ deux tiers des
pieux étudiés.

On constate que le coefficient de variation C, qui
est une mesure de la dispersion des résultats autour de
la moyenne, est pratiquement le méme pour toutes
méthodes (marge de 30 a 35 %). Ces méthodes peuvent

1 Adki &Dx¢ vllos
354 2 HAzura & Kurkur

3 Decount

4 Lopes & Laproviiers
5 Mexerhol-CGS

6 Shomn & Fok

7 Reese o ol

& PHRI {pirux battus)
9 Robert

10 Hansen-Burland

p moyen

N° de la méthode

Ae.5 Histogramme de la valeur moyenne du
coefficient p des différentes méthodes.
Histogram of the average value of p for different
methods,

TaBlEaU v Résultats de I'évaluation des méthodes de calcul.

Results of assessment of the methods.

48

Méthode | P | Prn | P | Ecart-type | G (%) Taige s 0 i e P(%) | Rang
e 2 i - | de sous-estimation (%) | de surestimation
1 1.91 086 | 4.27 0.60 313 7.5 92,5 87 8
2 097 | 035 1,95 0.31 31.8 58.0 42,0 48,0 2
3 3,13 1,29 | 6,55 0,99 31,6 0,0 100,0 1,70 9
4 0,95 037 2,40 0,32 33,2 68,2 31,7 46,7 3
5 070 | 031 2,03 (.25 36,2 94,4 5,6 32,2 7
6 (.82 0,36 1.86 0.27 31,6 83,2 16,8 45,4 4
7 1.1 043 | 3.08 0,40 36,0 505 49,5 37.0 6
9 098 | 044 | 256 (1,34 351 66,3 337 43,7 5
10 093 | 032 | 1.5¢ 0,30 32,3 67,3 32,7 48,2 1
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[ Meverhol-CGS o .
. Shioi-Fukui

Bazarra- Kurkur
Robert

Hangen-Burland
Reese etal

Aoki-De Velloso

probabilité

36 40

FiG. 6

Distributions normales du rapport p des
différentes méthodes.

Gaussian distributions of the ratio p for different
methods.

étre classées selon leur qualité de prédiction en tenant
compte de la distribution des valeurs de p. En fait,
l'incertitude dans les calculs de la capacité portante
orientent plutdt vers la définition d'une plage admis-
sible pour le rapport p, qui a été prise dans cette étude
entre 0,8 et 1,20. Les distributions statistiques de p de
chaque méthode s’apprétent bien a un ajustement par
la loi de Gauss comme le montre la figure 6. Ainsi, dans
le tableau IV on a évalué pour chaque méthode, la pro-
babilité P que p se trouve dans la plage 0,8-1,2 et on a
classé les méthodes a partir de cette probabilité. Ainsi,
les méthodes 10 (Hansen-Burland) et 2 (Bazarra-Kur-
kur) sont caractérisées par la plus forte probabilité, qui
est de 48 %. Ce bon résultat pour la méthode 10,
méthode théorique calée sur des observations expéri-
mentales, et qui s’est avérée relativement meilleure aux
autres méthodes, est encourageant au vu des diffé-
rentes approximations faites au cours du processus de
définition de cette approche. Des raffinements ulté-
rieurs permettront d’améliorer encore sa qualité de
prévision de la capacité portante.
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On présente une approche observationnelle appliquée
aux excavations de fouilles stabilisées par des butons
dans les sols mous de Shanghai. Une méthode de calcul
simplifiée aux modules de réaction et une méthode
d’analyse par éléments finis ont été utilisées pour les
calculs. Les résultats obtenus ont été utilisés pour la
prévision et la conception. Les parametres requis dans
les calculs ont été déterminés par 'analyse inverse a
partir des mesures in situ de la distribution des
déplacements. L’avancement de I'excavation a été simulé
de facon adaptative en considérant les paramétres pour
différentes étapes d’excavation. Deux études de cas ont
été réalisées pour justifier la méthode proposée. Les
résultats obtenus ont montré sa grande utilité pratique:
elle permet de contréler la sécurité pour les excavations
profondes, en particulier dans des sols mous sensibles.

Mots-clés : fouille, approche observationnelle, mesures in
situ, analyse inverse, optimisation, étude de cas.

An observational approach applied
to excavations in the soft soils

of Shanghai

Abstract

NDLR: Les discussions sur
cet article sont acceplées
jusqu’au 1% mars 2004.

An observational approach applied to the excavations of
foundation pits in the soft soils of Shanghai is presented. A
simplified reaction modulus method and a finite element
method were used for calculations. The obtained results were
used for either predicting or designing. The parameters
required for calculations were determined using a back analvsis
method based on the in situ measurements of the
displacements. The progress of excavation was adaptively
simulated by considering different parameters for different
excavation stages. Two case studies were considered to justify
the applicability of the proposed method. The obtained results
showed a good application in practice : the method is helpful 1o
ensure the safety of deep excavations, especially in sensitive soft
soils.

Key words : pit, observational approach, field measurement,
back analysis. optimisation, case studies.
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Introduction

Pour des excavations profondes dans des sols mous
en zone urbaine, on a besoin d’assurer non seulement
la stabilité du mur de souténement, mais aussi la stabi-
lité des constructions existantes cui exigent, suivant
I'importance, des déplacements trés limités du sol de
fondation. Ceci nécessite de passer d'un critére de sta-
bilité classique en terme de contraintes limites a un cri-
tére en terme de déplacements. A Shanghai, on a enre-
gistré pendant la derniére décennie plusieurs dizaines
d'accidents d’excavations liés soit a la perte de stabilité
de la structure de souténement, soit & 'endommage-
ment des constructions voisines (batiments, canalisa-
tions souterraines, etc.). Ces accidents correspondaient
en géneral a des pertes économigues importantes pou-
vant s'élever a 100 M de yuans (soit environ 11 M€],
Les analyses effectuées ont montré que ces accidents
sont dus principalement & des choix non appropriés de
la structure de souténement, qui sont basés sur des
valeurs sous-estimées de la pression interstitielle de
'eau, de la poussée du sol, et des charges en surface
liées a l'exécution des travaux. Il suffit d'une pluie sou-
tenue avec une défaillance du systéme de drainage,
pour que la pression interstitielle augmente, provo-
quant l'accident. Le fond du probléme est qu’on est
dépourvu d'une théarie ou méthode satisfaisante pour
le dimensionnement de la structure de souténement
pendant I'excavation. Actuellement, c’est la méthode
aux modules de réaction et la méthode des éléments
finis qui sont les plus souvent utilisées pour ce type de
probléme. Pour des sols relativement fermes, la
méthode aux modules de réaction s'est avérée satisfai-
sante, Néanmoins, pour des sols mous comme les sols
de Shanghai, en raison de leur sensibilité, les deux
méthades sont confrontées a des difficultés dans la
détermination de la pression du sol. En effet, les para-
metres utilisés étant dépendants de I'exécution des tra-
vaux, des propriétés de fluage du sol, elc., la prévision
par le calcul avant travaux est en général trés différente
cle la mesure pendant travaux.

On présente ici une approche observationnelle per-
mettant d’évaluer de fagon adaptative le déplacement
du sol et d’assurer ainsi la stabilité de |'excavation. Il
s’agit d’'une méthode qui associe la théorie a des
mesures In situ. A partir des mesures d'une étape
amont, 'analyse inverse sera utilisée pour la détermi-
nation des parametres ; ces parametres seront ensuite
utilisés pour la prévision des étapes cui suivent. Cette
méthode a été appliquée avec succes a plusieurs chan-
tiers d’excavation a Shanghai. On en présente ici deux
exemples.

Sur le plan théorique, on a adopté veolontairement
un modeéle trés simple, élastique et linéaire. Il est cer-
tain qu'un modeéle élastoplastique plus sophistiqué
basé sur le concept des contraintes effectives serait
plus pertinent pour décrire le processus d’excavation.
Mais l'utilisation des modéles sophistiqués impliquerait
systématiquement !'introduction d’un nombre plus
important de paramétres. Et vu la complexité des
conditions d’excavation et les informations souvent
incomplétes sur des chantiers, la détermination des
parametres est en général une tache extrémement dif-
ficile. Avec un modéle simple, I'avantage d’un nombre
plus réduit de parameétres est compensé par le fait
qu'un parameétre peut représenter la combinaison de
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plusieurs phénomeénes physiques. C’est ainsi qu’en pra-
tique, comme l'on peut voir dans la section 3, il est
nécessaire de réajuster les parametres au fur et a
mesure de "avancement du travaux.

£
Méthode

Dimensionnement des murs de souténement
en utilisant la méthode simplifiée

aux modules de réaction

(Dhatt et Touzot, 1984 ;

Feng et Dai, 1991)

Schéma de calcul simplifié

Dans le calcul, le mur de souténement est considéré
comme une poutre sur appui continu élastique. Une
fois I'excavation partiellement réalisée et les butons ins-
tallés, on utilise des ressorts pour simuler |'effet des
butons (Fig. 1). Si S représente la constante du ressort,
ona:

AE
S=—
BL

(1)

ol A est la section du buton, L est sa longueur caracté-
ristique qui correspond en général & la moitié de la dis-
tance entre parois, E est son module élastique, et B est
I'espacement des butons.

Le supplément de pression de butée exercée par le
sol sur la paroi mobilisé lors d'un déplacement hori-
zontal u peut étre calculé par :

Ap,=Ku 2)

ou K, est le coefficient de réaction horizontal du sol, qui
est calculé par:

K, = a,mlh, - x) (3)
ou m est un coefficient de butée (Fig. 1) qui peut étre
déeterminé d’apres la norme de Shanghai DGJ08-11-
1999, o, est un coefficient de correction utilisé pour
considérer les effets combinés de différents facteurs
tels que le fluage du sol et les conditions d’excavation,
h, est la profondeur actuelle de la zone de butée, x, est
la coordonnée verticale du niveau considéré (centre
d'un élément dans le calcul en éléments finis).

La poussée du sol sur le mur est fonction du profil
des sols et de la profondeur de la nappe phréatique. La
norme de Shanghai préconise, pour sa détermination,
la méthode avec le calcul de la pression interstitielle
séparée du calcul de la pression exercée par le sque-
lette de sol: la pression interstitielle est calculée avec la
profondeur réelle de la nappe, alors que la pression par
le squelette de sol peut étre calculée par la théorie de
Rankine en terme de contraintes effectives avec appli-
cation d'un coefficient de correction o, qui, comme le
coefficient o, considere les effets combmes des diffé-
rents facteurs. Ces deux coefficients o, et o, peuvent
étre déterminés par analyse inverse \r01r §2 ﬁ
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fAG.1 Schéma de calcul avec la méthode aux

modules de réaction.
Calculation scheme using the reaction modulus
method.

Dans la pratique francaise, la méthode de calcul aux
modules de réaction est couramment utilisée. On assi-
mile également le mur a une poutre élastique, et on
détermine le déplacement du mur et donc les efforts
dans le mur par I'intermédiaire d’une loi appelée loi de
réaction (Balay, 1985). Cette loi qui relie |'effort au
déplacement par I'intermédiaire d'un module de réac-
tion k, est souvent supposée lineaire (k, constant). Tou-
tefois, elle peut étre bilinéaire avec une valeur de k,
pour la poussée et une autre pour la butée. On voit que
qualitativement, cette méthode coincide avec la
méthode adoptée ici. On souligne que dans les calculs
aux modules de réaction, la loi de réaction est bornée
par d'un coté le palier de la pression de poussée el de
I'autre c6té par la pression de butée, et que dans la
méthode proposée ici ces limites n'existent pas. Ceci
montre que notre méthode est limitée a des petites
déformations, ce qui est le cas pour les excavations en
zone urbaine avec restriction du déplacement de sol.

Quand on n’est pas dans la phase de mise en ten-
sion du tirant d’ancrage, le module de reaction k, peut
étre determiné a partir du module pressiométrique E,,
et du coefficient rhéologique o qui dépend de la nature
et de 'état du sol. En revanche, pour la phase de mise
en tension de tirant, la détermination de k, nécessite de
prendre en compte la longueur de transfert du tirant
qui est fonction du rapport de la rigidité (EI) du tirant

au module moyen pressiométrique —=. On note

m

que k, n‘est pas une L&I‘stEI‘IStIC]Ue intrinséque du sol,
car il depencl aussi des caractéristiques de la paroi (pro-
duit d’inertie EI, hauteur totale) et de la configuration
du sol (hauteur libre, hauteur de fiche). C'est ainsi que
dans la pratigue on introduit dans le calcul un coeffi-
cient « a » appelé paramétre dimensionnel pour
prendre en compte ces facteurs. En comparant avec la
méthode proposée ici, on voit que ce sont les para-
metres o, et o, qui jouent le role de «a ».

Selon Balay (1985), la loi de réaction dépend aussi de
la procédure d’'exécution de I'excavation, des proprié-
tés visqueuses du sol, des mouvements de la nappe dus
aux travaux, etc., le parameétre dimensionnel « a » est

loin d’étre en mesure de les considérer, C'est ainsi qu’en
pratique, il est souvent nécessaire d’appliquer une
approche observationnelle pour raffiner ce paramétre.

Equations fondamentales

Dans la formulation de la méthode des éléments finis,
les charges sont supportées par les éléments au niveau
des nceuds, et I’'équation générale d'équilibre peut
s'écrire comme

[Kl{u) = (F) (4)

ou [K] est la matrice de rigidité globale, [F] est le vec-
teur de forces aux neeuds, et {u) est le vecteur de dépla-
cements des neeuds. La matrice [K] est composée de
deux parties, liées respectivement a la rigidité de la
poutre (mur plus butons) et a celle du sol. On notera K*
pour la matrice de rigidité globale d'un élément, K¢
pour la matrice de la poutre, et K, pour la matrice du
sol de fondation. On a donc

K=K+ K (5)

L'expression de K* est la suivante (Feng et Dai,
1991) :

6L  -12 6L
41° 6L 2 6)
6L 12 6L
2 6L 4L

ou E, désigne le module élastique de la poutre, I son
inertie, L la longueur d'un élément.

Pour K¢, il existe deux expressions. Pour les élé-
ments au dessus du fond de fouille, K, = 0, alors que
pour ceux en dessous (Dhatt et Touzot, 1984 ; Feng et
Dai, 1991) :

0314 00521 0,128 —0,031L
Kt = amith X)L 0,052L q,nmr 0,031L -0,001L°
0128  0031L 0371 -0,052L
-0,031L  =D,001L* -0,052L  0,010[°

ol L est toujours la longueur d'un élément.

Supposons que le diagramme de poussée pour
chaque élément soit de forme trapézoidale (Fig. 1) et
que g =g, Ag=q, —q, le vecteur de forces exercees
sur les élements des poutres peut étre calculé par
(Feng et Dai, 1991) :

F=[ql?2 ql?M2 ql2 - ql?M2]
+[3AgL/20 AgL®/30 TAgL/20 — AgL2017  [8]

Quand le diagramme de poussée est triangulaire, on
peut utiliser la méme expression pour F* en posant g =
q, = 0 et Ag = - g,. On note que g est fonction de o, et
qu’il y a des forces horizontales exercées par les butons
sur les neeuds, qui varient avec le déplacement hori-
zontal,
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Dimensionnement

des murs de soutenement

en utilisant la méthode d'analyse
par éléments finis

Schéma de calcul simplifié

Lorsque le probleme est symétrique, on peut repré-
senter I'excavation par le schéma de la figure 2. Il s’agit
d’un probléme en déformation plane, avec des limites
en déformation a une certaine distance de l'excavation.
Dans la formulation des élements finis, le massif de sol
et le mur sont discrétisés et les butons sont simulés soit
par des forces horizontales variant avec le déplacement
soit par des éléments de poutres élastiques comme
indiqué sur la figure 2. Les eléments considérés sur la
figure sont tous quadrilatéraux, tant pour le sol que
pour le soutéenement. Ce dernier peut étre également
représenté par des éléments de type poutre.

5

mur
= —4
[ £3 i -
—3
> sol * ~———— ¥ buton
0 3
*— I
[* gaxe
¢symetrique
[ i
AG.2 Schéma de calcul avec la méthode des
éléments finis.
Calculation scheme using the finite element
method.
Equation fondamentale

Pour I'analyse par la méthode des éléements finis,
I"équation fondamentale en éléments finis est égale-
ment I'équation (4] (Dhatt et Touzot, 1984 ; Gioda et al.,
1987). On note que {F} comprend la contribution de la
poussée des terres, des surcharges en surface et des
efforts exercés par les butons,

Xie (1992) a etudié le comportement d’'un sol de
Shanghai au laboratoire, et il a remargué que le modele
de Kelvin-Voigt (Fig. 3) est bien adapté pour calculer la
variation de volume du sol. Lu (1994) a analysé le mou-
vement de terrain d’un site & Shanghai dd au drainage
ou a l'infiltration d’eau et il a également trouvé la vali-
dité de ce modele. Yang et al. (1996) et Yang et Xu (1996)
ont confirmé cette validité sur des sols de formation
ancienne. C'est ainsi que dans le calcul de [K] on consi-
dere un comportement visco-élastique du sol avec le
modele de Kelvin-Voigt {Fig 3):deuxressorts E, et E,,
et un amortisseur 1n,. D’aprés ce modeéle, les déforma-
tions en fonction du temps sont données par :

O, %)q_ _E,
£= E, +ﬁ' exp[ Hgt]“

(9)
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ou g, est la confrainte at = 0.

E,
E,
“J
T 1
I

Modele de sol utilisé dans l'approche par
éléments finis.
Soil model used for the analysis the finite
element method.

L'équation (9) peut étre écrite sous une autre forme :
o,=E.€ (10)
avec

1

ool

Si les conditions aux limites ne varient pas, le calcul
de la déformation a t =t peut étre simplifié en prenant
un modele élastique avec, dans le calcul de [K], un
module équivalent E, (Yang et al., 1996) :

1

l+l‘l —exp| - Et
E, E !

(11)

L.,
E,

E,= (12)

Analyse inverse pour la détermination
des parametres

Pendant l'excavation d’une fouille, les forces de
poussee et de butée, et I'effort des butons ne cessent
de varier. Avec un mocdeéle simplifié, il est difficile voire
impossible d’obtenir des prévisions satisfaisantes avec
un jeu de paramétres fixe. Un certain nombre d’auteurs
(Hou et Chen, 1989 ; Yang et al., 1996 ; Yang et Xu, 1996)
ont montre que la méthode de I'analyse inverse est sou-
vent un outil performant pour résoudre le probléme.
En se basant sur la mesure de déplacement in situ, on
peut obtenir la valeur de la pression de terre et/ou les
parameétres représentant le comportement du sol en
suivant la procédure de I'analyse inverse. Les gran-
deurs obtenues sont ensuite utilisées pour les prévi-
sions ultérieures.

Analyse inverse pour la méthode
aux modules de réactions

Pour la méthode aux modules de réaction, on peut
déterminer par analyse inverse le coefficient de pres-
sion de butée m, et les coefficients de correction o, et o,
pour la pression de poussée. Pour simplifier le calcul,
on calculera le parameétre m en appliquant la norme de
Shanghai (DGJ08-11-1999), et seulement a, et o, seront
déterminés par analyse inverse.



Dans la formulation de la méthode inverse, la fonc-
tion objet (Wang, 1991 ; Shi, 1996 ; Xu et Yang, 1995,
1996 ; Yang et al., 1999) conditionnant la procédure
d’optimisation est choisie comme :

Z (S,(P)/S;(P)-1) (13)

ou P est I'objet inconnu (o, et o). N est le nombre de
données de mesure, S¥ est la donnée de mesure de
I'élément i (le déplacement en général, et la contrainte
parfois), S, est le résultat de |'analyse numérique cor-
respondant a S:", qui varie ici avec P. Quand la valeur
de F est au minimum, P devient optimal et correspond
a la solution donnée par |'analyse inverse,

En général, la fonction d’objet F est non linéaire,
nécessitant une analyse numérique pour le probléme,
Dans cette étude, on préconise la méthode d’optimisa-
tion de Powell qui fait partie cdles meéthodes de direction
conjuguée.

Analyse inverse pour la méthode des éléments finis

Dans le cas ol la condition de drainage ne change
pas et ol le niveau de la nappe phréatique reste fixe, le
comportement du sol est donc gouverné par le modele
de Kelvin-Voight, avec, en plus, un jeu constant de
parametres E,, E, et n,. Ces parametres peuvent étre
déterminés par analyse inverse,

["équation (13) est utilisée pour 'optimisation, avec
un objet inconnu P qui contient cette fois-ci E, E, et 1,
On rappelle que si les conditions aux limites ne chan-
gent pas, P contient un seul parameétre, le modéle élas-
tique équivalent E . Dans cette étude, numemquement
on adopte une methode srmphf“catrn.e qui consiste a
déterminer E_ (i = 1, 2, 3) par 'équation (13) et a le
reporter ensuite dans I'équation (8) pour calculer E,, E,
etn,.

Approche observationnelle

Lors de I'excavation, les informations qu’on peut
obtenir peuvent étre de nature géologique et physique,
comprenant la stratification du sol, le niveau de la
nappe phréatique. D'autres caractéristiques physiques
comme la masse volumique, le module élastique, le
coefficient de Poissan, la cohésion, 'angle de frotte-
ment etc. peuvent également étre définies. On peut
aussi avoir accés a des informations liées a la réalisa-
tion de 'ouvrage lui-méme, a savoir la géométrie de la
construction, la méthode d’excavation, le type de sup-
port, la procédure d’excavation et de pose de support,
etc. On obtient aussi des informations a partir des
mesures de déplacement, de déformations et de
contraintes dans le massif de sol et de leur évolution au
cours du temps.

Ces informations sont essentielles pour la conception
et I'estimation de la stabilité du mur de souténement. [l
est évident que leur précision influence la conception et
la prévision du comportement du mur. Vu l'incertitude
sur la distribution des strates de sol, I'installation des
supports et la procédure d'excavation, il est difficile
d’acquérir des informations de précision suffisante a

l'aide des essais courants sur sols. Ainsi, il est intéres-
sant de déterminer les parameétres représentant les pro-
priétés des sols en place en se basant sur des informa-
tions mesureées ou collectées in situ. Les parameétres ainsi
déterminés permettront ensuite de prévoir la déforma-
tion et la stabilité du mur et du massif de sol de facon
adaptative, pour |'étape en cours et pour les suivantes.

Sur la figure 4 est présentée une courbe typicue de
I'évolution du déplacement au cours du temps obtenue
a partir des mesures réalisées en un point a coté d'une
excavation de 5,6 m de profondeur. On observe une
évolution trés rapide pendant les cing premiers jours
qui correspond a la réalisation d’excavation, suivie
d'une évolution lente avec stabilisation au bout de
22 jours. L'allure de la deuxiéme partie de la courbe
(t>8 jours) a une forme comparable a celle qu'on
obtiendrait avec un modele de Kelvin-Voigt.
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Les déplacements engendrés pendant la phase
d’excavation sont dus a la modification de |'état de
contrainte depuis I'état initial vers |'état d’éguilibre a la
fin de la phase. Il est probable que les effets différés
intervenant dans cette phase soient faibles.

En considérant un déplacement instantané pour le
cébut de chaque étape d'excavation, |'évolution lissée
du déplacement mesuré lors d’une excavation en trois
étapes a Shanghai est présentée sur la figure 5. D’aprés
nos expériences, cette allure est représentative des
caractéristiques des sols mous de Shanghai et corres-
pond, comme en figure 4, a une réponse de type de
Kelvin-Voigt.

L'approche observationnelle peut étre schématisée
par 'organigramme de la figure 6.

Les trois premiéres étapes sont classiques, on com-
mence par le sondage et la collecte de données, on fail
ensuite la conception de 'ouvrage et le calcul de vérifi-
cation de stabilité. Par la suite, on réalise |'excavation
tout en effectuant le suivi. Les étapes suivantes caracte-
risent 'approche observationnelle qui est définie prin-
cipalement par deux points : 1) en se basant sur les
informations obtenues in situ, on détermine a chacque
étape d'excavation les parametres nécessaires & |'aide
de I'analyse inverse, 2) les paramétres ainsi obtenus
sont utilisés pour la prévision de |'étape d’excavation
en cours ou de 'étape suivante. Les résultats de calcul
sont compares avec les mesures in situ pour savoir sil

3
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fG:5 Allure générale de [|’évolution du
déplacement lors de la progression de
I'excavation.
General shape of the displacement change with
time during the excavation.
Sondage &
collecte de données
I Conception & calculs |
Modification de Etape d'excavation &
la conception ou [ suivi
de la construction
: y
Analyse inverse »|  Prédiction pour la
méme étape
Preédiction pour Nen l
I"étape suivante | Deruitompe? l‘— Comparaison avec
l Oui mesures el adaptation
des paramétres
| Fin |

Organigramme de 'approche observa-
tionnelle adoptée.

Organisation chart of the adopted observational
approach.

FG. 6

est nécessaire de renforcer le mur de souténement avec
des butons supplémentaires ou de modifier la procé-
dure d’excavation. Il est important de noter qu'habi-
tuellernent, il existe une bonne concordance entre 1'esti-
mation et la mesure pour I'étape d’excavation suivante,
et qu’en revanche, cette concordance est moindre pour
la prédiction des étapes ultérieures. Il est donc néces-
saire de réajuster a chaque étape les parametres en uti-
lisant la méthode de l'analyse inverse. Grice a ce
réajustement constamment renouvelé, on dispose
d‘une méthode tres efficace, qui permet une estimation
pas a pas jusqu’a achévement de 'excavation.

On note que le réajustement demandé par 'utilisa-
tion de cette méthode est en grande partie lié au
modele élastique linéaire adopté. En effet, avec 1'élasti-
cité linéaire, il n'est pas possible d'accéder a la distri-
bution des contraintes a l'interface sol — structure au
moyen du coefficient de réaction : pour une structure
donnée, il faudrait adapter en chague point la valeur du
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coefficient, et la modifier si l'on change de chargement.
Parfois, il est nécessaire d'introduire des valeurs néga-
tives. Malgré cela, le modeéle adopté a incontestable-
ment l'avantage d’étre simple, donc plus facile a utiliser
sur des chantiers ou les informations de mesure sont
en général limitées.

| . v
Etudes de cas

Application de la méthode simplifiée
aux modules de réaction

Un centre commercial, situé rue Huaihai a Shan-
ghai, comprend un batiment a 34 étages et quatre bati-
ments de stocks annexes. Son soubassement souterrain
& 3 niveaux a nécessité une fouille d’une profondeur de
14,2 m sur une surface de 4 322 m“. Le mur de soute-
nement en paroi moulée a une hauteur de 29 m et une
épaisseur de 1 m. Il est fiché de 14 m dans une argile
sableuse. Trois lits de butons ont été installés pour ren-
forcer la structure a des profondeurs de 2,6 m, 7,5 m et
11,4 m respectivement. Un calcul préalable a amené a
choisir une rigidité K1 = 123 529 kIN/m pour le premier
lit, et une rigidité de 66 196 kN/m pour les deux autres
(K2 et K3). La figure 7 présente le mur, les lits de butons
ainsi que la nature des sols concernés. La nappe est tres
peu profonde, a 0,5 m environ, ce qui est caractéris-
tique du sol de Shanghai. L'ensemble de 'excavation
est situé dans des argiles avec des caractéristiques de
résistance au cisaillement (¢’ et ¢') assez faibles.

Le chantier étant situé au centre-ville, la fouille est
entourée de batiments historiques, de cables élec-
triques, et de canalisations. Vu l'importance du projet,
I'approche observationnelle a été adoptée. La procé-
dure d'analyse est composée de deux étapes :

1) en se basant sur la mesure de déplacement in situ & la
deuxiéme étape d’excavation (7,5 m), on détermine par
analyse inverse le parametre de résistance o, et le coef-
ficient de correction de la pression du sol o, pour esti-
mer le déplacement & la troisieme étape ;

2) de méme, la mesure de déplacement réalisée lors de
la troisieme étape est utilisée pour la prévision de la
quatriéme étape.

La figure 8 présente la comparaison du déplace-
ment entre la mesure et le calcul pour la troisiéme
étape (11,4 m). La courbe (1) correspond au calcul en
utilisant la théorie de Rankine avec les paramétres ini-
tiaux déterminés avant 'excavation, alors que la courbe
(2) correspond au calcul par I'approche observation-
nelle avec les parameétres déterminés a la deuxiéme
étape (Tableau I). On observe clairement que le calcul
sur les premiéres observations donne des résultats trés
proches des mesures, et qu’en revanche, le calcul direct
par la théorie de Rankine surestime considérablement
le déplacement : a 10 m, on a 40 % environ de suresti-
mation.

La figure 9 présente la comparaison du déplace-
ment entre la mesure et les calculs pour la quatriéme
étape (14,2 m). Le méme phénomeéne peut étre obseryé
quant a la performance de I'approche observationnelle
par rapport au calcul par la méthode de Rankine.
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fi6.7  Coupe schématique de la fouille rue Huaihai.

Schematic cross section of the excavation in Huaihai Road.

profondeur (m)

25

Comparaison du déplacement entre la
mesure et le calcul pour la 3¢ étape,

(1) Déplacement calculé avec la théorie de
Rankine;

(2) déplacement calculé avec I'approche
observationnelle,

Comparison of displacement between
measurement and calculation for the third stage.
(1) Displacement calculated using Rankine
theory;

(2) displacement calculated using the
observational approach.

TABLEAUI  Les parametres déterminés par l'analyse
inverse,
Parameters determined by back analysis.
Etape dexcavation o a,
30114 m) 0,9748 1,2239
4(14,2m) 0,8197 1,1981

Application
de la méthode des éléments finis

Elle concerne un groupe de batiments résidentiels
a Pudong comprenant 5 batiments de grande hauteur
et un parking souterrain, comme présenté sur la figure
10. En raison de la proximité des batiments et du par-
king, il a été décidé de combiner les deux fondations en
une seule qui mesure 160,8 m de long, 79,5 m de large,
et 5,6 m de profondeur pour les batiments contre 6,9 m
pour le parking. Le mur de souténement est en pieu
sol-ciment, et mesure 4,2 m d’épaisseur pour les bati-
ments contre 5,2 m pour le parking. Le mur de soute-
nement ainsi que les points de mesure (E1-E9, 51-514,
W1-W4Q, N1-N11) sont également présentés sur la
figure 10. La figure 11 présente une coupe du mur
(position N7) avec le profil des sols correspondant.
Comme on peut constater sur cette figure (coupe B-B),
le mur est composé de deux rangées de pieux entrela-
cés avec des connexions de cuatre pieux également
entrelacés qui relient les deux rangées. Les connexions
sont espacées de 1,5 m. Le mur est sans renforcement
sauf pour les deux premiers métres & partir de la sur-
face, ou les pieux sont renforcés par des armatures
($12). Le haut du mur est fait d'une plaque de 0,2 m en
béton armeé ($12@250 X 250). Pour une raison d'écono-

mie, le bas du mur est fait en largeur variable et réduite. 57
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profondeur (m)

Comparaison du déplacement entre la
mesure et le calcul pour la 4¢ étape.
(1) Déplacement calculé avec la théorie de
Rankine ;

(2) déplacement calculé avec la méthode
observationnelle.

Comparison between measured and calculated
displacements at the 4" stage

(1) Displacement calculated using Rankine
theory;

(2) displacement calculated using
observational approach.

the

Une fois la réalisation du mur terminée, on a creusé
d’abord les fondations des batiments 1'une aprés
I'autre, et on a réalisé trois mois plus tard la fondation
du parking. Aucun buton n‘a été prescrit initialement.

En se basant sur le déplacement horizontal et le tas-
sement du mur de souténement pour les batiments, on
a détermineé les paramétres par analyse inverse, ce qui
a permis |'estimation du déplacement horizontal du
mur du parking aussi bien pour le ¢oté sud que pour le

TABLEAU I

Point

N1
N2
N3
N4
N5
NG
N3
N9
N10
N11
S1
52
S3
S12
S13
S14
Valeur
moyenne

Les parameétres déterminés par 'analyse

inverse.

Parameters determined by back analysis.

B
(MPa)
26,263 6,483
8,551 7.821
13,955 5,012
34,567 3,611
5,101 6,629
19,524 3,686
11,002 3,538
9,491 7117
14,087 4,704
19,440 5,361
40,602 7,065
30,803 5441
54,647 7,300
29.017 f,452
17,204 4,745
37,284 4.853
E,=23223 | E,=5608
MPa MPa

33,553
70,314
38,188
26,033
37,581
9,853
13,395
30,775
15,948
17,681
45,111
26,621
64,224
32,226
32,963
30,858
n, = 32,833
MPa.jour

coté est. Les parameétres obtenus sont présentés dans
le tableau II.

Sur la figure 12 est présentée la comparaison de la
courbe déplacement — temps entre la mesure et le cal-
cul pour le point E5. On observe une bonne concor-
dance. La figure 13 montre un autre exemple de com-
paraison pour le point S8, une bonne correspondance
est également obtenue.

En comparant la figure 12 et la figure 13, on peut
observer que le déplacement du point S8 est largement
inférieur a celui du point E5, 30 mm contre 75 mm. Ceci
est du au fait que du cdté sud, il existe quelques bati-
ments importants, et un déplacement horizontal de
75 mm serait trop important pour leur stabilité. Ainsi,
apres un premier calcul, on a proposé de rajouter deux
butons a une profondeur de 2,2 m de sorte que le
déplacement horizontal du point E5 soit ramené a
30 mm environ. Les résultats présentés sur la figure 13

‘ 160.8m i
] +3,400 |
~ N1 N2 N3 N4 N5 N6 N7 N8 N9 NI0O Wil L E9—
L —
-l T s ey e - ] { e T B
i mn | ! I { } il
8 ur:l'""! r'_"'-ﬁ.'l...-........‘.g’:':}"’ﬁ lr""::.';._. -..........]'..T."_ If"';:‘tql I BB
b ey b by ] b :
7 I ! ! 1 I H By
ELL'_J_E E-x....j i.i. e [1_-..:1‘: i_:... =3 E“I._._..._a:i
& S A - S EB
<——Contour du parking souterrain g
5 ES 2
R
=3,500
=5
4‘ .r———-—\ - [P ot it ': E""'"“‘-.—-:E E- B H bt 1] E4
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""51 S 93 %4 95 %6 o 98 90 910 11 8o 83 s N
fig. 10 Vue en plan de I'excavation avec les divers points d’observation.

Plan of the excavation with the various observation points.
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0.00
! l 1 ' argile limoneuse
(B 114111 1-B de surface
e — —2,39_
330 | . argile limoneuse
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-9.30

i
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fG. 11 Structure du mur avec profil de sols
correspondant, coupe au point N7.
Wall structure with the corresponding soil

profile, cross section at point N7.

prouvent que cette disposition a été appropriée, ce qui
montre sous un angle différent la souplesse de
I'approche ohservationnelle.

Conclusion

On a présenté une approche observationnelle qui
permet de prédire de fagon trés satisfaisante le dépla-
cement du sol et du mur de souténement lors d'excava-
tions en zone urbaine. Une méthode de calcul simpli-
fiée aux modules de réaction et une méthode d’analyse
par éléments finis ont été utilisées pour 'analyse numeé-
rique, avec les parametres déterminés par analyse
inverse a partir des mesures in situ. Les deux études de
cas ont montré que cette technique est satisfaisante

80
et e e
70

= | caloul — e
E - /fp f“,am-
S50
= & /{' !(——mesure
g
8 30
k- /
B2 2
= 1o /
u v——rj
z7ne 6/1 18/1 26/1 s/2 15/2 25/2 6/3
date (jour/mois)
fAG.12 Comparaison entre la mesure et le calcul
pour le point E5.
Comparison between measurement and
calculation for point E5.
35

30
calcul —_— f,——o—v—v—wn?:m

‘= 25

E «—mesure

— 20

s

= [

3 10

&

B 5

o FA’
0 tue 1 1 L ' 1
e 2inz e 5/2 25/2 16/3 5/4 25/4

date (jour/mois)

Comparaison entre la mesure et le calcul
pour le point S8.

Comparison between measurement and
calculation for point S&.

pour garantir la stabilite de l'excavation, surtout pour
des sols sensibles tels que les sols mous de Shanghai.

Il est néanmoins important de signaler que cette
méthode n'est efficace pour la prévision qu’en utilisant
les parametres déduits de |'étape précédente, les « loin-
taines » s'étant avérées moins bonnes. Certes, cet
inconvénient pourrait étre relié a la simplicité des
modeles de calcul ou de sol et l'utilisation des mocdéles
sophistiqués aurait donné de meilleurs résultats, mais
les modéles sophistiqués nécessitent en général plus de
parameétres, souvent difficiles voire impossibles & déter-
miner au cours de I"'excavation.

Afin d’appliquer cette approche avec succes, il
apparait qu’on doit accorder beaucoup d’attention a la
qualité des mesures in situ et a la qualité d’exécution
des travaux.
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Etude des parametres
ayant une influence

sur le comportement

au fluage d'un sable injecté

*@ || Le comportement au fluage du sable de Fontainebleau
"4 injecté par un gel de silice, chimiquement instable est
comparé au comportement au fluage du méme sable
. Ill injecté par deux coulis de nouvelle génération
£Z  chimiquement stables, un coulis de ciment micro-fin
et un coulis minéral. Le comportement au fluage est
caractérisé par des essais en compression simple et des
essais avec confinement réalisés sur des périodes allant
de 100 a 200 jours. Les résultats sont analysés en termes
de pente de fluage et de charge limite de fluage. L’analyse
. des essais a mis en évidence que le mode de mise en
place du sable joue un réle important sur les
déformations de fluage du sable injecté. Les déformations
de fluage sont considérablement réduites par
I"application d'une contrainte de confinement. Le
traitement d'injection modifie le comportement au fluage
du sable : selon la nature du coulis injecté, le sable injecté
présente des déformations de fluage plus ou moins
importantes. Les pentes de fluage du sable injecté sont
proportionnelles aux pentes de fluage du coulis pur. Les
caractéristiques au fluage du sable injecté semblent ainsi
pouvoir étre déduites du comportement au fluage du
.! sable non traité et du comportement au fluage du coulis
puir.

—

o —————r

Mots-clés : fluage, sable, injection, gel de silice, coulis de
© ciment, coulis minéral.

. & E:

Study of parameters affecting
the creep behaviour
of a grouted sand

% The creep behaviour of the Fontainebleau sand grouted with a

m chemically unstable silicate grout was compared with the creep
behaviour of the same sand grouted with two chemically stable

grouts, a micro-fine cement-based grout and a mineral-based

| grout. Unconfined and confined creep experiments were
performed to characterise drained creep behaviour. Tests
duration was between 100 and 200 days. Results were compared

| interms of creep slope, and creep limit strength. Tests results

- have shown that the method with which sand was prepared

{ plays an important part in creep strains of grouted sand. Creep

strains were considerably reduced by applying a confining

. stress. The creep behaviour of sands was modified by the

grouting treatment : depending on the nature of the grout, the

grouted sand has presented more or less large creep strains,

The creep slopes of grouted sands were proportional to the

creep slopes of pure grouts. Creep characteristics of grouted

sand may also be deduced from the creep behaviour of pure

sand and the creep behaviour of pure grout.

Key words : creep, sand, grouting, silicate grout, cement-based

grout, mineral-based grout. 61

REVLUIE FRANCAISE DE GEOTECHNIQUE
H* 105
A« trimestre $003



09

Introduction

La raréfaction des sols de bonne qualité utilisables
pour la construction, le développement des travaux en
sous-ceuvre ont conduit au développement ces
dernieres années de nouvelles techniques destinées &
améliorer les caractéristiques des sols en place. L'une
de ces techniques est l'injection qui consiste a faire
penétrer dans les sols un produit liquide appelé
« coulis », qui apres durcissement améliore les carac-
téristiques mécaniques et la perméabilité du sol. Depuis
un siecle, la technique de I'injection a fait 'objet de
nombreuses évolutions et innovations a tous les
niveaux, de la surveillance des chantiers au controle
qualité final (Gouvenot, 1998). En ce qui concerne les
coulis d'injection, le gel de silice, coulis chimique, a été
utilisé pendant de nombreuses années. C'est un coulis
sujet a la synérése, donc instable chimiquement. Sa
dégradation libére de fortes concentrations de soude et
des dérivés organiques. Ces produits entrainés par
I'eau constituent un facteur de pollution de la nappe
phréatique. Pour cette raison, le gel de silice est main-
tenant interdit dans certains pays d’Europe et au Japon
(Gouvenot, 1987). Pour pallier ces problémes de pollu-
tion, de nouveaux coulis ont été développés comme les
coulis de ciment micro-fin ou les coulis a base minérale
qui sont composés aprés durcissement d’éléments sta-
bles tels que les cristaux de silicates de calcium
hydratés (CSH). Cette stabilité chimique a permis de
réduire considérablement les effets néfastes de l'injec-
tion. Outre la stabilité chimique, une des préoccupa-
tions actuelles est la durabilité mécanique des sols
traités, c’est-a-dire la stabilité de leurs propriétés
mécaniques dans le temps. Cette étude s’est intéressée
en particuliers a un aspect de la durabilité dans le
temps : le comportement au fluage. En effet, le fluage
est un phénomeéne important qui ne doit pas étre nég-
ligé car il peut conduire & la rupture des matériaux pour
des niveaux de contraintes parfois beaucoup plus
faibles que la résistance instantanée. En ingénierie
géotechnique, les caractéristiques de déformations dif-
férées peuvent conduire a de graves désordres comme
les tassements ou les glissements de terrains. Une
meilleure connaissance du comportement a long terme
des sols injectés permettra de ne plus utiliser I'injection
uniguement comme traitement provisoire, comme ¢’est
le cas pour le sable injecté au gel de silice, mais égale-
ment d’envisager son utilisation en tant que traitement
definitif. De nombreuses études traitent du fluage du
sable injecté par du gel de silice (Borden et al., 1982 ;
Krizek et al., 1982 ; Luong et al., 1977 ; Mollamahmuto-
glu, 1992) mais peu d’études sont disponibles sur le
comportement & long terme du sable injecté par des
coulis de nouvelle génération (Tailliez, 1998). Cette
étude a été menée afin de comparer le comportement
au fluage d’un sable injecté par les nouveaux coulis
avec celui du méme sable injecté par un gel de silice
classique. Elle a pour objet de mettre en évidence
I'influence du traitement par injection sur le comporte-
ment au fluage du sable, et notamment 'influence de
la nature du coulis. Pour cela différents essais de flu-
age, en compression simple ou avec un confinement,
ont été réalisés sur des durées allant de 3 4 6 mois.
Outre les effets du traitement d'injection et de la nature
du coulis, d'autres facteurs, tels que le mode de mise
en place du sable, le type de chargement ou la présence
d’un confinement ont été également analysés.
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Caractéristiques
et préparation des matériaux

—T0
Caracteéristiques des matériaux

Matrice granulaire

Le sable de Fontainebleau (SF) NE34 a été utilisé
pour l'ensemble des essais réalises. Il s’agit d'un sable
fin, siliceux, a grains tres resistants et anguleux. Les
caractéristiques du sable sont les suivantes :

— masse volumique des grains : 2,64 g/cm?;

- diamétre des grains & 10 % de passant : D, = 0,14 ;
— coefficient d'uniformité : 1,6 ;

— masse volumigque minimale : 1,39 g/cm?® ;

— masse volumique maximale : 1,75 g/cm’.

Coulis d'injection

Trois types de coulis ont été utilisés.

—un gel de silicate de soude, composé de silicate de
sodium, d’eau et d'un durcisseur organique (600C de
chez Rhéne Poulenc). Le rapport pondéral (Rp =
Si0,/Na,O) du gel utilisé vaut 3,3. La répartition en
poids de chacun des constituants est 50 % de silicate de
sodium, 42 % d’eau et 8 % de durcisseur. Le temps de
prise du coulis est de 24 minutes lorsque la tempéra-
ture de l'air est de 24 °C ;

- un coulis de ciment micro-fin (Microsol breveté par
la sociéte Soletanche Bachy). 1l s’agit d'une suspension
de grains de ciment dans l'eau. Les grains ont un
diameétre inférieur 4 12 um ;

—un coulis minéral (Silacsol breveté par la société Sole-
tanche Bachy). C'est un coulis chimique. Il s’agit d'une
liqueur de silice réglée pour réagir directement sur les
milieux contenant du calcium. La réaction dans le
milieu injecté conduit a la précipitation de cristaux de
silicates de calcium hydratés.

Coulis pur stabilisé

La réalisation d’essais mécaniques sur coulis purs,
apres prise, implique de disposer de matériaux stables
pour que les échantillons soient homogeénes. Le coulis
de ciment micro-fin et le coulis minéral sont des coulis
instables dans la mesure ou ils présentent un
phénomene de ressuée, formation d’une couche d’eau
a la surface du coulis lorsqu’ils sont laissés au repos,
supérieure a 5 %. Ce phénomene est souvent simultané
avec la sédimentation des grains constituant le coulis.
L’addition de bentonite est une méthode classique pour
eviter la sédimentation du coulis car la bentonite
hydratée maintient en suspension les grains consti-



tuant le coulis. Ainsi, de la bentonite en faible quantite,
environ 1 % du volume du coulis, a été ajoutée a la
composition initiale des coulis de ciment et coulis
minéral. Avec la bentonite, le phénoméne de ressuée
est inférieur &4 5 %, les coulis sont donc considérés
comme stables. L'effet de I'ajout de bentonite est diffi-
cile a estimer puisque le coulis pur sans la bentonite
n'est pas stable et qu’il n'a pas été possible de réaliser
d’essais sur ce matériau afin de comparer ses carac-
téristiques mécaniques avec celles du coulis stabilisé.
Selon Cambefort (1967), si la bentonite permet
d’obtenir un coulis homogéne, le temps de prise est
retardé et la résistance mécanique est diminuée.
Cependant, pour les coulis étudiés, la quantité de ben-
fonite ajoutée est trés faible et il peut étre supposé que
I'effet de la bentonite est egalement faible.

En ce qui concerne le gel de silice, il est soumis au
phénoméne de synérése qui se traduit par une contrac-
tion du coulis. Il est chimiquement instable et ne peut
pas étre stabilisé.

i
Préparation des échantillons de sable injecté

Les différentes étapes de la préparation des échan-
tillons sont les suivantes :

* Le sable est mis en place dans des colonnes cylin-
driques en Plexiglas de 80 mm de diametre. Deux
méthodes de mise en place du sable ont été utilisées :

- la densification manuelle, qui consiste a introduire le
sable progressivement et a le densifier en tapant forte-
ment et reguliérement sur le pourtour de la colonne,
L'indice de densité obtenu par cette méthode est de
0,80;

~ la pluviation (Cresswell et al., 1999) qui consiste a faire
tomber le sable a débit et hauteur de chute constants.
L'indice de densité ainsi obtenu est de 0,84.

* [es colonnes de sable sont saturées en faisant passer
un certain volume d’eau dans la colonne. L'eau entre
par le bas de la colonne et monte progressivement
débit constant égal a 3 cm¥/s. A la fin de cette phase, le
degreé de saturation est de 94 %.

¢ Les colonnes sont ensuite injectées en faisant entrer
de bas en haut un certain volume de coulis & débit con-
stant identique a celui de la saturation. Le coulis est
agité pendant toute la phase de l'injection pour éviter la
décantation de ses grains. L'injection est arrétée
lorsgu’une quantité de coulis, correspondant a environ
120 % du volume des vides, est passée & travers
I'échantillon.

* | es colonnes sont ensuite conservées en milieu
humide 28 jours pour les colonnes injectées au coulis
de ciment micro-fin et au coulis minéral et 7 jours pour
celles injectées au gel de silice. Pour ces derniéres,
plusieurs études (Christopher et al., 1989 ; Krizek et al.,
1982 ; Littlejohn et al., 1994) ont en effet montreé que la
résistance maximale en compression simple est atteinte
en 7 jours. Les colonnes sont alors sciées afin d’obtenir
les dimensions requises pour le dispositif expérimen-
tal, soit un diametre de 80 mm et une hauteur de
160mm pour les essais réalisés en compression simple,
et 54 mm de diamétre et 108 mm de haut pour les essais
réalisés en cellule triaxiale. Pour obtenir le diamétre de
54 mm, les échantillons sont carottés. Le carottage est
susceptible d’avoir provoqué des perturbations sur les

-

caracteristiques mécaniques du matériau. Cependant il
a été porté une grande attention sur I'aspect de chague
échantillon, parallélisme des faces, fissures non visi-
bles. En outre, des résistances en compression simple
réalisées sur des échantillons carottés et non carottés
ont donné des résultats trés proches, ce qui tend a
montrer que |'effet du carottage a été faible. Une
colonne fabriquée par pluviation (hauteur 1 150 mm)
donne 5 échantillons et une colonne fabriquée par den-
sification manuelle (hauteur 750 mm) donne 3 échantil-
lons (Fig. 1). Les échantillons situés aux extrémités des
colonnes sont utilisés pour les résistances en compres-
sion simple et les echantillons intermediaires sont util-
isés pour les essais de fluage.

s Comme il a eté observé une décroissance linéaire de
la résistance en compression simple entre les échantil-
lons placés a I'entrée de la colonne (prés du point
d'injection) et les échantillons les plus éloignés du point
d'injection, des mesures cle résistances en compression
simple sont realisées sur les echantillons situés aux
extrémités de chaque colonne. L'application d’une
régression linéaire entre les résistances de ces deux
echantillons permet d’estimer la résistance en com-
pression simple des échantillons intermédiaires, utili-
sés pour les essais de fluage. L'erreur sur cette évalua-
tion est inférieure a 10 % (Ribay, 2001). Les essais de
résistance en compression simple sont réalisés sous
une vitesse de chargement de 20 mm par minute selon
les recommandations de '’AFTES 1988. Cette vitesse de
chargement est rapide mais est utilisée uniquement
pour la détermination des résistances en compression
simple (Rc). Ces résistances servent de référence pour
la détermination du taux de chargement ou des incré-
ments de chargement pour les essais de fluage. Si la
vitesse de chargement pour les résistances en com-
pression simple avait été plus faible, les taux de charge-
ment, pour un méme niveau de contrainte appliqué aux
échantillons lors des essais de fluage, auraient éte
legerement superieurs & ceux donnes dans |'article, et
ce d'autant plus que le matériau est sensible a la vitesse
de chargement (c’est-a-dire d'avantage pour le sable
injecté au gel de silice que pour le sable injecté par les
deux autres coulis).

Programme expérimental

Le fluage est le phénomeéne physique qui corres-
pond a l'évolution dans le temps de la déformation &
contrainte et a température constantes, Tous les essais
ont été réalisés en condition drainée sur des échantil-
lons saturés de sorte que ce soit la contrainte effective
appliquée au sol qui reste constante.

PS5 F gl
Essai de fluage en compression simple

Dispositif expérimental

Les essais de fluage en compression simple ont été
réalisés sur des batis de type cedométrique modifiés
afin de recevoir une cellule cylindrique de 180 mm de
haut et de 130 mm de diametre. L'échantillon ayant un
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diameétre de 80 mm il est libre de se déformer latérale-
ment. Seules les déformations axiales sont mesurées
avec un comparateur précis au micromeétre (Fig. 2).
Dans la cellule, huit jours avant le début de I'essai,
'echantillon est placé dans |'eau pour assurer sa satu-
ration. Une fois I'essai de fluage commencé, il reste en
contact direct avec I'eau afin de rester saturé pendant
toute la durée de l'essai. Le drainage est possible par
les faces latérales de 'échantillon. La figure 3 présente
une photographie du dispositif.

Procédure expérimentale

L’échantillon est soumis & un chargement axial. La
charge (q) appliquée est définie en pourcentage de la
résistance en compression simple (Rc) de 1'échantillon
sous une vitesse de 20 mm par minute, ¢ = 0,10 Rc¢ par
exemple. La vitesse de chargement moyenne pour les
essais de fluage est inférieure 4 0,03 mm/min (soit
0,02 %/min).

Deux types d’essais de fluage en compression sim-
ple ont été réalisés :
- essais de longue durée sur 100 jours, qui consistent a
maintenir un chargement constant pendant une durée
de 100 jours si la rupture n’intervient pas avant confor-
mément aux recommandations ASTM D 5202-91
(Tableau I) ;

—essais par incréments de courte durée, qui consistent
a appliquer un chargement (q), qui constitue le premier
incrément. Cette charge est maintenue un temps t, au
bout duquel une nouvelle charge g est appliquée. C’est
le second incrément. L'échantillon est alors soumis a
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une charge totale égale a 2q qui est maintenue pendant
le temps t. Le chargement augmente ainsi jusqu’a la
rupture de I'échantillon. La durée des incréments est
de 15 minutes ou de 50 minutes selon les essais
(Tableau II).

(S
Essai de fluage avec confinement

Dispositif expérimental

Les essais de fluage avec confinement sont réalisés
sur un systéme triaxial. La cellule triaxiale utilisée
nécessite des échantillons de 54 mm de diameétre et de
108 mm de hauteur. Pour isoler "échantillon du liquide
de confinement (glycérine), deux membranes, une en
latex l'autre en Néopréne ont été utilisées afin d’éviter
les problémes de fuite et de limiter le phénoméne
d’osmose entre le liquide de confinement et I'eau con-
tenue a l'intérieur de I"échantillon. Avant I'essai de flu-
age, une contre-pression de 0,5 MPa est appliquée aux
échantillons pour assurer leur saturation. Celle-ci est
verifiee en condition non drainée, en augmentant
legérement la pression de cellule, et en vérifiant 1'aug-
mentation induite de la pression interstitielle. Au cours
de l'essai de fluage a proprement dit, le drainage de
I'échantillon est possible par les faces supérieure et
inférieure de I'échantillon.

Le chargement de I’échantillon est assuré par un
piston entrainé par un moteur qui tourne a vitesse con-
stante. La force est mesurée a la fois par un anneau
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g2 Schéma du bati de fluage pour les essais de fluage en compression simple.
Schematic representation of the creep apparatus for unconfined compression creep.

dynamométrique et par un capteur de force. Le sys-
téme triaxial est équipé d’une jupe tournante, anneau
meétallique placé autour du piston qui tourne en per-
manence et permet de limiter les frottements entre le
piston et la cellule (Fig. 4). La cellule est également
equipée d'un systéme qui permet d’ajuster automa-
tiguement la force appliquée a I'échantillon si celle-ci
varie au cours de l'essal. Les déplacements sont
mesurés par un comparateur precis au micrometre et
par un LVDT (Linear Variable Differential Transducer).
La pression de la cellule et la contre-pression sont con-
trolées par des manometres. Un systéeme de bacs a
mercure permet de maintenir une contrainte de con-
finement constante autour de I'échantillon.

Procédure expérimentale

Tous les essais de fluage avec confinement ont été
réalisés avec une pression de confinement de 0,1 MPa.
La charge appliquée est définie en pourcentage de la
résistance en compression simple de I’échantillon.
L’échantillon est chargé en appliquant une rampe de
déformation constante égale a 0,02 mm par minute.
Cette vitesse assure des conditions de chargement
drainées en effet des essais triaxiaux statiques (CD) ont
été réalisés & cette vitesse de chargement et aucune
surpression interstitielle n'a été enregistrée (Ribay,
2001). Deux types d'essais de fluage en confinement ont
été réalisés :

— essais de longue durée sur 100 jours, qui consistent a
maintenir le chargement constant pendant une durée

de 100 jours si la rupture n'intervient pas avant
(Tableau III) ;

— essais de fluage par incréments de longue durée.
Chaque incrément de charge est maintenu constant
jusgu’a ce que les déformations se stabilisent ou jusqu’a
ce que l"échantillon se déforme a vitesse constante.
Ainsi, la durée d'un incrément n’est pas constante. Elle
dépend du comportement du materiau. Un incrément
peut durer entre 7 et 20 jours. La charge est augmentée
progressivement jusqu’a la rupture de I'échantillon.
Ces essais par incréments ne sont donc pas des essais
rapides. La durée totale d'un essaj varie entre 4 et
6 mois (Tableau IV).

La figure 5 résume 'ensemble des essais réalisés
ainsi que les matériaux testés pour chacun des essais.

A
Outils d’analyse

La pente de fluage et la charge limite de fluage ont
été utilisées pour analyser et comparer les résultats des
essais de fluage.

Pente de fluage
La pente de fluage permet d’une part de déterminer

la charge limite de fluage et d’autre part de quantifier le
comportement visqueux des matériaux sans prencre en

0
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76,3 Bati de fluage pour les essais de fluage en

compression simple.

Creep apparatus for unconfined compression

creep tests,

compte la déformation instantanée. En effet, la valeur
de cette derniére peut étre perturbée par différents fac-
teurs (état de surface des éprouvettes, mise en contact,
etc.). Plusieurs auteurs (Gandais, 1977 ; Lacour et al.,
1978 ; Murayama et Shibata, 1964 ; Vialov et Skibitski,
1961 ; Tan, 1961) ont utilisé la pente de fluage pour
analyser leurs résultats mais les méthodes different
quelque peu selon la durée de I’essai et le type de
materiau. Pour les matériaux injectés, la méthode la
plus adaptée, consiste & calculer les pentes de fluage
dans un plan (déformation-temps exprimé en minute).
Elles sont données par la pente de la droite de régres-
sion linéaire passant par I'ensemble des points dans un
intervalle de temps donné, correspondant a 90 % du
temps de chargement total de I'échantillon, Ainsi les
pentes de fluage sont déterminges ;

—entre 10 et 100 jours pour les essais de fluage sur
100 jours en compression simple ou avec confinement ;

—entre 2 et 15 minutes pour les essais de fluage en
compression simple par incréments d'une durée de
15 minutes ;

—entre 5 et 50 minutes pour les essais de fluage en
compression simple par incréements d'une durée de
S50 minutes ;

—entre 1 et 10 jours pour les essais de fluage avec con-
finement par incréments de longue durée.

S
Charge limite de fluage

La charge limite de fluage est aussi connue sous le
nom de résistance a long terme. Pour des chargements
inférieurs & la charge limite de fluage, le comportement
du matériau reste amorti. Pour des chargements
supérieurs a la charge limite, le fluage du matériau est
de nature non amortie. La rupture par fluage intervient
au bout d'un temps fini.

A chaque niveau de chargement correspond une
pente de fluage, déterminée selon la méthode décrite

TaBlEAUl  Caractéristiques des essais de Muage en compression simple sur 100 jours.
Characteristics of the unconfined creep tests performed over a period of 100 days.

. Nature ~ Méthode Taux de chargement (.Rc)
dles écharitillons ‘de mise en place i

‘du sable

SF + gel de silice Densification 0,025-0,05-0,10 (x 2)-0,25
manuelle
Pluviation 0,05 (x3)-0,101(x 3)

SF + coulis de ciment Pluviation 0,50-0,60(x2)-0,65-0,70 (% 3)

SF + coulis minéral Pluviation 0.35-0,45- 0,50 - 0,60 - 0,80

Coulis de ciment pur stabilise

0,50 -0,55-0,60-0,70 - 0,80 - 0,85

Coulis minéral pur stabilisé

6 6 SF: sable de Fontainebleau ; Re: résistance en compression simple
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0,30-0,40-0,50 - 0,60 - 0,70



Tapteaunn  Caractéristiques des essais de fluage en compression simple par incréments.
Characteristics of the incremental unconfined creep tests.

_ Nature _ Valeur Durée Nombre Taux
des échantillons de l'incrément de l'incrément d'incréments de chargement
(mn) ‘4 la rupture ‘a la rupture

0,05 Re 15 7 0.35 Re
0,10 Re 10 5 0,50 Re

SF + gel ]
de silice 0,10 Re 10 5 0,50 Re
0,10 Re 50 4 0.40 Re
0,10 Re 50 4 0,40 Re
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fic.4 Schéma du systéme triaxial pour les essais de fluage avec
confinement.
Schematic representation of the triaxial apparatus for confined compression
creep.

TaBLEAU I Caractéristiques des essais de fluage sur 100 jours avec confinement.
Characteristics of the confined creep tests performed over a period of 100 days.

Nature des échantillons Méthode de mise en place Taux
du sable tle chargement
SF + gel de silice Pluviation 0.20 Re
SF + coulis mineral Pluviation 0,70 Re
SF non traite Densification manuelle 0,70 (*)
(¥} Pour le sable de Fontainebleau non traité, la résistance de référence est égale au déviateur maximal sous contrainte de confinement de 0,1 MPa. 67
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TaBieal v Caractéristiques des essais de fluage par incréments avec confinement.

Characteristics of the incremental confined creep tests.

 Nature  Valeur _Nombre .
des échantillons de l'incrément dincréments
J ala rupture .
SF + gel de silice 0,05 Re 12 0,60 Re 203
SF + coulis de ciment 0,10 Rc 16 (**) 183
SF + coulis minéral 0,10 Rc 8 0,90 Re 109
SF non traite 0,10 Re 8 0,80 Rc 98

(*) Cet échantillon n'est pas allé & la rupture.

au paragraphe précedent. Sil'on porte en abscisse les
charges et en ordonnée les pentes de fluage corres-
pondantes, les points de la courbe ainsi construite se
placent, en général, sur deux branches distinctes et
sensiblement rectilignes. L'intersection de ces deux
droites définit la charge de fluage (Fig. 6). Aprés une
croissance lente et proportionnelle a la charge, la pente
de fluage se met brutalement a augmenter rapidement.
Cette croissance rapide correspond a4 un changement
de comportement du matériau. 1l est admis que ce
changement se produit pour une charge a partir de
laquelle la rupture a lieu au bout d'un temps fini, d’ou
une détermination de la charge limite (Cambefort et
Chadeisson, 1961). En fait, 'utilisation de la limite de
fluage prend réellement son sens pour les essais réali-
sés par incréments car elle permet d’extrapoler les
résultats au-dela de la durée de |'essai. Pour le fluage
de longue durée, la détermination de la charge limite
de fluage ne donne gueére plus d’informations sur la
résistance a long terme que l'essai lui-méme.,

Analyse des résultats

Influence de la mise en place du sable

Deux modes de mise en place du sable, la pluviation
et la densification manuelle, ont été comparés sur des
essais de fluage en compression simple d’une durée de
100 jours réalisés sur des échantillons de sable de
Fontainebleau injecté au gel de silice. La mise en place
du sable n'a pas eu d’effet sur la charge a la rupture
puisque dans les deux cas, la charge limite de fluage
est comprise entre 0,05 et 0,10 Rc (Fig. 7a et b). En
revanche, la mise en place du sable a eu un effet con-
sidérable sur les valeurs des déformations de fluage.
En effet, les pentes de fluage des échantillons dont le
sable a été mis en place par pluviation sont 40 fois plus
faibles que celles des échantillons mis en place par den-
sification manuelle (Fig. 8). Le sable mis en place par
pluviation est légérement moins dense que le sable mis
en place par densification manuelle et pourtant les
déformations de fluage sont plus faibles dans le cas du
sable préparé par pluviation. Les écarts observés sont
dus a des différences au niveau de la matrice du sable
injecté. Deux facteurs peuvent étre a l'origine de ces

68 écarts, d'une part I'anisotropie de structure due au fait
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que les grains de sable ne se déposent pas de la méme
fagon selon que le sable a été mis en place par densifi-
cation manuelle ou par pluviation, d’autre part
I'homogénéité, meilleure dans le cas de la pluviation,
qui doit favoriser une meilleure stabilité du matériau.

L sed
Influence d’un chargement par incréments

Seule l'influence d'un chargement réalisé par incré-
ments de courte durée a été étudiée par comparaison a
un chargement unique de longue durée (100 jours). Les
essais ont été réalisés sur du sable de Fontainebleau
injecté au gel de silice. Cing essais de fluage en com-
pression simple ont été réalisés en utilisant des incré-
ments de 0,05 Rc ou 0,10 Rc d’une durée de 15 ou 50
minutes. Les pentes de fluage sont relativement
proches, ce qui indique qu’elles ont été peu influencées
par l'amplitude et la durée des incréments. En
revanche, ces deux parametres ont joué un role sur la
valeur de la charge limite de fluage. En effet, la charge
limite de fluage augmente lorsque la durée des incré-
ments diminue & incrément d’amplitude constante et
inversement lorsque I'amplitude de l'incrément aug-
mente a durée de I'incrément constante (Ribay, 2001)
(Fig. 9). La charge limite de fluage pour un chargement
par incrément de courte durée est comprise entre 0,30
et 0,40 Rc selon 'amplitude et la durée des incréments
tandis qu’elle est comprise entre 0,05 et 0,10 Rc pour
les essais de fluage réalisés sur une période de 100
Jours (Fig. 7a). Voyiatzoglou (1980) a utilisé cette méth-
ode incrémentale sur les argiles pour déterminer de
facon rapide la charge limite de fluage. Mais les essais
étaient réalisés en conditions non drainées et donc les
conditions de contraintes appliquées aux échantillons
étaient différentes de celles appliquées pour cette étude
(conditions drainées). L'application d'un chargement
incrémental de courte durée conduit & une surestima-
tion de la charge limite de fluage pour le sable injecté
dans des conditions d’essais drainées. Cette méthode
ne peut donc pas étre utilisée comme méthode rapide
pour déterminer la charge limite de fluage.

e
Influence du traitement par injection

Les essais de [luage avec confinement réalisés a la
fois sur du sable de Fontainebleau non traité et injecté



Méthode de mise en place
Type de Mode de chargement Nature des du sable
fluage échantillons Densification | Pluviation
manuelle
compression Longue durée : 100 jours SF+gel de silice X X
simple A Cliaramiieht SF+ciment pfin X
SF+coulis minéral X
Ciment pfin pur
q : i Coulis minéral pur
i ETSmPS Densification manuelle, I, = 0,90
P < - s> Pluviation, Iy = 0,84
Pt 100 jours
e
GOR0% Par incréments de courte durée
I'?l"ﬂ
AChargement
4q| SF+gel de silice X
[}
) SRR 5
: 1
2q f---- b
q | | :
} ) i | Temps Ip= 0*?0 .
e — = d—a—— » La durée totale de I’essai n’excéde pas la
e - e -~ e -

L t § t

t =15 mn ou 50 mn selon les essais

demi-journée

contrainte de
confinement

g —=o

et
Wttt

F¥at

e T )

LSk

Longue durée : 100 jours

A Chargement SF non t.ra.ité X
SF+gel de silice X
SF+coulis minéral X
oA |
| I
I ]
I | Lemps
100 jours =ttt
Par incréments de durée variable
“Chargement
A o

B I , SF non traité X
I

3 bsessaas 1 SF+gel de silice X
I

Ol e——— i | SF+ciment pfin X
I

| | | SF+coulis minéral X
q | i | !

i : i iTemps
! B I, = 0,90
ty t f3 7] Chaque essai a duré environ 6 mois

t;, 1. t3, ty dépendent de 1'évolution des
déformations, ils varient entre 7 et 20 jours

SF : sable de Fontainebleau — I, : Indice de densité

Summary of creep tests performed on sand, grouted sand and grouts grouted sand and grouts.

Récapitulatif des essais de fluage réalisés sur le sable non traité, le sable injecté et les coulis purs.
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Déformation
A

q;

Temps

Pente de fluage, o
A

S

>
Charge q

G qs

Charge limite
de fluage

fG.6 Principe de détermination de la charge limite de fluage.
Determination of the creep limit strength.

ont permis de montrer que l'injection a une influence
sur le comportermnent au fluage du sable. En effet pour
les essais de fluage réalisés par incréments de longue
durée, quel que soit le niveau de chargement et quelle
que soit la nature du coulis, la pente de fluage du sable
injecté est différente de celle du sable non traité
(Fig. 10). De méme sur les essais de fluage réalisés sur
100 jours, pour un méme niveau de contrainte, le sable
injecté au coulis minéral a une pente de fluage
inférieure a celle du sable non traité (Fig. 11),

b e
Influence de la nature du coulis

Sur les essais de fluage en compression simple, les
gammes de chargement applicables aux échantillons
sont différentes selon la nature du coulis : la charge
limite de fluage du sable injecté au gel de silice est com-
prise entre 0,05 et 0,10 Rc (résistance en compression
simple de |'échantillon) tandis qu’elle est supérieure &
0,60 Rc pour le sable injecté au coulis de ciment et au
coulis minéral. D’autre part, les pentes de fluage du
sable injecté au coulis de ciment micro-fin sont systé-
maticuemnent plus faibles que celles du sable injecté au
coulis minéral (Fig. 12).

Pour les essais de fluage avec confinement réalisés
par incréments de longue durée, que les résultats
soient exprimeés en déformations (Fig. 13) ou en pentes
de fluage (Fig. 10), le sable injecté au gel de silice est le
matériau qui présente le plus de déformations de flu-
age et celles-ci sont d’autant plus importantes que la
charge augmente. Les déformations du sable injecté au
coulis minéral et au coulis de ciment micro-fin sont trés
faibles et évoluent peu avec le chargement (Ribay et al.,
1999).

Tous les résultats, qu'il s’agisse d’essais en com-
pression simple ou avec confinement, montrent que la
nature du coulis a une influence considérable sur le
comportement au fluage du sable injecté. Le gel de sil-
ice va donner au sable un comportement visqueux plus
marqué que le coulis de ciment micro-fin et le coulis
minéral, qui diminuent les déformations de fluage.
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Influence du fluage du coulis pur

Ata (1993) a montré que le fluage du sable injecté
par un gel de silice est fortement influencé par celui du
coulis pur. Il a en effet obtenu que le potentiel de fluage
(pente m de Singh et Mitchell (1968)) du sable injecté
est pratiquement égal a celui du coulis pur.

Comme pour Ata (1993), les essais de fluage en com-
pression simple d’une durée de 100 jours réalisés a la fois
sur des échantillons de sable injecté et de coulis purs
(coulis de ciment et coulis minéral) ont montré que le flu-
age du sable injecté est influencé par la nature du coulis.
Les déformations de fluage du coulis pur sont systéma-
tiguement plus élevées que celles du sable injecté a
niveau de chargement équivalent, ce qui signifie que le
coulis pur est plus visqueux que le sable injecté. Aussi
bien pour le coulis de ciment micro-fin {Tableau V) que
pour le coulis minéral (Tableau V1), la pente de fluage du
coulis pur est systématiquement dix fois plus élevée que
celle du sable injecté quel que soit le niveau de charge-
ment (Delfosse-Ribay et al,, 2000). Le comportement au
fluage du sable injecté semble étre le résultat de
I'homogénéisation du comportement au fluage du sable
non traité (faibles déformations de fluage) et de celui du
coulis pur (déformations de fluage plus ou moins impor-
tantes selon le coulis). Il semble donc possible de prédire
le comportement au fluage du sable injecté a partir de
celui du coulis pur et de celui du sable non traité. Du
point de vue de l'industriel, cette perspective est trés
intéressante car s'il est possible de prévoir le comporte-
ment du sable injecte en fonction de celui du coulis, il est
possible, & I'inverse, de déterminer le coulis a injecter qui
conduira aux propriétés recherchées du sable injecté.
Cependant, des essais en plus grand nombre et avec un
sable différent du sable de Fontainebleau seraient néces-
saires pour valider cette hypothése. En outre, d’autres
facteurs tels que l'adhésivité entre le sable et le coulis
peuvent également intervenir. De ce fait, la nature du
sable et surtout la nature des liaisons entre les grains de
sable et le coulis peuvent jouer un réle sur le comporte-
ment final du sable injecté.
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fe.7 Courbes de fluage — Essai de fluage en compression simple sur 100 jours - sable injecté

au gel de silice - Mise en place du sable par: (a) densification manuelle ; (b) pluviation.
Creep curves — unconfined compression creep test over a period of 100 days - Silicate grouted sand —
Method of sand preparation: (a) manual compaction; (b) pluviation.

[ 568
Influence du confinement

Lorsqu’un confinement de 100 kPa est appliqué, le
sable injecté au gel de silice peut supporter un taux de
chargement de 0,20 Rc sans qu'il y ait de rupture sur
une période de 100 jours alors qu'en compression sim-
ple, un chargement de 0,10 Rc conduit a la rupture.

D'autre part, lorsque le confinement est augmenté de
0 & 100 kPa, la pente de fluage du sable injecté au gel
de silice passe de 2,107 %/mn a 3.10 ¢ %/mn pour un
niveau de chargement équivalent, c’est-a-dire une
pente de fluage 6,5 fois plus faible (Fig. 14a). Ces resul-
tats sont en accord avec ceux de Littlejohn et Mol-
lamahmutoglu (1994) sur du sable de Leighton Buzzard
injecté par un gel de silice. Les mémes observations ont
été faites sur le sable injecté au coulis minéral, pour
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AG.12 Influence de la nature du coulis sur le
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compression simple sur 100 jours.
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fG. 13 Essais de fluage avec confinement par incréments:

(a) charge : 20 % de la résistance des échantillons sous confinement de 0,1 MPa;
(b) charge : 50 % de la résistance des échantillons sous confinement de 0,1 MPa.

Incremental confined creep test.

lequel un chargement 1,4 fois plus important a pu étre
appliqué, en augmentant le confinement de 0 a 100 kPa,
pour obtenir la méme pente de fluage (Fig. 14h). Ces
résultats montrent qu'un confinement méme faible
réduit considérablement les déformations de fluage du
sable injecté quelle que soit la nature du coulis.

[
Conclusion

Le comportement au fluage du sable de
Fontainebleau injecté au gel de silice, chimiquement
instable est comparé au comportement au fluage du

méme sable injecté par deux coulis de nouvelle généra-
tion chimiquement stables, un coulis de ciment micro-
fin et un coulis minéral. Le comportement au fluage est
caracterisé par des essais en compression simple et des
essais avec un confinement reéalisés sur des périodes
allant de 100 a 200 jours. Il a été réalisé 34 essais de flu-
age en compression simple sur 100 jours, 5 essais de
fluage en compression simple par incréments, 3 essais
de fluage avec confinement sur 100 jours, et 4 essais de
fluage par incréments de longue durée avec confine-
ment. Ces essais représentent au total 100 niveaux de
chargements testés. Les résultats ont été analysés en
termes de pente de fluage et de charge limite de fluage.
L'analyse des résultats a permis de mettre en évidence
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TaBtealY  Pente de fluage (%/mn) - Essais de fluage en compression simple sur 100 jours.
Creep slope - Unconfined compression creep tests over a period of 100 days.
Taux de chargement
0,50 Re 0,55 Re 0,60 Re 0.65 Re 070 Re 0,80 Re
SF + coulis de ciment 410 4709 8,104 2107
Coulis de ciment pur 3107 3107 3107 8107 il
SF: sable de Fontainebleau
TABLEAUV  Pente de fluage (%/mn) - Essais de fluage en compression simple sur 100 jours.
Creep slope - Unconfined compression creep tests over a period of 100 days.
Taux e chargement
3,35 Re 040 Re 0,45 Re 050 Re 0,60 Re
SF + coulis minéral 5107 51077 307
Coulis minéral pur 6,107 3.10°° 410 6.10°°
sges le réle du traitement par injection, et particulierement
T O st e compression vaple Charge = 0.05 Re l'influence de la nature du coulis. D’autres facteurs, tels
3 Estal v opn Finni Pm=:kl1l-:§= caleulée que la methode de mise en place du sable ou la
2 . - il "3 F - - - - -
0B 1 Suble vl en place i i keI jours présence d'un confinement ont également été ahordés.
= RS ACatE Les principales conclusions sont les suivanies :
§ (a) le mode de mise en place du sable a une influ-
B Premier merément de |'essai ence considérable sur le fluage du sable injecté : en
S OB 1 i de flmgren ﬁ:{;‘:‘rgfn;x:”" nlinement effet les echantillons de sable injecté au gel de silice
3 compression simple dont le sable a été mis en place par densification
= soraa | e ee o ~ manuelle présentent des déformations de fluage 40 fois
supérieures a celles des échantillons dont le sable a été
wbE00 mis en place par pluviation ;
SFTathigiiee (a) (b) sur des chargements de courte durée, un
Satuge A maltslay chargement par incrément conduit a une surestimation
de la charge limite de fluage ;
ns = - a z » .
] O Bt e compression simpte 020 Re (c) la présence d’un confinement réduit consid-
071 O maiaver confinemen érablement les déformations de fluage du sable injecté ;
o A (d) I'injection modifie le comportement au fluage du
LA sable. injection au gel de silice conduit & un sable
B injecté trés visqueux avec une charge limite de fluage
4 Sable mis en place par . N . . .
% g31 pluviston en compression simple comprise entre 0,05 et 0,10 Re
g . (résistance en compression simple des échantillons).
T bk eane L’injection au coulis de ciment micro-fin et au coulis
il minéral conduit & des materiaux injectés stables avec
l des charges limites de fluage supérieures a 0,60 Rc ;
’ S:E"‘“"""_“:'l""?" (b) (e) le coulis de ciment micro-fin pur et le coulis
fenty = e a - " - a
i minéral pur presentent des déformalions de fluage
Sature du matering o - el . i
supérieures a celles du sable injecté. La pente de fluage
A6, 14 Influence du confinement sur le fluage du du coulis pur ?ST, sygtemathlement 10 t_bls s i
sable injecté: (a) sur la pente de fluage 3  Celle dusable injecté. Compte tenu de cette propriété, il
taux de chargement constant; (b) sur le semble possible de pouvoir caractériser le fluage du
aux de chargement a pente de fluage sable injecté a partir de celui du coulis pur et du sable
t de ch té te de fl bl t rtir de celui d I t du sabl
constante o pur. Le coulis pur est un matériau visqueux {plus ou
E”edc‘- of ;h@ confining pressure on grouted  mgins selon la nature du coulis) et la matrice granulaire
74 SERS OR: agit comme une sorte de « frein » qui limite les défor-
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mations de fluage du coulis qui conduit a un sable
injecté systématiquement moins visqueux que le coulis

pur.
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- Histoire des débuts

~de la geologie appliquée
aux barrages en France

La géologie au sens ol nous I'entendons est née a 'aube
de I'ére industrielle, a la méme époque ol commengait le
développement de la construction des grands barrages
J.L. BORDES 5 pour la navigation, I'alimentation des villes et Ia

. production d’énergie. Les constructeurs de barrages
20, rue de Madrid formés a une rationalité technique de plus en plus

75008 Paris mathématisée, durent apprendre des géologues la

complexité propre a toute science de la Nature, pour
mieux appréhender les fondations de leurs structures.
Cet apprentissage s’est fait non sans difficultés sous la
nécessité de construire des ouvrages de plus en plus
importants dans des sites souvent difficiles imposés par
la topographie, I’hydrologie et d’autres contraintes
propres a la demande économique.

ésume

R

History of the beginning
of applied geology todays in France

Geology as we now understand it, appeared at the same periad
as started the development of larges dam for waterways, water
supply and energy. It was at the beginning of the industrial
Revolution. Dam builders were educated in 4 rational way,
strongly influenced by mathematics. To appraise the foundation
problem, they were taugth by geologists the complexity of
natural science. This practice became progressively customary
painstakingly. Dam construction in larger and larger and
difficult sites, was governed by economical demands and
topographical and hydrological constraints.

Abstract

NDLR: Les discussions sur
cet article sont acceptées |
jusqu’au 1% mars 2004,
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Le present article a pour objet de retracer les débuts
de la géologie appliquée aux barrages depuis le
XVIiEsiecle jusqu'aux environs des années 1920, qui
marquent le début en grand de I"équipement hydro-
électrique du territoire frangais. C'est au cours de cette
période que s’étaient forgés les outils techniques qui ont
permis & la communauté technique francaise de
répondre avec succés aux defis qui lui étaient posés.
Parmi ceux-ci, il y avait eu la mise en pratique de la géo-
logie au service de la construction des grands barrages.

M

Les origines de la géologie
et son développement
(Gouhau, 1987)

ST
Les grandes dates

C’est dans 'exploitation des mines par le biais de la
minéralogie et de la pétrographie, que la géologie a fait
son apparition des le xve siécle. Elle ne trouvera son
nom et son statut de science & part entiére qu’a la fin
du xviie siecle, a partir du moment ou fut brisé le tabou
de l'age de la Terre. L'élaboration des «thécries de la
Terre» et donc de son histoire avail commence en effet
au XVII© siécle, mais celles-ci se précisérent au siecle sui-
vant avec les ceuvres de Gautier (1721), Bourguet (1729),
et Buffon (1749 et 1778).

La stratigraphie particuliérement utile a l'ingénieur,
fut le résultat des travaux de Nicolas Stenon (1669)
quelque peu passés inapergus lors de leur publication.
S’ajoutérent les apports de Werner (1744) pour la miné-
ralogie, Lehmann (1756) sur la formation de la Terre,
H.B. Saussure (1779) sur la description des Alpes,
Cuvier (1812) pour la paléontologie, et W. Smith (1816)
pour la classification des couches. On doit mentionner
enfin C. Lvell (1830}, dont le role fut considérable dans
I"élaboration d’hypotheses de formation de la Terre,
apres celui de Hutton (1788 et 1795).

La géologie moderne naquit trés rapidement entre
1810 et 1830. Tout au long du XIx¢ siecle, le recueil
d‘observations et interprétations des scientifiques de
toute I'Europe avec chacun leur génie propre, comme
les Anglais les Allemands ou les Italiens, contribuerent
au developpement de cette science. Le traité de geéo-
gnosie de J.F. d’Aubuisson, publié en 1819, présenta
pour un public averti plus large 'exposé des connais-
sances de I'epoque sur la constitution physique et
minérale du globe terrestre. En 1849, d'Orbigny publia
une classification des terrains en 28 étages. L'accumu-
lation des observations avait oblige a revoir la classifi-
cation sommairement définie a la fin du xvine siecle,

En 1830 fut fondée la société géologique de France,
celle d’Angleterre 'ayant été en 1827, aprés qu’un pre-
mier groupe de géologues se ful réuni a Londres dés
1807. Le premier congres international de géologie se
réunit a Paris en 1878.

E |
Les premieres cartes géologiques

Fontenelle dés 1710 avait eu |'idée des cartes géolo-
78 giques a partir des premiers travaux sur les fossiles. Un
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atlas minéralogique de la France amorcé par Guettard
et Lavoisier fut interrompu par la Révolution, Cuvier et
Brongniart publierent une carte « géeognosique » des
environs de Paris au 1/200 000 en 1811, et datérent les
couches d’apres les fossiles qu’ils v trouveérent. Le
terme de carte géologique apparait en 1816, lorsque
W. Smith publie une carte en 15 feuilles de I’Angle-
terre, du pays de Galles et partiellement et de I'Ecosse a
I'échelle d’environ 1/500 000. La carte géologique de la
France au 1/500 000, sous la direction d’Elie de Beau-
mont ne fut complétée seulement qu'en 1841,

L'enseignement en France

La géologie fut enseignée a partir de 1793, grace a la
creation d’une chaire au Muséum d’histoire naturelle,
dont le premier titulaire fut Faujas de Saint-Fond. Elle
constitua la matiere d'un cours en 1794 a 'Ecole des
mines de Paris fondee en 1783, en 1823 & |'Ecole des
ponts et chaussées et en 1830 a I'Ecole centrale dés la
fondation de cette derniére. Mais cet enseignement a
souvent souffert d'un académisme certain.

L'Ecole de géologie de Nancy fut créée en 1908 et
repondait, a l'initiatives des milieux universitaires et
industriels de la région, au hesoin d’avoir des géo-
logues formés en vue de l'application de la géologie a
différents domaines industriels et en particulier minier.
C'était aussi la période de développement des aména-
gements hyvdroélectriques. 1l fallait faire le pont entre
la demande des ingénieurs de génie civil et les
réponses que pouvait apporter la géologie et faire
bénéficier les deux parties des apports de chacune des
specialités, I'aspect quantitatif d'un coté, historique et
spatial de l'autre.

On devine a la lecture de certains textes du
XIxesiécle qu'il y avait une répugnance de la part de
certains géologues a sortir du domaine purement
scientifique de la géologie. Mais comme |'a ecrit Jean
Goguel: «ll n'y a pas — quant a la démarche intellec-
tuelle qui s'efforce de dépasser les ohservations, ce qui
est le propre d'une science — une geologie de l'ingenieur
qui soit distincte la géologie, au sens général. [l y a seu-
lement des problémes plus ou moins locaux, ou 1'on
s'efforce de pousser I'analyse dans un plus ou moins
grand détail. »

Panorama de I'évolution
des barrages du Moyen Age
jusqu'au début du xx¢ siecle
en France

Le Moyen Age

En France, la pratique de la construction des bar-
rages trouve son origine dans celle des digues des
étangs monastiques réalisés dés le haut Moyen Age a
ces fins piscicoles. Ils furent rapidement utilisés simul-
tanément a d'autres finalités, en particulier énergeé-
tique, pour faire fonctionner des moulins a blé, puis des




soufflets de forge et d’autres mécanismes industriels,
participant a I'équipement en moulins du territoire
francais qui atteignit son apogée a la fin du Xine siécle,
et se maintint jusqu’au début du xix¢siecle. La digue de
Jugon dans les Cotes-d’Armor est un trés bel exemple
vieux de huit siécles. C'était dés sa construction un
ouvrage a but multiple qui était utilisé pour la piscicul-
ture, assura le fonctionnement de deux moulins
jusqu’au début du xx* siécle et d'une forge un peu plus
4 l'aval. De plus, le plan d’eau ainsi créé, isolait pour
partie le chateau du seigneur local.

Ty
La proto-industrie

Le développement a partir du xv* siecle du procédeé
indirect de production du fer, la contrainte de la conti-
nuité de la production, I'influence des outils de trans-
formation de l'énergie, favoriserent la réalisation de
reservoirs de dimensions non négligeables appelés
etangs de forge, qui se multiplierent aux XvIi© et
XVl siecles. Ils étaient souvent associés en chapelet
afin d'augmenter leur capacité régularisatrice. On dis-
pose d’un trés riche ensemble de réalisations en France
(Berry et Centre, Bretagne et le pays de Chateaubriand,
Chatillonnais, Franche-Comté, Normandie, Périgord,
Rhoéne-Alpes), qui ont été inventoriées dans le cadre de
I'Inventaire genéral des monuments et richesses artis-
tiques de la France. Il ne faut pas oublier le cas particu-
lier des barrages pour les mines, par exemple la digue
de la Noie a Poullaouén, qui sont en méme temps le
témoignage de transfert technologicue (du Harz, de la
Suéde et d'ailleurs) et de 'intégration de techniciens
étrangers. Les retenues qui existent encore, constituent
une tres grande partie des plans d’eau frangais, qui
doit-on le rappeler sont a plus de 90 % le résultat du
travail de 'homme.

De la construction des canaux
de I'Ancien Régime
a la premiere industrialisation

La politique de construction des canaux, commen-
ceée sous Frangois [* trouvait sa raison dans la nécessité
de résoudre les difficultés du transport sous |’Ancien
Régime, en particulier pour assurer le ravitaillement en
blé et en bois de chauffage des grandes villes de
I'époque. Le transport par eau présentait un avantage
energetique tout a fait considérable, par rapport aux
autres moyens. Cette politique se tracluisit par le primat
de la navigation sur les rivieres navigables et flottables,
bien gue leur utilisation énergétique fut loin d'étre
négligeable. L'alimentation, des canaux & point de par-
tage exigea des réservoirs de grande capacité, 4 partir
de la construction du canal de Briare (1642). Le réser-
voir de Saint-Ferreol (1675) pour I'alimentation du canal
du Midi avait une digue en terre qui fut la plus haute du
monde pendant quelque trois cents ans. La progression
de la construction des canaux fut néanmoins lente, La
premiére industrialisation accéléra considérablement
son rythme. Le programme de construction s’achemi-
nait vers sa fin, lorsque commenga le développement
du chemin de fer, dont la concurrence mal maitrisée fut
trés dommageable aux voies navigables.

Dans I'ensemble pour cette période, la plupart des
barrages étaient la plupart du temps en terre et de hau-
teur modeste tout au plus de 10 m. Toutefois, en 1815
on déenombrait en Europe et dans I"Amérique sous
influence hispanique, 20 ouvrages de plus de 20 métres
de hauteur, toujours en service de nos jours, construit
pour le plus ancien au Xl siécle. Leurs finalités, mul-
tiples pour certains, concernaient dans l'ordre d'impor-
tance, l'énergie, I'irrigation et enfin l'alimentation de
canaux pour la navigation (Schnitter, 1994),

L'affirmation des finalités énergétiques
dans la premiere industrialisation

C’est a Aix-en-Provence que fut construit le premier
barrage-voute de 1'ére industrielle, le barrage Zola
(1854). Destine en premier lieu a ['alimentation en eau
de la ville, il avait aussi une fonction énergetique. Mal-
gré la réussite technigue qu’il représentait, il passa
presque inapercu, et n'eut aucune postérité immediate.
Dans la région de Saint-Etienne, |"approvisionnement
en eau des villes et le soutien des étiages pour les usines
furent le moteur d'un saut technologicjue constitué par
la construction du barrage en maconnerie du Furens
(1866), qui fut reproduit dans les vallées voisines, Le bar-
rage du Furens, le plus haut barrage construit alors par
I'homme, devint un modéle pour le monde entier. Ces
entreprises furent caractérisées par la maitrise
d’ouvrage d’'investisseurs privés ou de collectivités
locales. Dans les Vosges alsaciennes, 'aménagement de
lacs par surélévation, a la seule finalité énergétique, fut
également le résultat de 'action des associations syncli-
cales et des acteurs privés. Enfin, les lacs pyrénéens
furent aménagés par les ingénieurs du génie rural a la
fois a des fins d'irrigation et energéticques.

Les premiers barrages hydroélectriques
dans la deuxieme industrialisation

C'est dans le cadre de 'utilisation des hautes chutes des
Alpes et dans les Pyrénées que furent réalisés les premiers
aménagements hydroélectriques a la fin du x1x¢ siécle.
Dans les Alpes, la demande énergéticue des usines élec-
trochimiques et electromeétallurgicues fut déterminante.
Les usines d'éclusee du piedmont Nord du Massif central,
avec une finalité commerciale, dont Rochebut (1909) est un
modele, firent du Massif central un terrain d’expérimen-
tation (Les Fades, Miodex, la Bourboule) qui devait trou-
ver son aboutissement apres 1920, Cette méme périocle
avait été celle de la construction des premiéres usines de
plaine, Jonage (1899), et sur une grande riviére d’un bar-
rage quasi au fil de I'eau, Tuiliere (1908), congues toutes les
deux pour l'alimentation de grosses agglomérations.

La crise énergeétique
de la Premiere Guerre mondiale
et la loi de 1919

L’occupation des zones charbonniéres du Nord de
la France par les troupes allemandes pendant la Pre- 79
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TaBLEAUI Quelques barrages remarquables dans 'histoire en France.
Some noteworthy historic dams in France.
Nom Année  Cours d'eau Ville Département: Type! R Concepteur
dubarrage  de mise- la pius (m)  (10°nyY)
en service proche
Jugon*? 1240 La Rosaie Jugon Cotes-d’Armor Terre 8,5 2.5
Saint-Ferréol * 1675 Le Laudot Revel Hte-Garonne Terre 36 6,7 Clerville
Andréossy
La Noie® 1752 Huelgoat Finistére Terre” 15 1.5 Koenig
Zola® 1854 L'Infernet Alx-en-Provence Bouches-du-Rhone Voute 42 2,5 F. Zola
Le Furens* 1866 Le Furens Saint-Etierne Loire Poids 56 135  Graeff, Delocre
La Bourboule™ 1896 La Dordogne La Bourboule Puy-de-Ddme Paids 23 05 Tainturier
Jonage 1899 Le Rhone Lyon Rhone vV 21 Raclet
Sauvyiat 1903 Le Miodex Thiers Puy-de-Dome Poids 27 0.7 Fav
Tuiliere 1908 La Dordogne Bergerac La Dordogne v 33 5  GTM, SGE &t Palaz
Rochebut 1809 Le Cher Montlugon Allier Poids 50 26 Mialaud
Les Fades 1917 La Sioule Queuille Puy de Dome Poids 34 G

' Poids : barrage en magonnerie. V

‘Vr: volurne de la retenue.

harrage en riviere a vanne
# H: hauteur du barrage au-dessus des fondations,

* Cet ouvrage n'est cité gu’'a titre d’exemple parmi d'autres cas.
*Record du monde de hauteur pour les barrages en remblal.

" Ouvrage désaffecte en 1860, toujours existant.

" La digue de la Noie était un ouvrage original, construit suivant les pratiques du Harz et comprenant une partie amont en enrochements rangés, un noyau

central vertical étanche, une recharge aval en terre.

! Premier barrage voite au monde de I'ére industrielle.
" Record du monde de hauteur de barrage de tout type.
1 La ville de la Bourboule fut une des premliéres en France a étre éclairée a |'électricité
" L'usine-barrage de Cusset fut |'usine hydroélectrique |a plus importante du monde (22 000 CV) aprés celle des chutes du Niagara (50 000 CV).
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1866
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Postcards of four noteworthy dams from Xliith to xxth centuries.

1909

Cartes postales de quatre barrages remarquables du xi® au début du xx¢siécle,
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miére Guerre mondiale, provoqua une crise énergeé-
tique de grande ampleur. La prise de conscience de la
valeur des ressources hydroélectriques du pays, déja
sensible depuis 1900, n’en devint que plus forte. La
prospection des sites fut accélérée. La construction
d’aménagements fut facilitée. Mais cette crise conduisit
a I'élaboration d'une véritable politique d'indépen-
dance énergétique. Elle aboutit pour ce qui était du
volet hydrauhque a une véritable nationalisation de
I"énergie des riviéres dont les modalités d’utilisation
étaient définies dans la loi du 16 octobre 1919, Elle fut a
I'origine de la construction des barrages a finalité éner-
geétique dés l'apres-guerre mais surtout aprées 1945, Si
les problémes ne changérent pas de nature au plan
qualitatif, le nombre des ouvrages construits en
quelques dizaines d’années, le volume moyen des rete-
nues, la superficie des bassins versants draines, la puis-
sance installée des aménagements, furent augmentés
dans des proportions telles que la realisation d’équipe-
ment hydroélectrique jusqu’alors limité, devint une
activité tout a fait considérable au plan natienal, La date
de 1920 marque le début d'une autre ére.

Geéologie et barrages

Les premiéres attentes des ingénieurs

Il n'y a gueére de considérations géologiques dans
les premiers documents écrits sur l'art des barrages,

comme le traité de I'abbé Bossut (1764), ou 'ouvrage
de Lalande (1778). Toutefois le traité d’exploitation des
mines de Délius traduit de 'allemand (1778), contient
un chapitre trés intéressant sur la construction des bar-
rages destinés a faire fonctionner les systémes
d’exhaure des mines. Dans cette synthése des pratiques
des zones minieres du Harz et de la Bohéme, on note
un souci trés méticuleux de la reconnaissance des fon-
dations, de leur structure pourrait-on dire, qu'on ne
retrouve pas dans les traités ultérieurs relatifs a la navi-
gation intérieure de C.J. Minard (1842), L.C. Mary
(1851), professeurs a I'Ecole des ponts et chaussées.
Minard allait jusqu’a dire qu'il ne fallait pas s’abuser
sur le degré d‘utilité de la géologie pour aider l'ingeé-
nieur a prévoir les terrains qu‘il allait rencontrer dans
les grandes tranchées et souterrains.

Malgre cette discipline encore balbutiante a leur dis-
position, les ingenieurs ou plus simplement les construc-
teurs de digues des étangs de forge au XviEsiecle atten-
daient de la «géognosie» qu’elle les aidat & trouver des
cuvettes de retenues étanches, et des carriéres de mate-
riaux. Dans la pratique des constructeurs de barrage, la
préoccupation d’une bonne approche de I'environne-
ment géologique devait étre la régle depuis longtemps,
sans étre toutefois une priorité. Le relevé de détail des
fouilles du barrage du Lampy effectué en 1779 (Archives
du canal du Midi), témoigne d'une approche rationnelle
des problémes techniques a résoudre, avant les avancées
fondamentales de la résistance des matériaux dans les
années 1820 a 1830. Toutefois, 'appréciation de la nature
des couches n'est pas exempte d’erreurs, et celle de leur
résistance reléve de la pénétration plus ou moins grande
du pic 4 rocher dans les terrains rencontrés.
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fic.2 Relevé géologique des fondations du barrage du Lampy.

Geological survey of excavation for foundation of Lampy dam.
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La construction du tunnel de Pouilly (1824-1832) au
point de partage du canal de Bourgogne fut I'occasion
d'investigations trés poussées avec un puits de 27,40 m
de profondeur, exécuté en 1810, repris en 1818 et des-
cendu jusqu’a 54,60m de profondeur. Un puits
d’épreuve de 12m de profondeur, avait été creusé en
1752. Le tunnel de 3330 metres de longueur, de
6,2 metres d'ouverture sous 50 meétres de couverture,
fut exécuté au moyen de 32 puits verticaux d’attaque,
groupes deux par deux a 40 m de distance, chaque
groupe etant espacé de 200m. La connaissance
détaillée des terrains s'étendait sur une épaisseur de
150 m, divisée en 8 couches. Les archives du canal aux
Archives nationales contiennent des documents icono-
graphiques tout a fait remarquables sur la zone, dont
une carte geologique datant de 1835 a |'échelle du
1/25000, signé Lacordaire.

Le tunnel de Pouilly n'était qu’un ouvrage parmi
ceux nécessaires pour compléter le canal. Cing bar-
rages d'alimentation du bief du point de partage furent
congus en meéme temps en 1829, dont le barrage de
Grosbois qui a pose de trés gros problémes de stabilité
dés sa mise en exploitation. Ces ouvrages firent 'objet
de deux ensembles d’avant-projets au sens que nous
donnons a ce terme a notre époque. Dans celui relatif a
Grosbois, plus de six pages sur cent sont consacrées a
la description de la géologie de la zone et de ses consé-
quences sur la permeabilité des cuvettes, la circulation
des eaux souterraines, la réalisation des rigoles, et bien
évidemment sur la nature de la fondation du barrage
de Grosbois. Tant pour le calage du niveau du tunnel
que pour I'implantation des relenues et des rigoles, la
geéologie a joué un role trés important,

Nous avons également trouvé aux Archives natio-
nales, des documents géologiques trés complets établis
de 1846 & 1848 pour I'étude d'un réservoir a créer a
Saint-Bonnet sur le tracé du canal de la Marne au Rhin.
Le réservoir fut abandonné a cause des craintes étayees
par I"étude géologiques concernant I'étanchéité de la
cuvette,

Le probleme des moyens de reconnaissance

Les difficultés qui surgirent lors des travaux vinrent
de l'expérience fres insuffisante acquise a 'époque, et
de I"absence d'outils de connaissance des propriétés
meécaniques des matériaux, I'ignorance du réle de la
pression de l'eau dans les sols, qui ont conduit les ingé-
nieurs a se meprendre sur la résistance et le comporte-
ment & attendre du terrain de fondation (Bordes, 1999).

La pratique de la géologie dans les barrages s’est
heurtée pendant longtemps a la faiblesse des moyens de
reconnaissance. Durant une longue période, ceux-ci
furent limités a des puits et galeries chaque fois que cela
était possible et que I'importance de I'ouvrage le justifiait,
ce qui fut exceptionnel jusqu’a la fin du Xixesiécle.

Les sondages beneficierent d’abord des progres faits
dans les recherches de nappes artésiennes a la fin du
XVII® siecle et au début du xix© siecle. La profondeur de
500 m fut atteinte peu apres 1840 au forage artésien de
Grenelle. Mais ce n'est qu’au début du xx* siécle et plus
particulierement apres 1920, grace a la prospection
miniere et pétroliere, que la géologie appliquée au génie
civil put disposer de moyens efficaces de reconnais-
sance, et tout particulierement d’outils de prélevement.
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Bien que la pratique des reconnaissances fut recom-
mandée avec insistance depuis des temps aussi loin-
tains que celui de Perronet en 1769 et probablement
avant, les maitres d’'ouvrage arguant des colts et des
délais, ont toujours cherché a réduire ce type de
dépense, au risque de ne pas avoir les informations
requises,

C'est ainsi que la premiere coupe géologique du site
de Bouzey de 1876 est déclarée inadéquate par les ingé-
nieurs a la lumiére des conditions du premier accident
de 1884, accident du a la nature des fondations et a
I'effet des sous-pressions dont le réle a 'époque était
tres mal compris. Pendant les travaux de construction
du mur parafouille, une coupe géologique avait été
dressee en 1879, Elle put étre précisée par un puits de 17
m de profondeur creusé au droit de la zone endomma-
geée en 1884. La figure 3 donne la coupe du terrain sous
le barrage, et indique la position et I'ouverture des fis-
sures, apres le déplacement vers I'aval d'une partie du
barrage. La lecture des rapports des ingénieurs relatifs
a cette affaire montre que la géologie n'était pas assez
intégrée a leur pratique. On peut penser que les progres
dans les méthodes de calculs, I'amélioration constante
des matériaux de construction ont détourné les ingé-
nieurs de 'observation de I'environnement géologique,
et du comportement des ouvrages. C'était une régres-
sion par rapport a la démarche des ingénieurs cu canal
de Bourgogne, cinquante ans plus tot. lls ont eu lillu-
sion vite dissipée que les problémes de fondations pou-
vaient étre résolus comme ceux du corps du barrage.
L'ére des laboratoires, qui allaient permettre de garder
ou de retourner a une approche expérimentale, avait
tout juste commence (Bordes, 2000). Les ingénieurs,
frangais plus spécialement, trés marqués par leur for-
mation mathématique, avaient des difficultés pour com-
prendre la complexité des données de la nature.
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fig.3 Coupe géologique de la fondation du
barrage de Bouzey dans la zone rompue en
1884 (Le Génie civil, tome XXXI, n°® 12,
1897, p. 187).
Geological section of the foundation of Bouzey
dam in the vicinity of the rupture in 1884.




La géologie appliquée devient
de plus en plus importante
a la fin du xix¢ et au début du xx¢ siecle

Nous avons décrit au début de |'article, I'évolution
de la construction des barrages suivant une périodisa-
tion qui s'articulait sur les différents épisodes de
I'industrialisation. L'histoire technique de la conception
cdes barrages peut étre divisée en une grande période
allant du début du xviesiéecle jusqu'a la réalisation du
Furens (1866), puis une phase s’étendant jusqu'a la
deuxiéme rupture de Bouzey (1895), suivi par une
période dont la limite peut étre fixée a la parution de la
circulaire ministérielle de 1923 sur les barrages de
grande hauteur. Il ne nous semble pas possible de défi-
nir une périodisation similaire des étapes de "évolution
de la géologie appliquée aux barrages, a cause de la
nature méme descriptive et synthétique de cette
science. Il faut donc rechercher les apports des géo-
logues, dans le cadre des demandes qui leur ont été
faites, des épisodes particulierement significatifs. Tout
au long du Xixe siecle, le nombre de grands barrages
(hauteur supérieure a 15 m au-dessus des fondations)
construits en France est modeste: 36 au total, a peine
plus d’'un tous les trois ans. Beaucoup ne posérent
aucun probléme particulier de fondations. Mais peu
avant 1900, le développement de I'hydroélectricité et
celui de I'alimentation en eau des villes, changérent de
facon trés sensible les données du probléeme. lls obli-
gerent les ingénieurs & prendre en considération des
sites de plus en plus importants et, par la méme, de
plus en plus complexes au plan géologique. L'équipe-
ment hydroélectrique en montagne avec toutes les
dérivations et conduites associées fut un facteur

Sandage i & ming
(Elcaie bsigus dur
1N P SR

d’amplification des problemes. Trois nous semblent
particulierement offrir des enseignements ayant valeur
d’exemple.

¢ L e site de Serre-Poncgon fut inventé des 1856 pour
protéger la vallée contre les crues, année au cours de
laquelle des premiers sondages peu profonds (moins
de 10 m) furent exécutés. Des études et reconnals-
sances furent entreprises a partir de 1897, cette fois-ci
pour alimenter les zones irriguées de la Provence. Le
site étail caractérisé par l'existence d’un sillon alluvial
trés profond dont la profondeur était sans cesse esti-
mée a la hausse au fur et @ mesure de 'avancement des
sondages tres difficiles a exécuter 4 cause de |'insuffi-
sance technique des moyens de l'époque. Alors que
l'on croyait avoir trouvé le rocher a 42 m de profondeur
en 1899, le projet de barrage est repoussé & plus tard,
bien que des études fussent continuées. En 1910 avec la
création de la sociéte pour la régularisation de la
Durance pour produire de |'électricité, les études et les
reconnaissances prenaient un nouveau départ. Un
puits de 63,10 m fut creusé et des sondages a partir
d'un rameau de 75 m de long sont exécutés en 1913,
Malheureusement un accident provoqua l'envahisse-
ment par les eaux et stoppa les reconnaissances (Fig.
4). De nouveaux sondages en discussion des 1913
immeédiatement apres l'accident, ne purent étre exécu-
tés qu'en 1925. lls conduisirent & "abandon provisoire
du site en 1927, Des études furent timidement
conduites en 1941. En 1947 reconnaissances et études
reprirent jusqu’a la réalisation de I'ouvrage, dont cer-
taines suivant le schéma prévu trente ans plus tot (son-
dages rayonnants a partir du puits de reconnaissance).
Le nom d'Tvan Wilhelm doit rester associé a cette
ceuvre. Il en fut le premier projeteur, défendit le projet
tout au long de sa vie, et eut la chance au soir de celle-
ci de voir le début des travaux.
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Dés la fin du Xix* siécle, Zurcher assisté d’autres géo-
logues travailla en vue de déterminer la structure du
site et en particulier la géométrie du sillon alluvial, et le
régime des nappes. Kilian examina le site en 1917, et
participa a I'interprétation des données recueillies au
cours des reconnaissances, ainsi qu‘a la définition des
reconnaissances ultérieures.

® Le barrage de Génissiat fut proposé pour la premiére
fois en 1902, par Blondel Harlé et Mahl, si on ne tient
pas compte des propositions un peu utopiques de la fin
du XVIIIF et du début du x1x¢ siécle. Le but était d"ali-
menter la région parisienne en électricité. Sa faisabilité
fut mise en question a cause de I'épaisseur du remplis-
sage alluvial du sillon et de sa profondeur estimée en
relation avec la tectonique du site, ainsi que le risque
des circulations potentielles d'eau dans le massif cal-
caire dans lequel était inscrite la retenue. Martel le spé-
leologue bien connu, Lugeon le grand géologue suisse,
et Kilian, effectuérent plusieurs missions, et rédigérent
de nombreux rapports & partir de 1910, dans le cacre
d’une commission geologique constituée d’abord pour
la connaissance du site de Bellegarde puis de celui de
Génissiat. Plusieurs techniques de reconnaissances
furent mises en ceuvre au cours des années qui furent
nécessaires pour faire les études.

® Le barrage de Dardennes a été congu pour l'alimen-
tation en eau de la ville de Toulon. 1] fut mis en eau en
1914. Les problémes d’étanchéité exigérent la réalisa-
tion d’une coupure étanche en prolongement du bar-
rage au moyen d'un masque de 2,1 m d'épaisseur et de
170 m de longueur, complété par des injections dans
des forages exécutés & la barre a mine (Fig. 5). Les géo-
logues Bertrand, Zurcher, Vasseur et Kilian furent
appelés en consultation.

Pour tous ces ouvrages, nous n'avons fait gqu’effleurer
les problémes. Notre propos n'est pas d’en faire |’histo-
rique, mais de montrer cue ceux-ci constituérent des
etapes qui ont marqué 1'évolution de la géologie appli-
quee aux barrages. Sur deux de ces sites les plus
importants, études et travaux s'étendirent sur plusieurs
dizaines d'années. Ces sites constituérent de véritables
laboratoires au sens que nous donnons & ce mot, ol
s’élaborerent des méthodes d’observations et de recon-
naissances. Ingénieurs et géologues apprirent a mieux
collaborer. Les premiers apprirent des seconds & pen-
ser a trois dimensions et 4 intégrer le temps dans leurs
analyses, les seconds & comprendre le souci de modéli-
sation et de dimensionnement des premiers. Le géo-
logue spécialiste des barrages est né au début du siécle
passé. M Lugeon (1870-1953) estimait que sa généra-
tion en avait été témoin.

SlIE Yy
Les injections (Glossop, 1960-1961)

La technique des injections est associée a la géolo-
gie des barrages. Celles-ci furent dés 1805 un des
domaines privilégiés de l'innovation des techniciens
francais dans le génie civil. Mais pour les barrages en
magonnerie fondés sur le rocher, elles se dévelop-
perent seulement & partir de 1893 aux Etats-Unis aprés
un premier essai en 1876 en Angleterre, Elles ne devin-
rent une pratique courante que peu avant la Premiére
Guerre mondiale. M Lugeon définit les premiéres
régles pour conduire les injections dans le rocher.

L'injection des terrains meubles s’est développée &
partir des techniques de foncage des puits de mines
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cdans la traversée des terrains superficiels au début du
XXt siécle. Le tube & manchette inventé par Ischy date
de 1927. 1l fut mis en ceuvre pour l'injection des sables
de Bou Hanifia en Algérie dés 1934, dans les fondations
du batardeau de Génissiat en 1936, dans celles du
batardeau du Sautet en 1937, avant d’étre utilisé avec
le succes que l'on sait @ Serre-Poncon dans les
annees 50.

En conclusion,
I'evolution apres 1920

Les maitres d’ouvrage et maitres d’ceuvre, adminis-
trations, sociétés d’électricité, bureaux d’études, avaient
fait appel aux géologues universitaires a la fin du
Xix¢siecle. L'école grenobloise était particulierement
brillante. Nous avons déja cité le nom de W. Killian qui
intervint sur les sites de Serre-Pongon, Génissiat et
Dardennes, auxquels succédeérent P. Lory, M. Gignoux
et Reynold Barbier. L'administration eut ses spécia-
listes comme Zurcher au début du siécle passé. Les
sociétés d'électricité eurent souvent leur propre géo-
logue. EDF créa un service géologique en 1946 dont le
premier responsable ful J. Crosnier-Leconte. Des spé-
cialistes étrangers intervinrent lorsque ce fut néces-
saire. Le nom de Maurice Lugeon qui fut conseiller a
Geénissiat et sur de nombreux autres sites en France
n’est pas le moindre.

Malgré les exemples que nous avons cités, et
I'ancienneté de certains, la géologie n’était pas le pre-
mier souci des ingénieurs constructeurs de barrages.
Ce fut un long apprentissage a cause de la nature
méme des problemes géologiques qui empéchent les
généralisations abusives et donc le dogmatisme. Seule
I'expérience enseigne. Il faut donc du temps. Ce ne
pouvait étre qu’a partir d’un grand développement des
constructions hydroélectriques dans le cas de la France
que pouvait se constituer un savoir-faire. Plusieurs
auteurs le soulignent. L. Bertrand dans son article de
1930 a I'occasion du centenaire de la société géologique
de France, détaillait quels pouvaient étre les apports de
la geologie. Les livres de M. Lugeon (1933) et de
M. Gignoux et R. Barbier (1955), en dehors de I'expé-
rience technique qu’ils présentent et des enseigne-
ments qu’ils en proposent, sont de véritables livres de
I'histoire technique de la géologie. Car comme les
auteurs l'expliquent trés bien, I'accurnulation d’obser-
vations est indispensable pour constituer un outil tech-
nique qui puisse aider I'ingénieur. Le coté naturaliste
du geologue est un apport essentiel pour l'ingénieur.
Cette expérience fut dans le cas particulier de la France,
enrichie de celle acquise outre-mer par les ingénieurs
francais. Une mention spéciale doit étre faite de I'expé-
rience algérienne qui dans les années 20-40 fut excep-
tionnellement féconde dans le domaine de la géologie
et de la mécanique des sols. Les conditions trés diffi-
ciles des sites obligérent les ingénieurs & se surpasser,
ce qui beneéficia par la suite & la métropole.

La résolution du probléme de la seule étanchéité
auquel fut souvent limitée la question premiére des
ingénieurs, fut dépassée. Au fur et & mesure de 'aug-
mentation de la taille des ouvrages, la connaissance de
la structure géologique des sites et des conditions de
sa formation, a aidé les ingénieurs & comprendre le
fonctionnement mécanique de la fondation des har-
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Données géologiques du site du barrage
de Dardennes (Le Génie civil, tome LXIV,

n°25, 1914, p. 492).
Geological data of Dardennes dam site.
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TABLEAUN  Principales caractéristiques des barrages cités pour la géologie el les injections.
Main features of mentionned dams for geology and injection.
~ Nom Année  Cours d'eau Ville Département Type Hauteur Volume Concepteur Géologue — Remarques sun les problémes géologiques
SESERE la plus. = (m) delarctenve - Y
proche (10" m?)

Le Lampy 1782 Le Lampy Carcassonne Aude Poids 19 1,3 Garipuy Le site avait été repere et mis en balance avec
celui de Saint-Ferreol des les années 1670,

Groshois 1838 La Brenne [Dijon Cote-d"Or Poids 22 9.2 Lacordaire  Lacordaire Les eéludes géologiques concernerent
lensemble de la zone concernée par les cing
harrages d'alimentation du point de partage.
On peut penser que les recherches de carrieres
pour la chaux hydrauliques dans la zone ont
aidé a la connaissance géologigue.

Bouzey 1881 L'Aviere Lpinal Vosges Poids 22 Tkl Frecot Nous n'avons pas trouve de nom d'un géo-
logue ou d'un ingénieur ayant acquis une com-
pétence dans ce domaine. qui fut 'auteur des
documents geéologiques (ue nous avons
consultes.

Dardennes 1Mm2 Dardennes Toulon Var Poids a5 1.1 Boutan Bertrand
Kilian
Vasseur
Zurcher
Bou [Hanifla 1938 Hamman Bou Hanifia Algerie Enrochement Drouhin eral. Falconnier Site geologique exceptionnellement difficile.
et masque Lombarel La retenue fut mise en eau a partire de 1941.
amont Lugeon Noter 'appel ¢ui a éte fait a Terzaghi comme
Savornin expert pour les probléemes de mécanique des
sols.
Geénissiat 1948 Le Rhone Annecy Ain Poids 104 bl Kilian Etudes commencées en 1902, mais les études
Haute-Saane Lugeon géologigues, ne commencerent vraiment que
Martel vers 1910, Les noms des géologues cités sont
ceux qui intervinrent avant 1920.
Serre-Pongon 1960 La Durance Gap IHautes-Alpes Terre 129 1270 Wilhelm Kilian Les géologues cités sont ceux qui sont interve-

usqu'en 1913)  Zurcher

nus jusqu’en 1917, L'importance des données
geologiques du sile a exige de faire appel aux
meilleurs experts pendant une période tres
longue.




rages avant d'en arriver a une modeélisation avec |'intro-
duction des parametres mécanicques donnés par la
meécanique des roches, a partir des années 60.

Si la connaissance géologique des sites était une des
préoccupations des constructeurs de barrages dés le
début de leur activité, avant méme que celle-ci ne fat
constituée en science, son développement fut I'aboutisse-
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