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La Revue frangaise de géotechnique est une publication scientifique trimestrielle parrainée par
les Comités frangais de mécanique des sols, de mécanique des roches, et de géologie de
I'ingénieur, qui publie des articles et des notes techniques relevant de ces domaines. Des
discussions sur les travaux publiés dans la revue sont également les bienvenues.

La Revue frangaise de géotechnique se consacre a |'étude pluridisciplinaire des interactions
entre |'activité humaine et le terrain naturel. Elle est donc particuliérement concernée par tout
ce qui se rapporte a I'intégration de 'homme dans son environnement, dans une perspective de
développement durable, ce qui inclut la prise en compte des risques naturels et anthropiques,
ainsi que la fiabilité, la sécurité et la durabilité des ouvrages. Le terrain naturel intervient dans
de nombreuses constructions, soit parce qu’il les porte (fondations), les constitue (remblais
routiers, barrages, barriéres étanches de confinement de déchets, souténements) ou les contient
(ouvrages souterrains, tunnels) ; on y extrait également de nombreuses ressources pour la
production d’'énergie et de matériaux et on y stocke des déchets divers.

Les terrains naturels sont des milieux complexes, spécifiques et de caractéristiques variables
dans I'espace et dans le temps, composés de solides et de fluides qui v circulent ou les
imprégnent, L'identification de leurs propriétés, en termes de comportemnent mécanigue et
hydraulique, est colteuse, et donc nécessairement incompléte et incertaine. Les problemes
posés sont variés, et leur résolution engage la responsabilité de l'ingénieur. On peut citer en
particulier : la conception, la construction et la maintenance d’ouyvrages batis sur, dans ou avec
le terrain, dans des sites urbains ou extra-urbains ; la stabilité de sites naturels ou construits ;
I'étude de la circulation et de la qualité de |'eau souterraine ; |'exploitation des ressources
naturelles...
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P. DELAGE

Editorial

A l'issue d'un mandat de quatre ans pendant lequel j'ai assuré la tache de
rédacteur en chef de la Revue frangaise de géotechnique avec l'aide Frangoise
Homand et de Jean-Paul Tisot (ENSG Nancy) comme co-rédacteurs en chef, j‘ai
maintenant le plaisir de céder la place a une nouvelle équipe composée de Fran-
coise Homand, rédactrice en chef, assistée de Isam Shahrour (Université de
Lille) et de Denis Fabre (CNAM). Il a en effet été décidé qu’a l'instar des revues
analogues d’autres pays la RFG renouvelle périodiquement son équipe de
rédaction et son comité de lecture afin de garantir son indépendance, son dyna-
misme, la transparence et la rigueur de sa politique de publication scientifique.

Ces quatre années ont constitué une expérience riche et passionnante. A
I'issue de cette période, on peut affirmer cue la RFG est en excellente forme,
avec un portefeuille confortable de bons articles a publier. Un certain nombre
de numéros thématiques ont été publiés ces derniéres années, dont le récent
numeéro spécial Aprés-mines (numéro double 106-107 des 1¢7 et 2¢ trimestres
2004), édité en couleur, qui a démontré le dynamisme de notre communauté
scientifique sur un probleme d’actualité.

La RFG est dotée d'un comité directeur, composé des trois rédacteurs en
chef et des trois présidents des comités parrains de la revue (mécanique des
sols, mécanique des roches et géologie de l'ingénieur). Au cours d’une réunion
annuelle, ce comité fait le bilan de 'année écoulée et fixe les grandes orienta-
tions de I'année a venir, en ouvrant en particulier la réflexion sur un théme
d'intérét commun pour le numeéro spécial de I'année a venir. Une des conclu-
sions du dernier comité directeur est qu'il convient de renforcer les liens entre
la RFG et les commissions technicques des trois comités qui parrainent la revue.

La politique rigoureuse d’évaluation de chaque manuscrit confiée a deux
experts indépendants et anonymes a porté ses fruits et permis de produire des
numéros riches d'un grand intérét scientifique. L'expérience de la rédaction
pendant ces quatre années m’a montré qu’une lecture critique et constructive
par un expert compeétent est toujours de nature a améliorer la qualité d'un
manuscrit soumis; je crois que cette constatation a également été faite par les
auteurs. Il semble aussi qu'une dynamique porteuse se soit créée aupres des
nombreux experts qui, avec les membres du comité de lecture, ont été mobili-
sés pour ces relectures; ils ont effectué un travail remarquable.

Depuis l'année 2000, j‘ai eu le plaisir de superviser la publication de
16 numéros de la revue, correspondant a 114 articles et 4 notes techniques sur
des thémes variés, certains articles provenant d’auteurs étrangers d’Algérie,
Belgique, Canada, Chine, Espagne, Etats-Unis, Italie, Liban, Maroc, Mexique,
Roumanie, Suisse, Tunisie et Venezuela. Cette dimension internationale indis-
pensable est également concrétisée par la présence de colléegues étrangers
dans le comité de lecture, et il a été décidé en comité directeur de poursuivre
son développement a 'avenir. Parmi les numéros parus, il convient de men-
tionner le n® 100 des 25 ans de la revue, avec un éditorial de 1'un des fonda-
teurs et mon illustre prédécesseur, Pierre Habib. La revue a eu aussi le plaisir
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de publier les contributions majeures que sont les
conférences Coulomb, prononcées régulierement tous
les deux ans depuis l'année 2001, ainsi que les résumés
des théses soutenues, révélatrices du dynamisme et des
voies nouvelles de nos domaines d'activité.

La rédaction de la RFG tient a remercier les nom-
breux et dévoués experts de France et d'ailleurs qui ont
participé, avec le comité de lecture, a I'expertise des
manuscrits soumis depuis 2002; ils ont été les gardiens
vigilants et zélés de la qualité scientifique de la RFG:

- Mmes Baudet (University College, Londres), Audi-
guier, Bouvard, Lapeyre;

- MM. Bauduin (Bruxelles), Bolle (Liége), Briaud
(Texas A & M), Charlier (Liége), Lafleur (Montreéal),
Lefebvre (Sherbrooke), Leroueil (U, Laval a Québec),
Nova (Milan), Parriaux (Lausanne), Vardoulakis
[Athénes);
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- MM. Angulo, Autuori, Baconnet, Baguelin, Berest,
Blivet, Blondeau, Boulon, Boutin, Breysse, Canepa,
Canou, Cui, De Buhan, Didier, Dormieux, Duffaut,
Faure, Favre, Fleureau, Frank, Frémont, Fry, Kastner,
Gambin, Garnier, Gatmiri, Ghoreychi, Giaffieri, Girard,
Habib, Henry, Hicher, Kovarik, Le Cléac’h, Lino,
Luong, Masrouri, Moyne, Pastor, Pecker, Plumelle,
Pothérat, Rat, Tessier, Salencgon, Schmitt, Semblat,
Shahrour, Shao, Sulem, Vouille.

Pour terminer, il me reste également a remercier les
nombreux auteurs qui ont fait confiance a la RFG pour
la diffusion de leurs résultats et qui ont ainsi permis de
confirmer la vitalité et de renforcer I'expression du
savoir faire francophone dans les domaines de compé-
tences interdisciplinaires de la revue.

Bon vent a la nouvelle équipe !
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. Courbes P-Y des pieux isolés
. dans le sable.

Détermination a partir

. de I'essai pressiometrique

L'analyse de la réponse d'un pieu isolé a un chargement
horizontal est souvent menée en pratique a la base des
méthodes du module de réaction, appelées aussi
méthodes des courbes P-Y. Ces derniéres ont connu un
essor mondial considérable suite au développement
d’importantes recherches expérimentales et numériques.
L’article se propose de présenter une synthése des
résultats de I'interprétation des essais de chargement
latéral en vraie grandeur des pieux isolés instrumentés
dans des massifs sableux, en vue de la définition des
parameétres des courbes P-Y, a savoir le module initial de
réaction et la réaction latérale limite, a partir des
caractéristiques pressiométriques du sable. L'étude
montre clairement que ces deux paramétres varient en
puissance avec la rigidité relative globale du systéme
sol/pieu. A la base de cette formulation, une définition
pratique des courbes P-Y hyperboliques dans le sable est
proposée. L'application de la méthode proposée a des
essais de chargement en vraie grandeur et en
centrifugeuse montre une trés bonne concordance entre
les prévisions de la méthode, en termes de déplacements
et moments de flexion, et les observations
expérimentales.

Mots-clés : courbes P-Y, pieu isolé, module de réaction,
sable, pressiometre, essai de chargement latéral.

P-Y curves for single piles in sand
Determination from pressuremeter

test

Abstract

NDLR : Les discussions sur
cet article sont acceptées
Jusqu'au 31 décembre 2004. |

The analysis of load-deflection behaviour of @ single pile is often
undertaken on the basis of P-Y curves-based methods, which
are widely used due to the development of important
experimental and numerical research works.

The paper is aimed at presenting the results of a synthesis of the
interpretation of full-scale horizontal loading tests of single
instrumented piles in sandy soils, in order to define the
parameters of P-Y curves, namely the initial lateral reaction
modulus and the limit lateral soil reaction, in correlation with
the pressuremeter test parameters.

This study clearly showed a variation of P-Y curves parameters
as a power of lateral soil/pile stiffness, on the basis of which a
hyperbolic shaped P-Y curves were proposed. The assessment
of the proposed method by predicting the soil/pile response in
full-scale tests as well as in centrifuge tests showed a very good
agreement between the computed deflections and bending
moments, and the measured ones.

Key words : P-Y curves, single pile, lateral reaction modulus,
sand, pressuremeter test, lateral loading test. 5
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B : diametre du pieu ou largeur frontal (m)
D : fiche du pieu dans le sol (m)
E : module de déformation du sol (MPa)
E_  : module caractéristique de déformation

du sol (MPa)
E_  : module pressiométrique (MPa)
E_ : module pressiométricue de la boucle

charge/décharge (MPa)
E, : module de réaction initial du sol (MPa)
E I, : rigidité du pieu a la flexion (kN.m?)
F . réaction latérale tangentielle (kN/m)
B, : réaction latérale tangentielle limite (kN/m)
G, : module de cisaillement

pressiométrique (= 0,5 x E /(1+v)) (MPa)
P : réaction latérale du sol

a une profondeur donnée (kN/m)
P, : réaction latérale limite du sol

a une profondeur donnée (kN/m)
& . pression pressiométrique de fluage  (kPa)
P : pression pressiométrique limite (kPa)
p* : pression pressiométrique nette (kPa)
Q : réaction latérale frontale (kIN/m)
R, : rayon initial du forage pressiométrique (m)
S, S, : facteurs de forme
Y . déplacement latéral du pieu

a une profondeur donnée (m)
Z : profondeur comptée par rapport

a la surface du sol (m)
n : facteur de résistance latérale
v i coefficient de Poisson du sol

Introduction

La réponse d'un pieu isolé & un chargement hori-
zontal est un probléme d'interaction sol/fondation assez
complexe du fait de son caracteére tridimensionnel et de
la multitude des parametres physiques mis en jeu, ce
qui a suscité plusieurs travaux de recherches expéri-
mentales et numériques durant ces trois derniéres
décades. En dépit d'un patrimoine mondial riche en
matiere d’analyse du comportement du pieu chargé
latéralement, l'expérience des projets de pieux montre
que les méthodes de dimensionnement, par souci de
simplicité, se basent sur des mécanismes simplistes de
I'interaction sol/pieu et ne peuvent prévoir d’une
maniére réaliste le comportement du pieu. En outre,
certains aspects particuliers du probleme tels que la
proximité d'une pente ou le chargement du pieu par
déplacement latéral du sol sont mal connus et I'expéri-
mentation est la plus adaptée pour l'analyse de ce type
de probléme.

Avant le développement des méthodes numériques
en géotechnique, il était d’'usage de recourir aux
méthodes d’analyse en petits déplacements tels que
celles de 'élasticité pour I'évaluation des déflections du
pieu sous les charges de service. La théorie du module
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de réaction était aussi appliquée pour ’analyse linéaire
des déplacements du pieu en cas de massifs homo-
genes, en considérant le modéle d’'une poutre sur
appuis élastiques. Définies pour des configurations
sol/pieu simples, ces méthodes simplistes s"avérent
insuffisantes pour tenir compte de 1'hétérogénéité du
sol ou de la non-linéarité prononcée de la réponse laté-
rale du systéme sol/pieu.

En outre, les fondations sur pieux de certains
ouvrages travaillant sous des charges latérales impor-
tantes sont dimensionnées selon les méthodes d’équi-
libre limite pour I'estimation de la résistance latérale du
sol. Ces méthodes, reposant sur des schémas grossiers
d’équilibre limite du sol autour du pieu, sont en général
inspirées de la théorie de pression des terres sur les
écrans rigides (Bouafia 1990 ; Bouafia et al., 1991 ; Boua-
fia, 1998).

L'essor considérable gu’a connu 'application des
methodes numériques en géotechnique et le dévelop-
pement des logiciels de calcul ont étendu les possibili-
tés de modélisation, avec prise en compte d'une diver-
sité de parameétres tels que la variabilité spatiale des
propriétés du sol et la non-linéarité innée de la réponse
de l'interface sol/pieu. Le concept de la courbe P-Y a
été introduit pour décrire la relation entre la réaction P
du sol et le déplacement Y du sol a une profondeur
donneée, en définissant le module de réaction initial E
comme étant la pente initiale de cette courbe, et la réac-
tion latérale limite P, en tant qu'asymptote horizontale
correspondant aux grands déplacements latéraux.
Dans plusieurs méthodes basées sur la théorie du
module de réaction, ces deux grandeurs ont été liées
aux caractéristiques mécaniques du sol, notamment
celles mesurées aux essais in situ.

Le choix des parameétres de calcul conditionne la
qualité de prévision de la méthode de calcul, et I'expé-
rience montre que la clé d'une bonne prévision du
comportement du pieu est un choix judicieux des para-
metres de calcul plutét que 'usage d'une méthode
sophistiquée (Poulos et al., 2001).

Aprés un apercu bibliographique des méthodes de
construction des courbes P-Y, l'article se propose de
présenter une synthése des résultats de l'interprétation
des essais en vraie grandeur des pieux instrumentes
installés dans des massifs sableux assez homogénes,
ainsi que la proposition de définition d'une courbe P-Y
hyperbolique a partir des caractéristiques pressiomeé-
triques, a savoir le module pressiométrique E_ et la
pression limite p,.

Enfin, on présente les résultats de validation de la
méthode proposée en comparant les prévisions du
comportement d'un pieu d'essai en vraie grandeur
ainsi gue celui d'un pieu prototype modélisé en centri-
fugeuse, aux observations expérimentales.

Méthodes de construction
des courbes P-Y

Les méthodes de construction des courbes P-Y ont
connu une évolution considérable qui s’est manifestée
le long de plusieurs décades. La premiere étude du
pieu chargé horizontalement a la base de cette théorie
semble étre celle de Reese et Matlock (1956) en intro-




duisant le concept du module de réaction, défini aupa-
ravant par Winkler (1867). L’'interface sol/pieu est
modélisé par une infinité de ressorts indépendants. La
premiére génération des courbes P-Y comportait une
courbe bilinéaire schématique d’un comportement
élastoplastique de 'interface, La premiére droite, carac-
térisant les petits déplacements latéraux, a une pente
égale au module de réaction latéral, et la seconde est
définie par la réaction latérale limite. La non-linéarité
de réponse de l'interface est prise en compte selon un
processus itératif d'équilibre du pieu sous les charges
appliquées et les pressions latérales du sol. Le dévelop-
pement considérable des applications de l'informaticque
en géotechnique a accéléré la maturité des méthodes
de calcul & partir des courbes P-Y.

L'essai pressiométrique est pratiquement le seul
essal in situ pouvant donner une relation expérimen-
tale entre les contraintes appliquées et les déforma-
tions des parois du forage. En outre, la similitude
remarcuable entre le mécanisme de réaction latérale
frontale du sol autour d'une section du pieu, et celui
de I'expansion d’une paroi de forage pressiométrique
suggere que les deux mécanismes sont homothé-
tiques, avec possibilité de passage de la courbe
d’expansion pressiométrique a la courbe P-Y (Baguelin
et al., 1978). Nombreuses sont les approches de
construction des courbes P-Y a partir de 1'essai pres-
siométrique et leur exposé méme succinct sort du
cadre de cet article. On se propose, dans ce qui suit,
de présenter brievement les méthodes les plus cou-
rantes.

Méthode de Ménard, Gambin et Bourdon
(1969)

A notre connaissance, la méthode de Ménard, Gam-
bin et Bourdon (1969), améliorée par la suite par Gam-
bin (1979) est la premiére a la base de 'essal pressio-
métrique normal en forage préalable (PBPMT). 1l s’agit
d"une courbe trilinéaire dont la premiére droite a pour
pente le module de réaction latéral de Ménard. Ce der-
nier est calculé a partir du module pressiométrique a
I'aide de la formule de tassement dans la théorie pres-
siométrique, en assimilant le pieu a une semelle rigide
infiniment longue, ayant une largeur B et dont le tas-
sement est lui-méme le déplacement latéral du pieu. La
deuxiéme droite, définie depuis la pression pressiome-
trique de fluage p, jusqu’a la pression pressiometrique
limite a une pente moitié de la premiére. La troisiéme
est une droite horizontale correspondant aux grands
déplacements avec une réaction latérale limite égale a
p, multipliée par B.

Les caractéristiques pressiometriques intervenant
dans la définition de cette courbe doivent étre réduites
le long d’une profondeur critique pour tenir compte
d’un certain nombre d’effets tels que celui de la surface,
di & un remaniement en surface et une diminution du
confinement vertical (Briaud, 1986).

Selon Ménard, la profondeur critique est de quatre
fois le diameétre pour les massifs sableux (Frank et Jézé-
quel, 1989). 1l est a signaler que les notions d’effet de
surface et de profondeur critique échappent actuelle-
ment & toute analyse expérimentale directe.

Cette méthode a été intégrée dans les regles tech-
niques francgaises de conception et de calcul des fonda-
tions profondes (CCTG Fascicule 62, titre V, 1993), avec
limitation de la réaction latérale limite a p,.B.

Il est important de noter que 'analogie utilisée par
Ménard entre le tassement d'une semelle continue
rigide infiniment longue et la déflection d'un pieu pré-
sente des limites; il convient d’en préciser les consé-
quences sur |'évaluation du module de réaction latéral.
En effet, les déflections du pieu sous les charges en téte
mobilisent des réactions non uniformes le long du pieu,
alors que le modele de la semelle continue comporte
des charges uniformes. En outre, cette analogie est
limitée aux pieux rigides et ignore ainsi la rigidité a la
flexion E I . Enfin, le modele de semelle infiniment
longue ignore l'élancement D/B du pieu. La corrélation
du module de réaction au module pressiométrique doit
en principe tenir compte d’une rigidité relative K,
comme suit:

— EDIF'
"TE.D?

E_ étant un module caractérisant la deformabilité du
sol vis-a-vis du chargement latéral. Le modéle de
Ménard fait partie de la catégorie des modéles élas-
tiques en déformations planes disponibles en littéra-
ture, et qui sont résumés au tableau I. On constate a
partir de ce tableau que les corrélations de E, et E
ignorent complétement les parameétres mentionnés en
équation (1). L'interprétation des essais de chargement
de pieux montre toujours que dans le méme site, les
modules de réaction des pieux ayant des rigidités rela-
tives K_différentes, sont tres différents, avec quasi-
impossibilité de passage par calcul d’un pieu a l'autre,
a partir d'un module de réaction unique (Bouafia 1990;
Bouafia 2002a; Bouafia 2002b). L’expérience des essais
sur modeles réduits centrifugeés dans le sable confirme
ce fait et suggeére une variation du module de réaction
en puissance de K_(Bouafia 1990 ; Bouafia 2002¢).
Confrontée aux observations expérimentales sur pieux
en vraie grandeur, l'analyse en petits déplacements
par cette méthode est plutdt pessimiste (Frank 1984;
Briaud 1986 ; Baguelin et Jézéquel 1972 ; Baguelin et al.
1990).

On note aussi que cette méthode ne tient pas
compte de la réaction tangentielle mobilisée sur le fit
du pieu, la contribution de cette derniére n'étant pas
négligeable, particulierement dans les massifs sableux,
comme il sera vu ci-aprés. Belkhir et al. (1999) ont mon-
tré a travers le modele de Pasternak, constitué d'une
couche verticale incompressible travaillant seulement
en cisaillement et intercalée entre le pieu et les ressorts
de Winkler, une nette amelioration de la prévision des
déplacements et moments fléchissants en tenant
compte de la mobilisation des contraintes de cisaille-
ment autour du pieu.

En outre, le seuil de mobilisation de la réaction
limite, en termes de déplacements horizontaux, ne tient
pas compte de l'influence de la rigidité du pieu. A titre
d’exemple, ce seuil est entre 5 a 10 % du diameétre pour
un pieu de faible diamétre (B < 60 cm) quelle que soit sa
rigidité.

Enfin, les prévisions de cette méthode en grands
déplacements, comme |'enseigne 'expérience des
essais sur pieux sont optimistes (Baguelin et al., 1990;
Bouafia et Bouguerra 1995 ; Bouafia et Bouguerra
1996).

(1)
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TaBlEAUl  Valeurs théoriques du rapport E /E dans le sable.

Theoretical values of ratio E, /E in sand.

Modéle Méthade

Disque se déplagant latéralement Elasticité

Paramétres requis E/E

Rayon Ro du

Référence

1.40 pour Ro/B =10 Baguelin et al.

dans un cylindre cylindre et v du sol etv=0,33 (1977)
Disque se déplagant latéralement Eléments finis Rofixe a1l0x B 2.25 Briaud et al,
dans un cylindre linéaires v fixé a 0,33 (1982)
Plague rectangulaire verticale Elasticité Elancement 1.90 pour D/B =10 Douglas et Davis
enfouie et chargée latéralement {équations de Mindlin) v etv=033 (1964)
Plaque en déplacement latéral Elasticité 0.74 Terzaghi
dans un massif de sable (voir Oldham, 1986)
Poutre dans un massif élastique Elasticité E et B du pieu (.4-1,0 pour pieu en acler Vesic (1961)

etB=05-10m (voir Beikae

et Pyke, 1984)

Semelle continue Elasticité o coefficient de 0,9-1,1 pour B< 0,6 m Ménard (1971)

dans un sol élastique

structure du sol

B: diameétre du piey

(synthése des études)

Elasticité
(équations de Mindlin)

Poutre dans un massif élastique

RS
Méthode de Dunand (1981)

Cette méthode, se basant sur I'essai PBPMT, pro-
pose une courbe P-Y élastoplastique pour la réaction
latérale frontale. La pente initiale de la courbe est liée
au module pressiométrique par le biais d'une méthode
d’élasticité, et la réaction latérale limite est égale a p,
multipliée par B. Le concept de profondeur critique est
introduit identiquement a la méthode précédente. Cette
méthode est recommandée, selon son auteur, aux fon-
dations sur pieux des pylones électriques.

g
Méthode de Briaud, Smith et Tucker (1985)

Selon cette méthode, la courbe P-Y est la superposi-
tion des courbes Q-Y et F-Y décrivant les réactions
frontale et tangentielle respectivement. Carayannacon-
Trezos et al. (1979) ont montré a travers une modélisa-
tion par éléments finis que la contribution de la réac-
tion tangentielle augmente avec 'élancement de la
section du pieu.

La courbe Q-Y est construite directement a partir de
la courbe d'expansion pressiométrique de 'essai nor-
mal (PBPMT) comme suit

Q=S.p*B (2)
Y=0,5xB.AR/R, (3]

S; est un facteur de forme égal & 1 pour une section
carree du pieu, et a n/4 pour une section circulaire. R
est le rayon initial du forage pressiométrique et AR est
'augmentation du rayon du forage sous la pression p*.
L’équation (3) se base sur I'hypothése d"une homothétie
entre les déformations radiales dans |'essai pressiomé-
trique et celles de la section du pieu en déplacement
latéral.
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1,0-1.3 Bowles (1997)

0,82 Poulos (1971)

La courbe de réaction tangentielle F-Y est bilinéaire,
formée d'une portion initiale ayant une pente égale 4
2.G,, et une asymptote horizontale égale a F, fonction
du frottement latéral limite q_ mobilisé a |'interface
sol/pieu, telle que: '

F,=S.q.B (4)
S, est un facteur de forme pris égal 4 2 pour les pieux
carrés, et 1 pour les pieux circulaires. Selon Smith
(1987), q_ différe peu de celui mobilisé lors d'un char-
gement vertical, et par conséquent peut étre calculé par
les méthodes usuelles de capacité portante des pieux.

Selon les auteurs de cette méthode, la confrontation
de cette méthode aux données expérimentales collectées
de 27 essais de chargement en vraie grandeur incluant
une variété de pieux et sols, a donné une trés bonne pré-
vision des déplacements du pieu (Briaud, 1986).

Il est & noter que les réactions tangentielles limites
sont mobilisées pour des niveaux de déplacements laté-
raux beaucoup plus petits que ceux pour la réaction
frontale limite. Ce fait est analogue 3 celui de la mobili-
sation des frottements latéraux et de la résistance en
pointe dans un chargement vertical.

Méthode Baguelin, Jézéquel et Shields
(1978)

Cette méthode se base sur I'essai pressiométrique
autoforeur (SBPMT) et se propose de déterminer la
courbe P-Y point par point, a partir de la courbe
d’expansion pressiométrique comme suit :

Pi= T‘.p*.B (5)

Y=025xB.AV/V, (6)

n est appeleé facteur de résistance latérale, tient compte
du phénomeéne de profondeur criticue et varie de 0,33 &




3. V_est le volume initial du forage pressiométrique et
AV est I'augmentation du volume sous la pression nette
p* (Baguelin, 1982).

Méthode Robertson, Hughes et Campanella
(1984)

Cette méthode se propose de construire les courbes
P-Y d’un pieu foré a partir d’un essai pressiométrique
normal (PBPMT) ou autoforeur (SBPMT), et celles d'un
pieu battu a partir d’'un essai au pressiomeétre battu. Les
formules (3) et (5) sont a utiliser avec un facteur ) égal a
1,5 pour les massifs sableux. La profondeur critique a
été estimée a 4 diamétres dans cette méthode, et le fac-
teur n varie linéairement avec la profondeur depuis 0
en surface a 1,5 & la profondeur critique et au-dela
(Robertson et al., 1985).

Une modeélisation par éléments finis a été menée par
Atukorala et Byrne (1984) pour étudier le déplacement
latéral d’un disque rigide au sein d'un matériau élasto-
plastique de Coulomb, ainsi que celui di & I'expansion
d’une cavité cylindrique au sein du méme matériau. Il a
été montré cue le rapport des pressions latérales
autour du disque et de la sonde pressiométrique, pour
un déplacement donné, varie entre 1,4 et 1,7, soit en
moyenne de 1,50. Ce résultat confirme la valeur de n =
1,5 de la méthode précédente. Cependant, ce résultat
est limité du fait que le comportement tridimensionnel
du pieu a été ignoré.

Si on suppose que la pression limite et la réaction
latérale limite correspondent a des déplacements laté-
raux infinis, on constate que les rapports P /P.B, selon
les méthodes vues précédemment, varient largement
de 0,3 a 3,0, comme le montre le tableau I1.

On se propose dans ce qui suit de presenter les
principaux résultats obtenus lors de l'interpretation des
études expérimentales des courbes P-Y, en corrélation
avec |'essai pressiométrique (Bouafia, 2002a; Bouafia,
2002b). Des essais de chargement horizontal de 5 pieux
isolés dans deux sites expérimentaux assez homogenes
ont été menés par le Laboratoire central des ponts et
chaussees en France de 1987 a 1989. Une synthése de
ces résultats permet en principe de dégager les princi-
paux parametres d’influence de la courbe de réaction

latérale.
TaBlEaU Nl Tableau comparatif des valeurs du
rapport P /p,.B.
Comparison table of ratios P /p,.B.
Meéthode P/p.B Remarques
Ménard et al. 1,00
Fascicule 62 0,50 Corrélation courante p, = p/2
: Dunand 1,00
Briaud et al. 0,83 Fieu foré dans le sable
| Baguelin et al. 0,3-3,0
Robertson et al. 1.50 Au-dela de 4.B

Résultats d'interprétation d'essais
dans le sable

TR
Sites et conditions géotechniques

Le premier site, noté S,, est localisé 4 la station expé-
rimentale de Chatenay-sur-Seine, 70 km au sud-est de
Paris. Une fosse profonde de 3,20 m et de 424 m® de
volume a été taillée dans un horizon de craie, remplie
par du sable de Fontainebleau et saturée ensuite d’eau.

Des essais in situ au pressiometre normal, pénétro-
metre statique a pointe électrique et pénétromeétre
dynamique aux normes européeennes ont été réalisés
dans le massif sableux (Canépa, 1988). La figure 1
illustre les profils typiques obtenus de ces essais.

Le second site, noté S,, est localisé dans la com-
mune du Rheu, 5 km au sud-ouest de Rennes. Il sagit
d’un terrain homogene issu des dépots du pliocéne et
formé d’un massif de sable jaune ocre légérement

I Site S1 (Chéatenay-Sur Seine)

Pression limite  Module PMT Résistance au
pl (kPa) Em (MPa) cone qe (MPa)
0 1000 0 5 10 15 5 5 10 I3
0.0 1 | 0,0 P N 0. PRI N
02 0.2 02w
1 ] =
04 — 0,4 0,4+ 1
’ i i [
0.6 — 0,61 10,6 !
E . 1Q
08 - m> |os 0.8 ‘#
- E 4 @
10 - 10 14 0w
| ] { &on
/1
1,2 1.2 124 ? C{
E - 199
E 14 — 1L 1,4 1,440 l? ,.
= g - 1 > 1 o =
= \ 1
£ 16 ~ 6 1,6+ o m
£ 1 1 ¢ X
18 | # 1 o o
| | N/
2,0 — 2,0+ 12,0 25 l‘
. . | d\ u
224 em |22 Bl - 9}{
. 1 - L
24 - 2.4 2,4
26 2,6+ 2,61
28 - 2,5 2,81
3.0 3.0 3,0
—p—P8 —m— CPT-1
—m— P9 —0—CPT-2
—e—PI0 —=Ch-3
FG. 1 Profils d’essais in situ au site de Chatenay-
sur-Seine.
In situ tests profiles in site Chatenay-sur-Seine. 9
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humide pouvant former un talus vertical de plus de
10m de hauteur. La nappe phréatique a été détectée a
10 m de profondeur. Au-dessus de la nappe, le sable a
une teneur en eau de 8 % et un degré de saturation de
31 %. 1l a été possible d’'extraire des échantillons a sec
avec un carottier a hélice de 150 mm de diamétre
jusqu‘a 4 m de profondeur. L’indice de densité I,
mesuré est de 66 % (Jézéquel, 1988). Les résultats
d’essais pressiométriques et pénétrostatiques, menés
au droit des pieux d’essai, sont regroupés a la figure 2.

I Site S2 (Le-Rheu)

Pression limitt  Module PMT ~ Resistance au cone
Pl (kPa) Em (MPa) qc (MPa)
0 1000 2000 0 10 20 30 0 5101520
0.0 PR S G,G PO e G,ﬂ PEE CPri (N
05 - m 05 m 05+
1\ 11 1=
104 m .04 m 1,04 u
1\ 1\ 1o
154 m 1+ m 154 om
11 1\ 1 ®
204 = 2,0+ 2.0-| E
_ ‘ i i ®»
25 | 2,5 o 2,54 1:
1 | 1 | 1 =
3,0 o | 1 3,04 | m] 3,04 ?
1 | 1\ | =
35 [ | 3.5 3,54

4,0+ 4,0+

4,54

Profondeur (m)
S
i

W ol

A\
50- )/ 5.0
o .:“f

ang’ ‘!:U?ata\i

6,0 — \\ 6,04 :T 6,0

65 l\ T 6,51 T\l 6,5+

7,0 w70 o 7.0+

7.5 - 7.5+ 7,54

8,0 8.0 8.0
—0O—Pi —0— Pl —0—~Pl
—m— P2 —=—P2 —=—P2

fG.2 Profils d'essais in situ au site du Rheu.
In situ tests profiles in site Le Rheu.

TR T
Pieux d'essais

Les pieux utilisés sont des tubes en acier instru-
mentés par des jauges de déformation disposees par
paires le long de deux génératrices diamétralement
opposées. Le tableau 11l récapitule les différentes carac-
téristiques géométriques et mécaniques.
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TaBleauln  Caracteristiques des pieux d’essai.
Characteristics of test piles.

Sge Pew . BGm) DB ELkNm
S1 T5 0,050 14,2 59,74
T10 0,100 15,3 868,9
Fi5 0,150 15,3 43316
s2 P1 0,500 10,0 56 370
P2 0,900 5,50 743 600

Trois pieux notés T5, T10 et T15 ont été testés sur le
site S, et deux pieux notés P, et P, sur le site S,. Les
élancements varient de 5,5 a 15,3. Le pieu P, ayant un
élancement de 5,5 peut étre considéré comme un puits,
avec tendance au comportement d’une fondation semi-
profonde.

Les pieux tubulaires du site S, ont été remplis par
du coulis ciment-bentonite par injection par gravité a
l'intérieur du pieu et remontée pour remplissage de
l'espace annulaire entre le pieu et le forage (Jézéquel,
1988). Les essais de compression des éprouvettes du
coulis & I’age de 28 jours ont donné un module de
déformation de 3 500 MPa.

S R
Programme de chargement

Chaque pieu a été soumis a une série d'incréments
d’efforts statiques horizontaux appliqués en téte. La
durée de chaque incrément est de 15 minutes au site S,
et de 2 heures au site S,,.

T
Déroulement des essais

Au site S,, des perturbations de fonctionnement du
verin hydraulique ont modifie le programme initial de
chargement en séries de 3 séquences de chargement-
déchargement pour le pieu P, et 2 pour le pieu P.. La
réponse des jauges en surface du sol a été exploitée
pour vérifier |'effort applicqué au pieu. En outre, des fis-
sures ont été détectées au coulis pour des niveaux
d’efforts élevés, ce qui a entrainé une chute de la rigi-
dité a la flexion du pieu. A partir des déformations ¢
mesurées en surface du sol, il a été possible de calculer
la rigidité réelle du pieu a chaque niveau de charge-
ment. Il a été constaté que le coulis s’est probablement
fissuré au-dela d’un effort de 200 et 300 kN pour les
pieux P, et P, respectivement, ce qui a entrainé une
chute de la rigidité de 11 % pour le pieu P, et de 20 %
pour le pieu P,. La relation E | -e obtenue au niveau de
la surface a éte supposée valable le long du pieu, ce qui
a permis de calculer E I de chaque section et d’en
déduire le moment flechissant (Bouafia, 2002a).

T
Méthode d'interprétation

Géomeétriquement parlant, la réaction latérale P du
sol est au signe pres, la courbure du moment fléchis-
sant. Une légeére incertitude sur la courbe des moments



va engendrer par conséquent des variations impor-
tantes de la réaction latérale le long du pieu. Outre
I'incertitude expérimentale sur les moments mesurés,
les valeurs des réactions obtenues dépendent forte-
ment de la courbe retenue pour le lissage des moments
fléchissants expérimentaux. Par contre, les déplace-
ments résultant d'une double intégration des moments
sont beaucoup moins sensibles.

Le critére retenu pour le choix de la courbe de lis-
sage est la vérification de 1'équilibre statique du pieu
sous les efforts en téte et la réaction du sol a 10 % pres
(Bouafia et Garnier, 1991). [l a été constaté que les fonc-
tions polynomiales de degré 5 et 6 pour les moments
fléchissants des pieux des sites S, et S, respectivement,
offrent un meilleur bilan d’efforts.

A
Analyse des courbes P-Y

L'interprétation des données expérimentales pour
chaque pieu a permis de construire les courbes de
réaction a différentes profondeurs. La figure 3 illustre, &
titre d’exemple, I'ensemble des courbes P-Y du pieu P..
Une non-linéarité prononcée se manifeste méme aux
petits déplacements avec augmentation de la rigidité
latérale avec la profondeur. En outre, au-dela d'un
déplacement de 1 % de B environ, on constate 'appa-
rition d'un palier horizontal de réaction du sol.

[’ensemble des courbes de réaction ont été ajustées,
au sens des moindres carrés, par une fonction hyper-
bolique de la forme:

1.y (7)

Cette formulation est souvent utilisée pour décrire
le comportement élastoplastique du sol (Duncan et
Chang, 1970) ainsi que les courbes de réaction latérale
(Reese 1971; Garassino 1976; Georgiadis et al., 1992).

Dans tous les cas étudiés ici, le coefficient de régres-
sion a été trouvé plus grand que 95 % pour les profon-
deurs en deca du point de déplacement nul, ce qui a
permis de déduire les profils du module de réaction et
de la réaction latérale limite dans cette zone. Au-dela,
I"évaluation du module de réaction gui est en fait un
rapport P/Y aux petits déplacements, devient grossiére
vt les faibles valeurs des réactions et des déplacements.

Pour tous les pieux étudiés, le profil de E (z) est pra-
tiquement linéaire, ce qui en accord avec la distribution
du module de déformation dans les milieux granulaires
homaogeénes, dits massifs de Gibson. La figure 4 illustre
un profil typique du module de réaction.

Pour valider la procédure d'interprétation des essais
de chargement pour la construction des courbes P-Y,
un calcul a rebours des pieux étudiés a été mené a par-
tir de ces courbes. Ces derniéres ont été introduites
dans le programme PILATE (Pleu sous charges LATE-
rales) développé au LCPC (Bangratz et Frank, 1985).
Comme le montre I'exemple de la figure 5, une excel-
lente concordance est a remarcquer entre les déplace-
ments calculés et ceux mesurés au site S,. Ce fait
démontre la possibilité de décrire correctement le
comportement du pieu, a tous les niveaux de charge-
ment, & partir des courbes P-Y ainsi construites.

Syntheése des études
des courbes P-Y

Les pieux d’essais étudiés sont caractérisés par dif-
férentes rigidités du sol et du pieu. On se propose de

Pieu P1 site Le-Rheu B=0.5m D/B=10 Ep.Ip=56.37 MN.m? I B

—o— =15

2004 . —0— =20

—_— 150 - —0— =25

& 100 —‘| " —A— =30

—v— =35

é 501 —e— =40

0 . —¥— =475

%‘ -50 —+— =50

™ -100- —A— =35

O R _'- —X— =6.0

= 150 - s -

~ ~2001 —B— =70

S -250 —®— =75
e ] =

5] -300 —®¥— =80

3 350 4 —®— =85
- _*_ -

~ 9.0

=407 —o— =95

-450 T T T T T —&— =10,

20 30 40 50 |

Déplacement latéral Y (mm)

'A6.3  Courbes de réaction P-Y du pieu P,.

P-Y curves for pile P,. 1 1
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Module Eti (MPa)
0 5 10 15 20

0‘0 L 1 L 1 i 1 1

Eti=18.61xZ (R=99.1%)

0,2 A \

Profondeur (m)
=
v

06 -

PieuT5 D/B=14.2

fG.4 Profil typique du module de réaction.
Typical lateral reaction modulus profile.

|

P:W | —n— mesurs
35 _,,,»wf com caleulé & partir des
30-] .)F ‘ courbes P-Y
7

% ! PieuTily o

Effort latéral (kN)
B

0P e e - -
0 20 40 60 80 100 120 140 180 B0
Déplacement en téte (mm)

fic.s Comparaison des déplacements calculés et
mesures au site S,.
Comparison between predicted and measured
deflections in site S, .

définir la rigidité relative sol/pieu conformément a
I"équation 1, en considérant comme module caractéris-
tique de deformation E_du sol, une moyenne analy-
tique des modules pressiométriques le long du fut du
pieu, comme suit:

0
E =l_[ E,(2)-dz 8)
(
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L’étude des valeurs moyennes du rapport du
module de réaction initial au module pressiométrique,
en fonction de la rigidité relative sol/pieu, montre
d'apres la figure 6, une variation sensiblement linéaire
dans un repére bi-logarithmicue. Le point correspon-
dant au Pieu P,, considéré plutot comme un puits avec
un élancement de 5,5, est assez loin de cette corrélation
linéaire, ce qui limite cette derniére aux pieux longs
avec un élancement de plus de 10. Ainsi, il est possible
de suggérer une variation du module de réaction initial
en puissance de K_comme suit:

E (2)=028xE_(z).Kr'? 9)
= D/B>=10
- o D/B=55 o
] EtifEm=a.(Kr)t
1 a=0.28
: =0.55
R=04 %

{Eti/Em)moy

1 Ec=moyenne analytiqgue de
Em(z) le long du pisu

>k

—rT T ——r—rrr
0.01 0,1

Kr=Ep.Ip/(Ec.D4)

fa.6  Variation du rapport E /E  avec la rigidité
relative.
Variation of ratio E /E  versus relative stiffness.

En outre, |'étucle des valeurs moyennes du rapport
P /(P.B) pour les pieux etudiés, en fonction de la rigi-
dité relative montre une augmentation en puissance,
comme le montre la figure 7:

P (z)=3.P(z) BK 12 (10)

= [/B=>=10

o D/B=55
14 = -
- E
)
=
o \
o o \P [P B)=a (K
& 8=3.0
b=0.50
R=94%
0,01 . — . - - —
1E<3 om 01 1
Kr=Ep.|p/(Ec.D¥)

fic.7  Variation du rapport P /(P.B) en fonction
de la rigidité relative.
Variation of ratio P /(P.B) versus relative
stiffness.

Cette relation simple montre qu’un pieu rigide
mobilise une résistance latérale limite plus grande que
celle pour un pieu souple, toutes choses étant par
ailleurs égales. En outre, la réaction limite diminue avec
I"élancement du pieu, contrairement aux relations cou-
rantes regroupées au tableau II, ignorant ce parametre,



Dans la marge de K, caractérisant les pieux étudiés,
soit de 10-* a 10-%, le rapport P /(P B) varie respective-
ment de 0,1 & 0,3, ce qui est plus petit que les valeurs
prescrites dans ce tableau. Quant au module de réac-
tion latéral initial dans un sol donné, selon I'équation 9,
il diminue avec la rigidité du pieu et augmente avec son
élancement. Le rapport E /E_ varie de 9 & 3, pour la
marge de K _de 10-%a 10-2 des pieux étudiés.

Les courbes P-Y hyperboliques définies par les
équations 7, 9 et 10, présentent une approche simple de
calcul du pieu chargé latéralement a partir de 1'essai
pressiométrique et il importe de tester sa qualité de
prédiction.

Test des preévisions
de la methode proposée

Un calcul des pieux d’essai, qui ont servi a établir la
methode de construction des courbes P-Y hyperbo-
liques, a été mené. La figure 8 montre une trés bonne
concordance entre les prévisions en termes de dépla-
cements, a partir des courbes P-Y, et les observations
experimentales. A titre de comparaison, la méthode du
fascicule 62 a été appliquée au pieu P, (Baguelin et al.,
1990). La figure 9 montre qu’elle est légérement opti-
miste en grands déplacements et la méthode proposée
prévoit mieux les déplacements latéraux du pieu
d'essal.

On se propose dans ce qui suit de modéliser le
comportement d’un pieu d’'essai en vraie grandeur
décrit par Ruesta et Townsend (1997) au cours du pro-
jet du pont de Roosevelt en Floride. Le site est formé
de deux couches submergées par l'eau a 2 m au-des-
sus du terrain naturel. La premiére couche est du sable
lache, épaisse de 4,0 m, surmontant un horizon de
sable cimenté. Le pieu est en béton précontraint avec
un module E_ de 3 4475 MPa, de section carrée de cote
0,76 m, fiché a 14 m dans le sable, et installé par bat-
tage. L'effort latéral a été appliqué a 2 m au-dessus de
la surface.

200 + 7//0
150 | /‘ :
a —— mesuré
= —=— calculé a pariir des courbes P-Y
< 0 b hyperboliques
T
50 1w Ti8
_ T
& 5
o = 1 T T T ry T J_
] 20 40 60 80 100 120 140
Yo (mm)
Fic.8 Comparaison entre les déplacements en

surface calculés et mesurés.
Comparison between predicted and measured
surface deflections.

|Pieu P1 site Le-Rheu 2
01 o py fascicule -62 5 «3’?}
_ ) 2
sl ® P-Y proposée ﬁb
T -
E -
@ |
3 % o
(o) -
(]
)_I 20 =
10
(=]
O 4m
ﬂ ¥ ] ] b4 T I v ] o L \J
0 10 20 an 40 50 80 70

YH mesuré (mm)
fig.9 Comparaison des prévisions a partir des
courbes P-Y.

Comparison between P-Y curves - based
predictions.

Au cours de |'essal, il a été constaté |'apparition des
fissures dans le béton a partir d'un effort latéral de
200kN. La rupture du matériau du pieu a eu lieu pour
un effort de 320 kN,

Drapres I'équation (8), le module caractéristique est
de 61,3 MPa, et la rigidité relative selon I’équation 1 est
de 4 x 1077, 1l s’agit en fait d'un pieu trés souple. Le pieu
a eteé divisé en 10 tranches et les parametres suivants
ont été calculés au milieu de chaque tranche, confor-
meément aux équations (9) et (10):

E,(2)=20,9%E,_(2) (11)
P (z) = 0,06 x P(2).B (12)

La figure 10 montre une trés bonne prévision des
deplacements pour des efforts en deca de 200 kN, seuil
de fissuration et chute de la rigidité du pieu. En outre,
selon la figure 11, les moments de flexion le long du
pieu sont en bonne concordance avec les mesures &
partir des jauges de déformation.

La méthode proposée a été aussi testée en étudiant
un essai de chargement latéral d’'un modéle réduit
placé en centrifugeuse du LCPC. Ce modele simule
un pieu tubulaire prototype ayant un diameétre de
0,50 m, une fiche de 5,0 m, une rigidité a la flexion de
56650kN.m?, placé par forage dans un massif sableux

ApD
Début des fissures & H=200 kN Moment ultime & H=320 kN
T
________,__-—I __________,_.—O
300 A _—*
g 200 -
= 1)
Fieu 16 - Pont de Roosevell (Florida)
100 - —=— cajeulé
/ —o0— Mesuré
D . L] N 1 ) T ] . ] o ) J L) £ T )

0 10 20 3 4 50 60 70 80 9 100 110
YH(mm)

Comparaison des déplacements en téte
mesurés et calculés.

Comparison between measured and predicted
top deflections.
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6. 11 Comparaison entre les moments fléchis-
sants calculés et mesurés.
Comparison between predicted and measured
bending moments.

homogeéne trés dense. L'essai CPT a été réalisé avec un
pénétrometre miniature embarqué en centrifugeuse et
ayant un diamétre de 12 mm. Pour définir les para-
meétres pressiométriques nécessaires a la construction
des courbes P-Y, on admet en premiére approximation,
que les corrélations PMT/CPT connues de ce sable in
situ sont valables pour le sable en centrifugeuse, soient
q/p,=7 et E_q. = 1,5 (Bouafia, 1990). Les calculs ont
donné K =4,8x10% E/E =53 et P/(P.B) = 0,20.
Selon la legure 12, dans le cadre de cette hypothése de
corrélation, les déplacements latéraux sont en bonne
concordance avec les mesures extrapolées a I'échelle
prototype.

250
200
150 +
g
; 100 —o— calculé (qe/pl=7 Emfac=1.5)
—e— centrifugeuse
50_
0 T T d T T T ¥ T T M T T
0 10 20 30 40 &0 &0 70
Yo (mm)

‘#6128  Comparaison des déplacements mesurés
en centrifugeuse et calculés,
Comparison between measured deflection in

centrifuge and predicted.

——
Conclusion

L'étude du comportement de 5 pieux expérimentaux
sous charges latérales dans deux massifs sableux assez
homogénes a permis de construire les courbes de réac-
tion latérale P-Y selon une procédure d'interprétation
des données expérimentales. Un calcul a rebours a
validé cette procédure, et une synthése des résultats a
montré que les parameétres de la courbe de réaction
hyperbolique, a savoir le module de réaction initial et
la réaction latérale limite dépendent, outre des carac-
téristiques pressiométriques, de la rigidité relative
sol/pieu. Cette derniére fait intervenir un module de
déformation caractéristique du sol fonction du module
pressiométrique.

La méthode proposée pour la construction des
courbes P-Y a la base de 'essai pressiomeétrique a été
testée avec succeés en recalculant les pieux d’essai. En
outre, elle a pu prévoir correctement le comportement
d'un pieu reel soumis a un essai de chargement en
vraie grandeur dans un sol sableux, ainsi que celui d'un
pieu prototype simulé en centrifugeuse. Cette méthode
est & étalonner sur un nombre plus représentatif
d’essais sur pieux dans le sable.

Les auteurs sont reconnaissants a la direction du Laboratoire
central des ponts et chaussées pour les avoir autorisés a utiliser les
données des essais de chargement des sites expérimentaux de
Chétenay-sur-Seine et Le Rheu dans le cadre de cet article.
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Comportement longitudinal

en flexion

d'une conduite enterrée
dans un remblai hétérogene

esume

R

Un modele simple permettant de modéliser l'interaction
sol-conduite en tenant compte de la variabilité
longitudinale du sol a été développé. 1l est appliqué a
I'analyse du comportement statique d’un tronc¢on de
conduite d’assainissement. Une analyse probabiliste
(méthode de Monte-Carlo) permettant de quantifier
I'influence de la variabilité spatiale des caractéristiques
géomeécaniques du sol permet par une étude
paramétrique non exhaustive de recenser et d’étudier les
facteurs susceptibles d’influencer et de gouverner le
comportement longitudinal d’un trongon de canalisation.
Le comportement du systéme est complexe, les
interactions sol-structure étant gouvernées par trois
types de rigidité: la rigidité du sol support, la rigidité des
élements de conduite (buses), la rigidité des joints entre
buses voisines. Différentes analyses ont été menées afin
de déterminer les variables dont les effets sont
prépondérants. Une attention particuliére a été portée
sur l'influence de la longueur de corrélation des
propriétés du sol et la rigidité des éléments de liaison.

Mots-clés : corrélation spatiale, interaction sol-structure,
longueur de corrélation, réseaux enterrés, tassement
différentiel, variabilité spatiale.

Longitudinal flexural behavior
of a pipe buried
In an heterogeneous embankment

Abstract

A simple model which describes the soil-pipe interaction and
accounts for the longitudinal soil variation has been developed,
It is used for the analysis of the static respanse of a section of a
buried sewer. A probabilistic analysis (Monte-Carlo method)
enabling to quantify the influence of spatial variability of the
geomechanical characteristics of the soil makes possible to
study the parameters which can influence and drive the
longitudinal response of a section of sewer, The system
response is complex, soil-structure interaction depending on
three different stiffnesses: soil stiffness, pipe components
stiffness and joints stiffness, Various analysis have been
performed to identify the parameters whose influence is the
larger. A specific attention has been devoted to the fluctuation
scale of the soil properties and to the stiffness of joints.

Key words : buried sewers, differential settlements, fluctuation
scale, soil-structure interaction, spatial correlation, spatial

variability. 1 7
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Introduction: variabilité spatiale,
interaction sol-structure et désordres

Les réseaux de conduites enterrées (réseaux d’assai-
nissement, conduites d'eau potable ou de gaz) subissent
des désordres que 'on peut relier, pour une grande
part, a des mouvements de sol selon la direction longi-
tudinale des troncons de conduites qui provogquent des
tassements différentiels. Les conséquences de ces tas-
sements varient selon la nature des matériaux constitu-
tifs des conduites. Ils sont susceptibles d’entrainer
I'ouverture des joints ou la fissuration des conduites et
par conséquent des fuites de liquide qui, & leur tour, en
modifiant les caractéristiques du milieu environnant,
induisent des tassements supplémentaires.

Dans les calculs usuels de dimensionnement
(MELT, 1992), le comportement n'est modélisé cue
dans la section droite (comportement transversal),
'homogénéité aussi bien du remblai que du lit de pose
étant des hypothéses de travail incontournables, alors
que la dimension longitudinale (interaction sol-
conduite) et la variabilité des caractéristiques du sol
devraient intervenir dans ladite conception. Cette
démarche simplifiée s’explique par la complexité de
'interaction saol-conduite, la prédiction correcte du
comportement du systéme demandant a la fois une
acquisition de données géotechniques pertinentes et le
développement d'un modeéle mécanicque adapté.

De nombreuses études (Baecher et al., 1981; Liu et
al., 1987; Bucher et al.,, 1988; Der Kiureghian et al., 1988 ;
Grundmann et al., 1993; Carmeliet et al., 1994; Cheng
etal., 1994; Zhang et al., 1995 ; Fenton et al., 1995) ont été
menées sur |'effet de l'interaction sol-structure sous un
chargement statique ou sont combinés |'efficacité de la
méthode classique des éléments finis et les possibilités
d’une approche probabiliste et une modélisation sto-
chastique. Un nombre cependant limité d’études (Ting
et al.,, 1984; Kouraoaka, 1993 ; Benmansour et al., 1997 ;
Bensafi et al., 2002) a été conduit sur l'effet de l'interac-
tion sol-structure considérant les conduites enterrées.

Afin que les réseaux d’assainissement puissent
assumer pleinement leur fonction et ce de facon
pérenne, il est indispensable de maitriser les effets de la
variabilité longitudinale du sol de remblai (Breysse et
Boissier, 2002). Cette maitrise peut s’effectuer:

—au moment de la phase de réalisation, en « homogé-
néisant» les caractéristiques du sol par le choix du mate-
riau de remblai (granulométrie, teneur en eau et état de
densité), par le controle de la compacité (essai Proctor) et
par une mise en place soigneuse des conduites;

- ou bien en amont lors de la phase de conception,
en adoptant une démarche ol sont intégrés les «ingré-
dients » suffisants pour pouvoir tenir compte de la
variabilité du sol, d’une part, et des incertitudes liées a
la méconnaissance de ses caractéristiques, d’autre part.

Application de la méthode
de Monte-Carlo

L'approche adoptée consiste a combiner la méthode
classique des éléments finis avec les possibilités d'une
modeélisation stochastique (probabiliste). Les méthodes

18

REVUE FRANCAISE OE GECTECHMICUE
N* 08
=t 2004

stochastiques sont composées principalement de deux
familles: les méthodes de perturbation et la méthode
de Monte-Carlo. Chaque simulation regroupe trois
étapes:

a) une discrétisation du champ aléatoire, censé
reproduire la variation spatiale des propriétés du sol de
remblai;

b) une analyse par éléments finis pour estimer, via
un calcul déterministe, la réponse du systéme ;

c) une analyse statistique de la réponse de la struc-
ture, qui permet d’estimer par exemple les risques de
dépassement de telle ou telle valeur critique (de
moment, de contrainte, de déplacement...).

La méthode de Monte-Carlo consiste pour une
méme configuration géométrico-matérielle, a générer
une série de réalisations particuliéres des propriétés de
la structure (tirages au sort, respectant les distributions
statistiques données a priori). Une solution déterministe
est ensuite obtenue a partir de la méthode des éléments
finis P2 pour chaque reéalisation, la procédure étant
répétée jusqu'a ce que les résultats puissent étre consi-
dérés comme statistiquement représentatifs (stabilité
de la réponse) avec la précision désirée. Une analyse
statistique de l'ensemble des réponses est menée a
I'issue des simulations et permet de déduire des infor-
mations utiles a la conception du systéme.

Définition du systeme
(réseau de conduites-sol-chargement)

Un réseau est constitue de plusieurs trongons géné-
ralement délimités (Fig, 1) par des regards. Chaque
troncon est un assemblage de buses de longueur nor-
malisée (de 1 a 6m) reliées entre elles par des joints de
liaison (d’étanchéité). Il est généralement enterré et
repose directement sur le sol. Différents modéles ont été
développés pour tenir compte de l'interaction sol-struc-
ture. On citera le modéle classique de Winkler (1867), et
les améliorations successives qu'en ont proposé Filo-
nenko-Borodich (1940), Pasternak (1954), Hetenyi (1950,
Kerr (1964, 1965) et Horvarth (1983, 1993). Dans cette
etude et malgre ses limites, nous avons choisi d'utiliser
le modele de Winkler, pour deux raisons:

- sa simplicite d’utilisation et de mise en ceuvre;

- sa capacité a prendre en compte de maniére indirecte
la variabilité des caractéristiques du sol.

J,:
—
—
/AR
—
(|

Ly

Charges uniformes

T s %y

! T T i ]

\——'Appu is élastiques continus (sal)

FiG.1  Modélisation d'un trongon de conduites.
Pipe sections modeling.




L'action exercée (chargement)

En pratique, elle résulte du poids du remblai sur-
plombant la conduite, de la charge d’exploitation (due
par exemple aux véhicules), de la pression hydrosta-
tique due a la nappe phréatique, du poids propre de la
conduite et également des actions internes du fluide
véhiculé. Dans les exemples traités, nous considérerons
que le chargement appliqué est constitué d’une action
verticale répartie et uniforme, d’intensité constante q
(N/ml). Il est cependant possible, avec le méme modéle,
de simuler 'effet de sollicitations plus complexes, par
exemple d’origine sismique, donc rapidement variables
dans le temps (Bensafi et al., 2002 ; Nedjar et al., 2002).

S LY
La conduite

Les matériaux utilisés pour la réalisation d’une
conduite sont divers: pierre (grés), béton ou liants
cimentaires, fonte ou acier, PVC... Leur diametre varie
en pratique de 0,15 a 1,5 m pour les conduites non visi-
tables et de 1,5 a 3 m pour les conduites dites visitables
(dont on peut faire I'inspection). L'étanchéité au niveau
de la jonction des conduites est assurée par des joints
de raccord de type plastique, de type mortier de ciment
ou plus fréquemment de type élastomere. La rigidité de
ces joints est aussi variable que les technologies et géo-
métries employées: elle peut étre trés faible (joints
souples) ou trés élevée (joints soudés).

Le coefficient de réaction du sol

Le sol oppose aux éléments constitutifs d’une
conduite (buses) une réaction continue R(x), de dimen-
sion [F/L], donnée par I'expression (1):

R(x)=S.(x)- D, (1)
ou S (x) est la contrainte (sous la buse) et D, le dia-
metre extérieur de la buse.

La contrainte s’exprime selon le modele de Winkler
sous la forme::

S X)=k-wi(x) (2)
ou k est le coefficient de réaction du sol (ou constante
de proportionnalité de Winkler) de dimension [F/L?] et
wi(x) la fleche de la conduite (et donc le tassement du
sol).

Selon la théorie d'élasticité, la réponse d'un corps
élastique a un chargement devrait étre caractérisée par
au moins deux parameétres, tels que le module d’élasti-
cité et le coefficient de Poisson. Le sol est un matériau
non élastique et non homogene, et une caractérisation
précise de son comportement mécanique exige habi-
tuellement plus de deux parameétres.

L utilisation d'un seul paramétre tel que le module
de la réaction du sol k pourrait donc apparaitre exces-
sivement simplificatrice. Cependant, une telle approche
semble cohérente compte tenu de la variabilité et des
incertitudes liées a la caractérisation d'un sol. Les
aspects non linéaires du comportement peuvent étre
reproduits simplement: il suffit d’adopter des lois k(t)
ou k(w) selon que l'on souhaite décrire une dégrada-
tion progressive des propriétés ou une non-linéarité
matérielle... la difficulté est d'identifier de telles lois. Si
le modele de Winkler est unidimensionnel, et donc
inapte en principe a reproduire les effets des cisaille-
ments dans le sol, les corrélations spatiales que nous
introduirons au §4 conduisent a assurer, de fait, une
cohérence des déplacements en des points voisins telle
qu’elle existe dans un milieu continu.

Notons que le module de réaction k n‘est pas sim-
plement un parametre de sol: il est également affecte
par la rigidité de la conduite. Il dépend par conséquent
de plusieurs facteurs, tels que la longueur et la largeur
de la conduite, la profondeur de pose, le type de maté-
riau utilisé et du type du lit de pose. Il est d’autant plus
élevé que le sol est rigide et la conduite souple.

La valeur de k n’est accessible que par des
meéthodes semi-empiriques (Vesic, 1961; Biot, 1937;
Vlassov, 1956 ; Meyerhof, Kloppel selon Okeagu et al.,
1984 ; Matsubara, 2000). Chacun des auteurs est par-
venu a une expression propre (les formules correspon-
dantes sont données en Annexe 1), ce qui souligne
I'incertitude attachée au modele de réaction (les mémes
questions se posent pour la rigidité du sol derriére un
écran souple ou sous une semelle de fondation). Pour un
méme jeu de valeurs (propriétés mécaniques et géome-
triques du sol et de la conduite, données au tableau 1), le
tableau Il illustre I'étendue de la gamme de valeurs
obtenues pour k selon la formule empirique employée.

Ajoutons que I'expression de Matsubara requiert la
connaissance d'un parametre supplémentaire, A, défini
comme le rapport entre le rayon de la conduite et la
distance (rayon) par rapport au point du sol ou le dépla-
cement est considére comme nul. L'ordre de grandeur
de ce parametre étant non défini, il a été pris égal & 10.
On peut noter que k varie du simple au triple selon les
auteurs, et quasiment du simple au double si ['on
néglige les valeurs extrémes (Vesic et Kloppel).

TaBLEAU|  Valeurs de référence des caractéristiques de la conduite.
Pipe characteristics.
S.ai ‘Conduite
E, (MPa) v, D, (m) e (m) E, (MPa) L. (m)
25 03 15 0,15 2.10¢ 3
TABLEAUN  Valeurs du coefficient de réaction du sol k.
Coefficient of subgrade reaction values.
Vesic ~ Meyerhof ~ Kioppel ~ Matsubara  Biot Viassoy  Selvadurai
k (MN/m) 9,16 18,32 25,64 17,49 12,39 2243 11,90 1 Q
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Cette relative imprécision sur la valeur de k peut
étre comparée a la gamme attendue de variation de k
pour des configurations géométrico-matérielles
« balayant » l'espace de variations des paramétres
considérés. Ainsi, en considérant des valeurs mini-
males et maximales raisonnables pour le contraste de
raideur entre le sol et la conduite (Tableau 111}, on
obtient une variation relative de k de 1 a 20 (soit de 5-15
MN/m? a 100-250 MN/m¥).

Dans un second temps, nous avons analyse les roles
respectifs des propriétés du sol et de la conduite, les
valeurs non précisées des parametres étant prises
égales a celles de la configuration de référence:

- guand le module d'Young du sol passe de 10 a
50 MPa, k passe de 5-15 MN/m* a 30-80 MN/m?;

- quand la conduite passe d'un diametre de 0,20 m &
2m, k passe de 70-200 MN/m* a 7-20 MN/m?”,

La figure 2 présente, pour les différents auteurs,
I'évolution du coefficient de réaction du sol k en fonction
du module dYoung E, (Fig. Za), et de celui de la conduite
E_(Fig. 2b), chacun des parametres fixes étant égal a la
valeur donnée dans le tableau [. Les gammes de varia-
tion relevées (de 1 a 6 dans le premier cas, de 10 a 1 dans
le second, de 1 & 20 en considerant des configurations
extrémes) illustrent les valeurs de k qu'il est raisonnable
de considérer dans les simulations numeériques et relati-
visent les écarts (de 'ordre de 1 & 3) observes sur les
modeles du module de réaction. Par la suite, les études
de sensibilite seront faites en tenant compte des ordres
de grandeur des variations attendues de k.

Retenons de ces constatations que, si des variations
spatiales de k peuvent étre interprétées comme résul-
tant de la variabilité spatiale des propriétés du sol, il ne
faudra pas s'attacher trop exclusivement aux valeurs de
ce parametre, une incertitude de 'ordre de 100 % pou-
vant résulter du simple choix du modeéle qui le définit.

De méme, en fixant le modeéle, on pourra étudier
l'influence de tel ou tel paramétre (par son poids sur la
valeur de k), mais il sera préférable d’en rester a des
considérations comparatives. En pratique, la valeur de
k (et donc la distribution statistique de cette variable)
ne peut pas étre mesurée directement, puisque c'est un
parametre qui combine les propriétés du sol et de la
conduite : toute sollicitation du sol via un dispositif
quelconque (ne serait-ce qu'une plaque) fait intervenir
a la fois les propriétés du sol et du dispositif utilisé. La
procédure consiste donc a identifier sur le site la distri-
bution statistique de la raideur E_(soit directement par
des méthodes géophysiques, soit via des corrélations,
par exemple avec un pénétromeétre) puis & calibrer le
modele reliant E_ et les caractéristiques géomeétriques
au coefficient de réaction du sol k.

Prise en compte de la variabilité
du coefficient de réaction du sol k

La variabilité et I'incertitude relatives aux caracté-
ristiques du sol et par conséquent au coefficient de
réaction du sol ont trois sources:

— I'hétérogénéité spatiale qui résulte du processus de
formation et d’agregation du sol, qu’il soit naturel ou
qu'il s'agisse d'un milieu anthropique (Jaksa, 1995);

- l'incertitude liée a I'imprécision des mesures (diffé-
rences éventuelles entre les valeurs mesurées et les
vraies valeurs, inconnues, de la caractéristique consi-
dérée);

— l'incertitude de modéle liée, comme cela a été mon-
tré § 3.3, au fait que le module de réaction résulte de
modeles semi-empiriques.

TABLEAUII Domaine « balayé » par les différents paramétres.
Field covered by the various parameters.
Vileurs D, (rm) e(m) E,(MPa) E (MFa) v,
Conduite souple (FVC), sol raide 0,3 0,015 2500 50 03
Conduite ralde (béton armé), sol souple 2 0,15 30000 20 0.3
100 = 30
90
25
80 =
—=—Vesic = Vesic
?’0 —&— Meyerhof N —— Meyerhof
0 Kioppel Kioppel
50 —— Salvadurai 15 S _—__h—____=_ ¥ Salvadural
a0 —a— Malsubara ® Matsubara
—Biot 10 = Biot
» Viassov Viassov
20 5
10 4
0= T T T T o U ™ T T 1
o 20 40 80 80 100 0 100 200 300 400 500

a

la conduite E (MPa).

b

Module de réaction k (MN/m?) en fonction du : a) module de Young du sol E (MPa); b) module de Young de

Modulus of subgrade reaction k (MN/m3) function of : a) Soil Young modulus E_{MPa); b) Pipe Young modulus E_(MPa).
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Le role de la variabilité longitudinale du remblai
entourant la conduite nous paraissant essentiel, nous
avons choisi de la modéliser en utilisant la théorie de la
moyenne locale d'un champ aléatoire développée par
VanMarcke (1983).

Le champ aléatoire du coefficient de réaction du sol
k(x) est défini par trois grandeurs: sa valeur moyenne
m, sa variance ¢’ et son échelle (ou longueur) de corré-
lation |, (liée a une fonction d'auto-corrélation p(t), ot t
désigne la distance entre deux points du sol et qui tra-
duit la structure spatiale de corrélation des propriétés:
plt) différe selon que les propriétés varient plus ou
moins rapidement en s'écartant d’un point considéré).
Cette longueur de corrélation (longueur a partir de
laquelle les propriétés ne sont plus corrélées) depend
de la caractéristique considérée du sol (module, poro-
site, teneur en eau...) et de la direction (horizontale ou
verticale).

Le sol est discrétisé dans la direction longitudinale
en considérant des zones ou |les propriétés sont uni-
formes (Fig. 3a). La valeur du champ aléatoire dans
chaque zone est estimée par la moyenne du champ
spatial k(x) de ladite zone. La moyenne locale ainsi que
la variance dans la zone i de longueur D, s’exprime:

EkD)=m (3a)
var [k(D)] = ¢*¢(D,) (3b)

fic.3 Discrétisation du champ aléatoire k(x) et
subdivision du sol en plusieurs zones.

Discretization of random field k(x).

FIG. 4

La valeur moyenne est considérée constante pour
tout le champ, quelle que soit la position du point x.
L’expression (3b) montre que la variance locale de k(D))
dépend de la longueur D, de la zone i, en suivant une loi
qualifiée de «réduction de variance». y (D)) est la fonc-
tion de variance du champ k(x), c’est une mesure de la
réduction de la variance due a la « moyennisation» du
processus aléatoire selon la longueur de la conduite.
Elle est reliée a la fonction de corrélation par:

y(DJ:DiLD’[i-%}a(x)dx (@)

I I

En considérant la fonction de corrélation la plus
simple, & savoir une fonction linéaire, et a partir de
I'expression (4), on exprime la fonction variance en
fonction de I'échelle de corrélation

¥(D,)=1-20 si D <l,
3. 1=l

e )
D)=selt-de | & D2
},( -) D‘ [ 3D| ] Si | vl

Le passage a 'ensemble de la conduite passe par
I'expression de la matrice de covariance (dont chaque
terme C, = Cov [k(D), k(D))] correspond & la corrélation
entre deux zones D et D), qui résulte d'une combinai-
son linéaire des fonctions variance (6).

c:w[k{o,},k(nr)]=°_"7{{|-1]’“’y[{r-ﬂD]-2r'y[mD]+{t+1]"’y[[t+1][)]} (6)

On utilise I'algorithme de Fenton et VanMarcke
(1990) pour générer des variables aléatoires de distri-
bution normale de moyenne nulle avec la structure de
corrélation spatiale souhaitée. On passe dans un
second temps a la variable k respectant la distribution
statistique visée.

La figure 4 compare les matrices de covariance
théorique et simuleée [C, ] pour un sol subdivisé en
25zones d’égale longueur. Les termes diagonaux (i = j)
sont égaux a l'unité et la corrélation décroit quand la
distance entre i et j augmente. L'identité des valeurs
theéoriques et des valeurs simulées valide le processus
de simulation du champ aleatoire k(x).

b 0 0

Matrices de covariance: a) théorique: b) simulée,
Matrices of covariance : a) theoretical ; b) simulated.

4
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Méthode des éléments finis

Un programme adoptant la méthode des éléments
finis classique a été développé. Les éléments utilisés sont
de type poutre P2. Le trongon est subdivisé en un
ensemble de poutres interconnectées. Chague poutre
représente soit un trongon de buse, soit une buse entiére.

e B
Matrice de rigidité du systéme sol-conduite

L’énergie de déformation y du systéme sol-conduite
est égale a la combinaison des énergies de déformation
de la conduite y, et du sol y.,:

V=W, (7)
dont les expressions sont formulées comme suit (éq. 8):

le 7 2
1 { 9%w(x)
qg_ztjiE‘l[ - ]dx
‘115' [8}
‘PZ:EJkme(x].w(x]dx
i

ol E_et [ représentent respectivement le module d’élas-
ticité et le moment d’inertie de la conduite et ]_la lon-
gueur de I'élément fini.

En considérant une fonction de déplacement de
type polynomial du troisieme degré, on a:

w(x) = [N]* {&°) 9)
de telle sorte que les inconnues sont les composantes
du vecteur déplacement & d’un élément et [N] la
matrice composée des fonctions d'interpolations. Ce
qui nous donne I'expression finale de y, et de y,:

ol (e o
N T

Sachant que l'énergie de déformation totale
s’exprime par la relation (11) suivante :

¥ = {5 [k lfo]

ou K¢ représente la matrice de rigidité de 'élément et
en identifiant avec (10) on obtient:

(10)

(11)

le o le
oo [(32N Y22N ;
K =EIJ[E{~2—IXE—jdx +KD,, [{(NHNYax  (12)
] 0
ou bien:
Ke = K¢ + K¢ (13)

On distingue deux termes dans les expressions (12)
ou (13): au premier terme correspondant a la matrice
de rigidité classique d'un élément poutre P2, s’ajoute
un second terme qui traduit l'interaction sol-conduite.
Le développement de |'expression (12) donne 'expres-
sion (14):

3¢ tmestre 2004

REVLUE FRANCAISE DE GECTECHMIQUE
108

12 6l 12 6l 22], 54 131 (14)
ge Edd| 6l 41F 61, 2P 41 13l -3
P =12 6 12 -6, 13, 186  -22),

6l 4/ 61, 4F =31 -2zl 4

Prise en compte du joint de liaison
entre buses

Pour modéliser la rotation différentielle possible des
extrémités de deux buses adjacentes, chaque neeud
peut avoir trois degrés de liberté: une translation verti-
cale w, une rotation 8_de l'extrémité droite de la buse
située a gauche du nceud et une rotation 8, de I'extré-
mité gauche de la buse située a droite du neeud.

Le comportement du joint est supposé élastique,
avec une rigidité de flexion R’j (de dimension F.L). On
peut donc écrire des relations supplémentaires entre
les rotations aux nceuds et les moments aux extrémités
des buses:

M, =Rj(6,-8,)

(15)
M, = R’j-(8, - 8,)

Résolution

Apres I'assemblage de la matrice de rigidité K et du
vecteur de charge (F) de la structure, le systéme
d’équation (F)=K.[U] est résolu (par la méthode de
Gauss) pour obtenir le vecteur des déplacements
nodaux (U}. On obtient donc pour chaque nceud, le
déplacement vertical w, et les rotations gauche et
droite 8, et 6,.

En phase de post-traitement, on calcule des gran-
deurs qui permettent de qualifier certaines perfor-
mances représentatives des trongons de réseau:

—le vecteur [F¢ ) des efforts intérieurs (effort tranchant
et moment de tlexion) aux extrémités des poutres est
calculé en effectuant le produit matriciel de la matrice
de rigidité élémentaire K* et du vecteur des déplace-
ments nodaux (&%), On pourra en déduire les
contraintes longitudinales susceptibles de provoquer la
fissuration ou la rupture des buses;

— I'amplitude de |'ouverture des joints 0,-6,) condi-
tionne les fuites éventuelles ou les infiltrations dans le
réseau;

— les pentes moyennes des buses sont calculées a partir
des déplacements verticaux des joints.

Elles indiquent l'intensité de la contre-pente, qui
peut s'opposer a |'écoulement des effluents.

[

Modélisation

du comportement d’un troncon

et mise en évidence de I'interaction

On considére un trongon de conduites de 120 m de
longueur soumis & une charge continue et constante
de 100 kN/m et dont les caractéristiques de référence




sont définies au tableau IV. On entend par caractéris-
tiques de référence, les données géométriques, maté-
rielles de la conduite et du sol utilisées dans la suite de
I'article lorsque aucune indication contraire n’est effec-
tuée. L’échelle de I'étude est celle du trongon de
conduites.

La distribution choisie pour le coefficient de réaction
du sol k est celle d’une distribution log-normale, étant
donné que k a nécessairement une valeur positive.

Le sol est subdivisé en 480 zones (soit des zones de
25 c¢m de longueur) et chaque buse de la conduite est
discrétisée en 12 éléments finis P2. Des études particu-
lieres ont permis de vérifier, sur des simulations déter-
ministes, cue le résultat était indépendant de la discré-
tisation choisie en zones, sous réserve d'un maillage
suffisamment fin. En fait, I'exigence de finesse est rela-
tive a la précision nécessaire au calcul par éléments
finis, mais aussi a la modélisation de la variabilité spa-
tiale: la taille de la zone élémentaire doit étre significa-
tivement plus petite que la longueur de corrélation
pour ¢que les variations a faible distance soient correc-
tement reproduites. Les conditions aux limites consti-
tuées par la présence des regards, aux extrémités du
trongon de conduite, sont considérées dans cette étude
comme libres.

Le coefficient de variation correspond a :

Ly (16)

1l est difficile de donner des valeurs numériques des
raideurs de joints reposant sur des mesures, car les
joints sont de géométries complexes, trés diverses et
leur raideur a fait 'objet de peu d’analyses. Nous avons
choisi de contourner cette difficulté en introduisant le
parametre L, :la raideur du joint est égale a celle d’'un
trongon (fictif) cle buse, de mémes caractéristiques géo-
meétriques et matérielles que la conduite voisine, et de
longueur égale a L . Ainsi, la raideur du joint peut
varier de zéro (quand L, tend vers 'infini) a l'infini
(quand L, tend vers zéro). La longueur de cet elément
est fictive dans la mesure ol cette raideur est concen-
trée en un point matériel, le nceud, ol I'on applique la
relation (15). Nous pouvons ainsi procéder a des ana-
lyses de sensibilité, qui justifieront (ou pas) de procéder
a des études plus fines des raideurs de joints réels.

Trois familles de facteurs gouvernent le comporte-
ment du systéme sol-conduites: la nature du sol, le
matériau et la géométrie des conduites, la nature des
joints de liaison.

A la figure 5 sont présentés respectivement les
variations longitudinales du coefficient de réaction du
sol, du moment fléchissant et du déplacement vertical
pour des terrains présentant les mémes caractéris-
tiques statistiques mais des longueurs de corrélation
différentes (1, = 3 et 30 m, soit de 1 & 10 fois la longueur
d’un élément de conduite). Le tracé est restreint a une
zone de 20 m de long, éloignée des limites du trongon.

TaBteau v Caractéristiques de référence.
Characteristics of reference.

Sol
K cv. I, d
(MN/ m¥) (m) (m)
20 0,3 3 1.5

(m)

0,15

Le signal k(x) est beaucoup plus agité (de fluctuation
rapide) pour une faible longueur de corrélation (I /L, .
= 1) que pour (I_/L, .= 10). Dans ce dernier cas, fes
fluctuations sont plus lentes, le signal est plus régulier a
I'échelle considérée.

Les signaux wi(x] sont beaucoup plus réguliers que
ceux de k(x). En fait, la conduite agit comme un «filtre »
de la variabilité, puisqu’une variation longitudinale de
wi(x), qui résulte de la variation de raideur k(x) doit aussi
étre compatible avec la rigidité de la buse. Le résultat
est intermédiaire entre deux cas extrémes:

- buse infiniment souple, situation dans laquelle w(x)
est inversement proportionnel a k(x), la raideur en un
point conditionnant totalement le déplacement au
méme point;

— buse et joints infiniment rigides, situation dans
laquelle les déplacements sont constants, et ne sont
donc plus liés & la raideur locale, I'ensemble du tron-
con se comportant comme un corps rigide.

Dans la situation réelle, les déplacements w(x)
dépendent donc des k(x) dans le voisinage de ce point
et de la latitude que permet la souplesse du systeme
pour des variations locales de w(x). Ainsi, si la figure 5d
confirme que les déplacements les plus faibles sont
relevés dans la zone de plus forte raideur k (autour de
90 m), la figure 5¢c montre qu’une variation tres locale
ne conduit pas nécessairement a de forts déplacements
au méme endroit, incompatibles avec la rigidité du sys-
téme.

Le méme type de réponse est manifeste sur les
courbes de moment fléchissant (Fig. 5e et 5f). Le
moment fléchissant est proportionnel a la courbure
locale, donc régi par la rigidité des buses et des joints.
Les fluctuations a grande échelle restent possibles,
mais celles & courte échelle sont fortement atténuées.
Les fonctions M(x) montrent des changements de
signe, correspondant & des changements de courbure,
mais 'amplitude des variations (entre —60 kN.m et
44kN.m pour | /L, =1 et entre - 6 kN.m et 93 kN.m
pourl /L = 10) n'est pas significative a cette échelle.
Notons seulement que les valeurs relevées sont conse-
quentes (plusieurs dizaines de m.kN) alors que négli-
ger les effets de la variabilité longitudinale conduit
naturellement a des moments nuls.

Une analyse appropriée de l'interaction doit repo-
ser sur un traitement statisticue des résultats, aussi
bien a I'échelle du trongon qu’a celle d'une population
de trongons. Dans un premier temps, nous allons étu-
dier les corrélations entre grandeurs locales (rigidite,
déplacements, moments fléchissants) dans un trongon,
quand varie la longueur de corrélation (§7) ou la rigi-
dité des joints (§8). Nous verrons ensuite comment les
résultats peuvent étre exploités de fagon statistique, a
I"échelle d'une population de trongons, en estimant les
risques de dépassement de valeurs critiques de cer-
taines grandeurs, et comment ces riscues varient en
fonction de I'échelle de fluctuation du sol.

Conduite Joint
Ec buse ficrive
(MPa) (m) {m)
2,100 3 3 Q 3
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80 85 a0 a5
l.=3m

80 85 % o 100
l,=30m

A6.5 k (en KN/m*, M (en kN.m) et w (en m) pour un tron¢on de conduite (80 a 100 m) correspondant a deux

longueurs de fluctuation (3 et 30 m).

k [in kN/m3), M (in kN.m] and w {in m] for a section pipe (80 to 100m) corresponding to two lentghs of correlation (3 and

30ml.

Analyse du réle de la longueur
de correlation
sur l'interaction sol-conduite

Afin d’analyser 'effet de la longueur de corrélation
sur la réponse (moment fléchissant, tassement) de la
conduite, il est intéressant de quantifier les corrélations
statistiques entre le vecteur module de réaction k(x) et
les vecteurs, résultant des simulations numériques,
déplacement vertical de la conduite (w(x)) et moment
de flexion (M(x)). Pour chacque trongon simulé, on peut
ainsi calculer les coefficients R (k(x), w(x)) et Ry, (k(x),

MI(x)) puis étudier la variation de ces coefficients pour
des valeurs différentes | . La figure 6 présente cette
evolution, Chaque point est tracé a partir de la corréla-
tion établie sur un ensemble de trois réalisations (soit
1440 valeurs de x).

Les courbes des figures 6a et 6b présentent des
allures différentes : variation monotone avec un R,
décroissant quand I croit pour les deplacements
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(Fig. ﬁb} non monotone avec une plage de | condui-
sant 4 une corrélation maximale (en valeur absolue)
pour les moments fléchissants (Fig. Ba).

Pour la réponse en termes de tassement, la corréla-
tion tend vers zéro si | _ tend vers zéro. Dans ce cas, les
buses reposent sur un milieu extrémement désor-
donne. Du fait de leur (relative) rigidité, le déplacement
de la buse ne dépend plus de la valeur locale de k(x)
mais de sa moyenne sur une zone élendue: la corréla-
tion entre déplacement et module local est donc trés
faible. L"autre cas limite est celui de | _tendant vers
l'infini. Le sol varie alors a trés grande échelle, mais
demeure quasiment uniforme a 1’échelle d'une buse
(variation spatiale trés «lente»). La relative souplesse
de la buse permet au systeme de se déformer suffisam-
ment pour qu’en chaque point, le déplacement soit
inversement proportionnel a la valeur moyenne du
module dans la zone considérée, elle-méme trés proche
de la valeur locale du module. Les réponses observées
peuvent aussi étre analysées a la lumiére des expres-
sions (3b) et (5): dans le premier cas, les coefficients de
réaction du sol de deux zones voisines le numérateur
tend vers zéro, tandis que dans le second cas c’est le
dénominateur qui tend vers I'infini. Pour toute valeur




a b
Ae.6  Coefficients de corrélation en fonction de la longueur de corrélation | _: a) Ry, -1, (en m); b) R -1 (en m).
Coefficients of correlation function of the length of correlation |_:al R, -1, (in m); b) R, =1, (inm)
finie de |, la corrélation est intermédiaire, avec une niment rigide et L, tend vers l'infini pour une arti-

transition progressive de la corrélation nulle vers la
corrélation parfaite. La vitesse avec laquelle on
converge vers une corrélation voisine de 1 dépend de
la «souplesse relative » (ou « rigidité relative » de la
buse), c’est-a-dire de sa capacité a s'accommoder des
contrastes locaux de raideur du sol, ou a les filtrer. Pour
les données de référence, le coefficient de corrélation
atteint - 0,9 pour 1 /L, voisin de 20, soit des échelles
de fluctuations de l'ordre de 60 métres.

La figure 6a montre que la relation entre module et
moment est plus complexe. En fait, les deux cas
extrémes (I — O et I, = infini) peuvent étre comparés:
dans les deux sltuanons le déplacement est quasiment
uniforme sous une buse, soit parce que la variation de
module, trés rapide est filtrée, soit parce que, trés lente,
elle ne provogue pas de flexion (le moment fléchissant
est proportionnel a la dérivée seconde de w(x)). Dans
ces deux situations extrémes, le coefficient de corréla-
tion tend donc vers zéro. La situation la plus complexe
est la situation intermédiaire, quand les fluctuations
locales des propriétés du sol ne sont qu'incompléte-
ment filtrées par les conduites et provoquent des dépla-
cements w(x) variables et des moments fléchissants
M(x) significatifs. Pour une rigidité relative donnée (ici
celle de la configuration de référence), il existe donc
une valeur optimale de |_/L, . a laquelle correspond
une corrélation maximale (en valeur absolue): c'est
quand le rapport |_/L, _ est comprisentre 3et12m (14
4 fois la longueur de Ta buse) que les moments fléchis-
sants (positifs et négatifs) sont les plus élevés. Cette
plage de valeurs dépend des rigidités relatives
conduite/joint/sol, d'une fagon qu‘il conviendra d'ana-
lyser plus précisément.

.8l
Effet des joints de liaison

La contribution de la raideur du joint de liaison
entre deux buses peut étre percue a la figure 7 ol est
présenté le coefficient de corrélation en fonction de la
longueur L, (rappelons que ce parametre augmente
avec la souplesse du joint: L = 0 pour un joint infi-

fictive

culation). Un joint tres rigide (L, . < 1 m) assure la
transmission des efforts et des moments fléchissants
entre buses, ce que ne fait pas un joint souple. Le joint,
selon sa raideur, modifie donc la structure de corréla-
tions entre I'entrée k(x) et les sorties w(x) et M(x).

La variation des coefficients de corrélation, en dépit
d’un bruit statistique important, est manifeste dans la
plage de variation considérée. Par rapport a la wnf“gu—
ration de reférence (avec L, =3 m, 1 =3m, L, =
3 m), les effets majeurs sont ceux d'une ‘amélioration de
la corrélation R avec les déplacements (Fig. 7a) et
d’'une diminution de corrélation R,, avec les moments

(Fig. 7b) pour des joints plus souples.

En pratique, la réponse du trongon dépend donc
aussi de la raideur des joints: une conduite constituée
d’éléments rigides peut avoir un comportement longi-
tudinal d’'ensemble flexible si les joints sont flexibles
(Fig. 7b).

| n——)
Analyse statistique

Apreés cette étude analytique de la sensibilité aux
différents paramétres d'influence, nous souhaitons tra-
duire les résultats des simulations en termes de risques
pour les conduites. L.e dimensionnement des ouvrages
de génie civil, dans le cadre des codes aux états limites,
repose sur le concept fondamental de probabilité
acceptée de défaillance. Le trongon de réseau placé
dans un sol hétérogene subit des déformations, dépla-
cements et contraintes auxquelles on peut faire corres-
pondre des variables de calcul et des états limites
(ultimes ou structurels, de service ou fonctionnels), que
'on souhaite voir satisfaits avec une fiahilité suffisante.

Répéter les simulations numériques pour une confi-
guration figée permet, en évaluant les déplacements et
moments fléchissants extrémes pour chaque simula-
tion, de construire les lois de distributions statistiques
(ou les lois de répartition) des sollicitations subies par le
trongon. On peut donc en déduire, dans un second
temps, les valeurs correspondant a certains fractiles.
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On appellera par exemple M95 la valeur du moment
fléchissant qui (en valeur absolue), n’est atteint ou
dépassé (a une abscisse quelconque) que dans 5 tron-
¢ons sur 100 (soit un risque de 5 %).

La méthode de Monte-Carlo est utilisée pour analy-
ser la réponse statistique d'un trongon de conduites. La
taille de 'échantillonnage est de 1 000 réalisations, taille
satisfaisante pour un calcul linéaire. Pour chaque réali-
sation les réponses suivantes sont répertoriées:

— le moment fléchissant maximal M___appliqué le long
de la conduite;

- la contre-pente maximale CP__ (en %) définie par:
Wd —Wg

L buse

CP .=

ik = i=1,nombre de buses

(17)

w, et w, correspondent aux fleches respectivement des
extrémités droite et gauche d’une buse.

Ces deux réponses caractéristiques revétent une
importance particuliere. La premiére permet de
prendre en compte l‘aspect mécanique du probléme,
puisqu’elle définit les contraintes maximales de flexion
dans la conduite. L'aspect hydraulique est quant a lui
repris par la seconde car les conduites d’assainisse-
ment ayant un écoulement gravitaire, une contre-pente
importante constitue un obstacle a I'écoulement naturel
et provoque des dysfonctionnements hydrauliques
(ralentissement des effluents, ensablement, bou-
chage...).

Les figures 8 et 9 montrent les fonctions de répar-
tition F obtenues pour trois valeurs de la longueur
de corrélation (I_/L, . = 0.4, 1 et 5). Attachons-nous
d'abord aux ordres de grandeur: pour la configura-
tion de référence, un moment fléchissant de
100 kN.m correspond & une contrainte de traction sur
la fibre la plus tendue de l'ordre de 0,5 MPa, suscep-
tible de fissurer la conduite : ce moment fléchissant
n’est pas pris en compte dans le dimensionnement
habituel du réseau, puisque la variation longitudinale
n’est pas considérée dans les calculs. Ajoutons que
ces valeurs peuvent étre beaucoup plus élevées pour
un sol moins raide (la valeur du module de réaction
de la configuration de référence est une valeur
moyenne). En outre, la dispersion des réponses est
importante et les risques d’atteindre des valeurs sen-
siblement plus élevées que la moyenne non négli-
geable.
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L'effet de la longueur de fluctuation est particulier:
c'est pour | /L, =1 que les moments fléchissants sont
les plus élevés (ce qui confirme les résultats de la figure
6b). Considérer la structure de corrélation spatiale
apparait donc essentiel, puisque c’est pour des valeurs
intermeédiaires de la longueur de fluctuation (de l'ordre
de la longueur de la buse) que les contraintes générées
sont les plus défavorables,
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Des constatations similaires peuvent étre faites en
ce qui concerne la contre-pente (Fig 9), a la différence
prés que les valeurs | /L, =1etl /L . =5 fournis-
sent des résultats aussi défavorables (ce n’est qu'avec
des rapports plus faibles, ici 0,4, que les contre-pentes
sont atténuées, la variabilité longitudinale étant filtrée).
Nous confirmons que la longueur de corrélation la plus
défavorable n’est pas la méme selon le paramétre étu-
dié, comme cela a été montré dans le cas des tasse-
ments d’ouvrages (Breysse, 2001).

On peut analyser les risques de fagon plus synthé-
tique a partir des fractiles caractéristiques (au sens de
«valeur caractéristique des actions» dans les textes
Eurocodes), on définit ainsi:

M95 tel que p (M, < M95) = 0,95
et CP95 tel que p (CP_ < CP95) = 0,95
ouM, _ =sup, (M(x)etCP__ =sup, (CPx)).

La figure 10 synthétise l'influence combinée des para-
metres k (module de réaction) et /L, __ sur la valeur
caractéristique M95 (valeur qui est statistiquement dépas-
sée pour 5 % des trongons). La figure 10a présente les
résultats en trois dimensions, les figures 10b et 10c illus-
trant les traces de la méme surface dans les plans verti-
caux: influence de k pour la figure 10b, influence de
leﬂ_bm pour la figure 10c. La figure 11 est construite selon
le meme principe pour la contrepente CPY5.

L'influence du module de réaction est la plus simple,
les valeurs de M95 et CP95 étant approximativement
inversement proportionnelles a k, quelle que soit la
valeur de | /L, _. A lI'inverse, pour toute valeur de k, les
surfaces {f%ig. 10a et 11) présentent des maxima pour
une plage de valeur particuliere du rapport | /L, ..
illustrant le caractére fortement non linéaire de l'inter-
action entre les données k —Iy et les sorties M95 et
CP95. Les valeurs les plus défavorables (moments
maximaux ou contre-pentes maximales) sont atteintes
pour des longueurs de fluctuation | de I'ordre de 1 a
2fois la longueur de buse L, pour M35 et de 'ordre
de 2 a 3 fois cette longueur pour CPY5.

L'effet de la variabilité du module de réaction peut
aussi étre apprehendé. Les figures 12a et 12b présen-
tent les résultats obtenus pour M95 et CP95 quand on
fait varier les valeurs moyennes de k (entre 10 et
100 MN/m?) et leur coefficient de variation (entre 0, cas
homogéne, et 80 %). Les moments et contrepentes
croissent de fagon proportionnelle a la dispersion du
parametre k. Ces figures confirment qu’il est préfeé-
rable, en termes de comportement mécanique longitu-
dinal, d"avoir affaire a un sol ordinaire mais homogeéne
(par exemple k = 30 MN/m?, c.v. = 15 %] qu’a un sol
plus compact en moyenne mais avec un coefficient de
variation élevé (par exemple k = 80 MN/m?, c.v. = 60 %).

(— 7
Conclusion

Un modéle simple permettant de modéliser |'inter-
action sol-conduite en tenant compte de la variabilité
longitudinale du sol a été développé. 1l est appliqué a
I"'analyse du comportement d’un trongon de conduite
d’assainissement. Le sol et la conduite sont discrétisés a
des échelles qui permettent de représenter finement la
variation spatiale des rigidités.

Une analyse probabiliste (méthode de Monte-Carlo)

permet, via une etude paramétrique, de recenser et
d’étudier les principaux facteurs gouvernant le com-
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AG. 11

CP95 en fonctionde k et | .
CP95 function of kand | .

portement longitudinal d'un trongon de canalisations.
On montre que les variables dominantes sont:

—la longueur spatiale de corrélation du sol;

I

REVUE FRANCAISE DE GEOTECHNIQUE
N

108
3= tnmestre 2004




- le type de joint utilisé qui se manifeste par sa rigidité
relativement a celle de la conduite;

- le type de matériau ainsi que les dimensions de la
conduite.

La complexité de l'interaction sol-conduite a été
analysée au travers des rapports entre les rigidités res-
pectives qui conditionnent le comportement du sys-
téeme (rigidité du sol, des buses et des joints). On a mon-
tré que les effets les plus défavorables sont obtenus
pour des valeurs particuliéres de la longueur de fluc-
tuation des propriétés de sol, qui sont approximative-
ment de 'ordre de grandeur de la dimension des élé-
ments de conduite. Des échelles de fluctuation plus
faibles ou plus fortes produisent des effets atténués,
tendant vers 'homogénéité du systéme dans des cas
extrémes.

Le recours a des simulations de Monte-Carlo per-
met de quantifier les risques de dépasser certaines
valeurs caractéristiques de déplacement ou de
contrainte. Outre l'intérét qu’il constitue pour mieux
appréhender les phénomeénes complexes d’interaction,
un tel outil numeérique constitue donc une base essen-
tielle pour une prise en compte rationnelle des consé-
quences de la variabilité longitudinale pour le dimen-

0,16
0,12

(MN/m") 0z sionnement des réseaux enterres. Les perspectives de

b développement & court terme concernent 1'addition de

0o la dimension temporelle des mécanismes de dégrada-

tion du sol, par exemple, I'intégration dans les simula-

fiG.12.. a): M95 en fonction de k et de c.v. tions de l'altération progressive des modules de réac-

};‘95 function of k-and c.v. tion du fait de I'érosion progressive du remblai (érosion

): CP95 en fonction de k et de c.v, ' : - : e

CP85 function of k and c.v. interne sous l'effet des exfiltrations dans les joints ou

les fissures). Un tel outil permettra, en outre, d’établir

des lois réalistes d’évolution des défauts autour des

conduites, qui pourront nourrir les réflexions menées

actuellement dans le cadre de projets nationaux

(RERAU ; Le Gauffre, 2002),
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Analyse retard
des mesures d’auscultation
de barrages

-

esume

R

L’auscultation des barrages fournit des séries
chronologiques de mesures qui doivent étre
analysées. Pour comprendre le comportement
hydraulique de l'ouvrage, il est essentiel de
représenter les effets différés dus a la diffusion en
milieu poreux. Un modéle permettant une analyse
retard des mesures de pression interstitielle est
présenté. 1l est basé sur une représentation
approchée de la réponse impulsionnelle de
I'ouvrage permettant de reconstituer les variations
mesurées qui sont provoquées par le niveau de la
retenue et par la pluie. Aprés une analyse
théorique, le modéle est comparé a des solutions
exactes d'un probléme de diffusion linéaire, puis
appliqué a I'analyse de quelques mesures
d’auscultation de trois barrages.

Mots-clés : milieu poreux, pression interstitielle,
effet différé, réponse impulsionnelle, barrage,
auscultation, série chronologique, ARMA.,
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Delayed response analysis
of dam monitoring data

Abstract

Long series of monitoring data are obtained during the
routine operation of a dam. To understand the long term
behaviour of a dam, it is essential to carefully interpret
the dissipative effects which tend to occur due to
seepage, in order to be able to distinguish between the
effects of factors such as drift, irreversible events and the
ageing of the dam and the effects of other factors not
involving ageing processes. A model for performing
delay analysis on pore pressure measurerments is
presented. The method involves the use of an
approximate impulse response accounting for the
contribution of non-ageing factors, i.e., the reservoir
level and rainfall events, to the pore-pressure variations.
Following theoretical analysis, the model is compared
with closed-form solution of a diffusion problem, and
finally applied to three dams studies.

Key words : porous media, pore pressure, delayed effect,
impulse response, dam, monitoring, time series, ARMA. 31
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[T
Introduction

Les méthodes statistiques de type Hydrostatique-Sai-
son-Temps (également appelées Hydrostatic-Season-
Time ou HST) ont été proposées dans les années 60 pour
analyser les mesures de déplacements issues de pen-
dules de barrages voutes (Ferry et Willm, 1958; Willm
et Beaujoint, 1967; Lugiez et al., 1970). Ces méthodes
sont actuellement utilisées dans plusieurs pays, pour
analyser d'autres types de mesures (Guedes et Coehlo,
1985; Silva Gomes et Silva Matos, 1985; Crépon et Lino,
19899; Carrere et al., 2000). L'expérience acquise depuis
quelques décennies sur plusieurs centaines de barrages
a confirmé I'excellence de l'approche comme un outil
puissant d'interprétation des mesures d‘auscultation. La
littérature ne fait toutefois pas état d'une méthode opé-
rationnelle tenant compte des effets difféerés, qui per-
mettrait d’analyser les mesures hydrauliques, influen-
cées par le niveau de la retenue et par la pluie.

Les effets différés sont dus a un comportement dis-
sipatif: I'écoulement en milieu poreux. La nécessité de
considérer ces effets est bien connue (Lugiez et al.,
1970). La prise en compte de la réponse impulsionnelle
d'un milieu poreux semi-infini a permis quelques ana-
lyses retard de l'influence de la retenue sur des cellules
de pression interstitielle dans un noyau de barrage
(Poupart, 1994), mais I'analyse et son interprétation res-
tent délicates. Cet article propose un modéle retard
destiné & reconstituer les pressions interstitielle mesu-
rées dans les barrages ou ses abords, et influencées par
la retenue ou par la pluie. Ce modele est basé sur la
réponse impulsionnelle de 'ouvrage (également appe-
lée Impulse-Response-Function ou IRF).

La premiére partie analyse les lacunes de 'approche
classique. Elle démontre la nécessité de prendre en
compte les effets différés lors de I'analyse des mesures de
pression interstitielle. La deuxieme partie est consacrée a
la représentation externe d'un probléme parabolique
linéaire: représentation exacte a partir de la fonction de
Green el représentation approchée a partir d'un modéle
retard exponentiel (exponential-IRF). Une solution exacte
originale bidimensionnelle, présentée dans la troisieme
partie, permet de valider I'approche et de donner une
signification mécanique aux paramétres du modéle.
L'application & I'analyse de quelques mesures d'ausculta-
tion de trois barrages est présentée dans la derniére partie.

A
Nécessité d'une analyse retard

R
Lacunes du modéle Hydrostatic-Season-Time

Le modele HST est basé sur trois effets. Le premier
est |'effet hydrostatique, qui rend compte des varia-
tions H de la mesure provoquées par la retenue. [l est
représenté par un polynéme - souvent d’ordre quatre -
du niveau de la retenue a l'instant t:

H(t) = byz(t) + h,Z*(t) + byZ*(t) + byz*(t),

Z{“_Zmin v

Loy =L

max

z(t) =

min

REVUE FRANCAISE DE GEQTECHNIGUE
N* 08

3¢ timestre 2004

ou Z_ estun niveau minimal (cote du tapis drainant par
exemple) et Z_ un niveau maximum (cote de la créte,
ou cote d’expToitation normale par exemple). Le
deuxiéme effet est la date dans 'année, qui rend compte
des variations saisonniéres S de la mesure, de périodes
douze mois et six mois. Il est représenté par les deux pre-
miers termes d’'un développement en série de Fourier:
£ (9)

S(t) AT,

= A;sin(a,t + d)) + A, sinl2e,(t + d.)), @, =

ou w, est la pulsation annuelle (AT, correspond a un an).
Le troisiéme effet rend compte de V'influence du temps,
dont le vieillissement. Son expression est variable, et
dépend du phénomeéne étudié. Cet effet est souvent
dénommeé «effet irréversible ».

Cette approche est classique en analyse de données.
Elle est utilisée dans de nombreux autres domaines
(Young, 1998). L"un des plus anciens exemples connus
est 'ajustement sinusoidal de Forbes (1846) pour repro-
dluire les variations cycliques de la température du sol.
Pour les barrages, I'approche est robuste et conduit
dans la plupart des cas a des résultats convenables. Elle
comporte toutefois deux lacunes : 1) ses parameétres ont
peu de sens mecanique; 2) elle ne tient pas compte de
la structure particuliére des séries chronologiques ana-
lysées.

L'expression polynomiale de l'influence de la rete-
nue est historique. Elle est issue de la résistance des
matériaux pour analyser des déplacements : I'influence
de la pression hydrostatique sur les déplacements
amont/aval d’'un barrage voute. Cette variable explica-
tive est souvent utilisée par défaut pour 'analyse des
mesures hydrauliques, mais une relation po ynomlale
de degré quatre (ou plus) entre un niveau piézome-
trique et le niveau de la retenue au méme instant n'est
pas mécaniquement justifiée.

Les effets saisonniers sont bien connus sur les bar-
rages voutes. lls correspondent a l'influence des écarts
de température entre les saisons froides et les saisons
chaudes sur les déplacements mesures. Pour les
mesures hydrauliques, cet effet est également constaté,
notamment sur les barrages en terre destinés a l'ali-
mentation en eau ou & l'irrigation. Lorsque |'exploita-
tion de la retenue est saisonniéere, la composante
hydrostatique et la composante saisonniére sont forte-
ment corrélées. Dans ce cas, 'analyse statistique et son
interprétation deviennent délicates.

La prise en compte de la pluie est nécessaire pour
analyser les mesures hydrauliques. Elle concerne tous
les barrages : les abords sont toujours auscultés par des
piézometres. Une meéthode simple est de prendre la
pluie cumulée sur les dix derniers jours (Crépon et
Lino, 1999). La prise en compte de cumuls sur plusieurs
périodes antérieures peut conduire a de bons résultats
(Bonelli et al., 1998), mais 'approche demeure pure-
ment statistique.

[ TR
Exemples de mesure avec effet retard

La figure 1 illustre un exemple de mesure piézomé-
trique sur la plate-forme en aval d’un barrage. A priori,
les variations des premiéeres années sont proportion-
nelles au niveau de la retenue (Fig. 1a), ce qui devrait se
traduire par une relation linéaire entre variation piézo-
meétrique et variation de la retenue. Il n’en est rien
(Fig 1b), et un polynome du type (1), méme d’ordre
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élevé, n’en rendrait pas compte. De plus, si la périodi-
cité des mesures est indépendante des variations de la
retenue (ce qui est souvent le cas en pratique), ces
variations pourront étre statistiquement et accidentel-
lement bien expliquées par le modéle instantané poly-
nomial (1), sans aucun fondement mécanique. En effet,
lorsque les diminutions sont lentes du fait de 'exploita-
tion, les mesures sont nombreuses. Lorsque les hausses
sont rapides du fait de précipitations importantes, les
mesures sont rares. L'ajustement sera alors réalisé sur
les mesures les plus nombreuses, et le résultat ne sera
pas interprétable.

La figure 1 montre qu’un cycle de hausse/diminu-
tion du niveau de la retenue est dissipatif (hystérésis) :
le trajet n'est pas le méme pour une hausse (phase 3) et
pour une diminution (phase 5). Certaines mesures peu-
vent indiquer une augmentation de pression intersti-
tielle pendant que le niveau du réservoir décroit, et
inversement. Ce phénomene bien connu est di a la
capacité d'emmagasinement : variation de porosité ou
présence d’air. 1l est constaté sur ouvrage (Kjaernsli et
al., 1982 ; Myrvoll et al., 1985) et a été reproduit en labo-
ratoire (Windish et Haeg, 2000). Cet exemple illustre ce
gu'est 'effet retard et le fait que le modéle (1) ne peut
en rendre compte. Il sera repris ultérieurement.

TR
Nécessité d'une description externe

Les analyses des mesures d’auscultation traitent un
grand nombre de données et constituent un élément
de deécision pour evaluer la sécurité de 'ouvrage. Il est
fondamental qu'elles soient faites périodiquement,
dans un délai court. Afin de quantifier les évolutions &
conditions constantes (dont le vieillissement), il faut au
préalable étre capable de rendre compte des évolutions
indépendantes du temps, uniquement dues aux sollici-
tations extérieures (variations de la retenue et précipi-
tations). La description interne par variables d’état
conduit a des modéles a grand nombre d’inconnues,
souvent basés sur la méthode des volumes finis ou des
éléments finis. Cette approche est réservée aux grands

ouvrages. Pour les abords (rives, appuis, plate-forme
aval) également auscultés, de telles modélisations sont
mal adaptées : il est difficile — voire impossible — d’accé-
der aux caractéristiques géométriques et matérielles.

Une description externe basée sur les réponses
impulsionnelles ne nécessite aucune connaissance
préalable de la géométrie du barrage ni des propriétés
des matériaux. Les ouvrages spécialisés en traitement
du signal et en automatique contiennent les bases des
meéthodes et leurs résultats (Roitenberg, 1974 ; Faure et
Robin, 1984 ; Santamaria et Fratta, 1998). Nous utilise-
rons une description basée sur la réponse impulsion-
nelle de I'ouvrage (Impulse-Response-Function ou IRF).

L utilisation de réponses impulsionnelles dans un
cadre linéaire doit permettre de vérifier quelques pro-
priétés. Le modéle doit étre stationnaire (invariant par
translation de I'origine des temps). Le temps n'a qu’'une
dimension cinématique caractéristique des phéno-
menes dissipatifs (au sens de 'enchainement des évé-
nements a une certaine vitesse), mais pas de dimension
géologique (au sens ou l'origine des temps, donc I'age
du systéme, n’intervient pas). La quantification des
effets stationnaires est une question fondamentale de
'analyse des mesures d’auscultation (Fanelli et al.,
2000). Le terme «non stationnaire » nous semble plus
pertinent que le terme «irréversible » pour qualifier les
effets du temps : les phénomeénes dissipatifs comme
I'écoulement en milieu poreux peuvent correspondre 4
une évolution stationnaire et irréversible. Ce caractére
dissipatif impose de considérer 'histoire des sollicita-
tions pour expliquer les niveaux a un instant donné, et
non la seule valeur de ces sollicitations au méme ins-
tant. Par ailleurs, un phénomeéne essentiel doit étre
reproduit : 'accommodation. La réponse en régime
permanent a un signal sinusoidal (essai harmonique)
doit étre un signal sinusoidal (accommodation) de
méme période, déphasé et d’amplitude différente.
L'accommodation est exactement ce que vise & modéli-
ser la variable saisonniére du modéle Hydrostatic-Sea-
son-Time. On peut s'attendre a ce qu'une variable expli-
cative décrite par une réponse impulsionnelle constitue
une avancée pour reproduire les variations saison-
niéres des mesures hydrauliques,
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4

Représentation externe
d'un probléme parabolique

T
Représentation externe exacte

Par souci de simplicité, nous parlerons indifférem-
ment de pression interstitielle, de charge hydraulique
ou de niveau piézométricue. On considére le probleme
parabolique linéaire anisotrope suivant :

cLrf) - VAKVplrY) = 0dans @,  (3a)

plr.,0) = pylr) dans £2, (3b)
plr,t) = pit)sur I, —n-K-Vplr,t) = glt)sur I,, (3c)
(r,t) = Osur Iy, -n:-K-Vplr,t) = Osur I'y (3d)

ol pir,t) est la charge hydraulique, fonction des coordon-
nees spatiales r et du temps t, £2 est un milieu poreux de
frontiere I'= [UIUCUT,, de capacité ¢ et de conductivité
hydrauhque amsotrope g n étant la normale unitaire exte-
rieure a I On suppose pour simplifier que la condition
initiale (3b) verifie les conditions aux limites (3¢, d) a l'ins-
tant initial. Cette hypothése ne nuit pas a la généralité des
présents raisonnements : si tel n'était pas le cas, d'autres
termes se rajouteraient a la description. Une représenta-
tion de la solution du probléme (3) peut étre déduite de
résultats classiques (Roach, 1970 ; Beck et al., 1992) :

plr.t) = py(r) + hy(r.t.p «ult) + h (r.th=p, () + h,(r,Dxqg(t)
dans Q (4)
avec

hylr.t,py) = —%Jg (r,r't) V.- (K-V_.pylr)) dr', (5a)
hy(r,t) = —ljgfr'} K-V.glr,rit)dr',  (5b)
[

h,(r.t) = —ljg (r,r'.t) dr' (5¢)
c

ou glr.r’,t) est la fonction de Green associée au pro-

bléme (3). L'opérateur «+» est le produit de convolution

ternporelle defini sur des grandeurs causales :

{ !
(healt) = [hit-tla)dt’ = [hera-t1dt (o)
0

et u(t) est 'échelon de Heaviside (u(tl =0sit <0, =1si
t>0). La représentation (4) est assimilable 4 une descrip-
tion externe ou h, est la réponse impulsionnelle a la
condition initiale dans ©, h, est la réponse impulsionnelle
a la sollicitation de Dlrlchlet p, sur I et h, est la réponse
impulsionnelle & la solllcnatlon de Neumann qsur I,

Représentation externe
par un modele retard exponentiel

L’approximation la plus simple des réponses impul-
sionnelles (5) est donnée par I’exponentielle :

Rla,n,t) = Ze "u(r] (7)
T 1
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La solution p(r,t) sera alors approchée par :

2
= po(r) + D Rle,(r),my(r)=a,(t) ()

J=0

P(r,t)

ou (a,a,a,) = (up,q). L'intérét de I'approximation (8) est
que l'on a localisé la description. Toute l'information
relative a la structure spatiale de la solution est portée
par les champs (e(r),n(r)), P Si 'on connait ces der-
niers, on peut reconstituer |'évolution temporelle du
champ (P(r,t)),_,. Pour reconstituer I'évolution tempo-
relle de P(r*.t) en un seul point r* fixé (celui de l'instru-
ment), il suffit de connaitre (e(r*),n(r*)). La connais-
sance de P(r,t) en d’autres pomts du domaine n’est pas
néecessaire pour reconstituer P(r*t), contrairement a
une méthode locale de type volumes finis ou éléments
finis. C'est cette propriété qui rend I'approche externe
bien adaptee @ un probléme de nature inverse : il n'est
pas necessaire d'expliciter la géométrie d'un probléeme
aux limites. En contrepartie, les parameétres sont sus-
ceptibles d'avoir un sens mécanique moins direct.

La réponse indicielle (réponse a un échelon de solli-
citation) est donnée par :

=
Rlee, n,t) = ult) = Q’[1—e '7] (9)

Le coefficient a(r) est égal a la valeur de p(r,t) en
regime permanent si la seule sollicitation non nulle a,
est un échelon. Le coefficient n{r) est un temps carac-
tenanue de diffusion. Son réle est explicité par |'ana-
lyse harmonique :

Rlee,m.t)«sinfewt) = gsinlwt + @),
_ o (10)

g= ————— tang = on
V1 + (on)®

qui fait apparaitre le coefficient d’amortissement g et le
déphasage @ pour une sollicitation harmonique de pul-
sation @. Pour des sollicitations variant lentement (wn
<< 1), onobtientg = weto = wn. Le temps caractéris-
tique n quantifie alors le retard entre la sollicitation et la
réponse, et @ caractérise I'amortissement.

La transitoire (5.a) due aux conditions initiales est
approchée, avec le modéle (7), par :

i

polr) + Rylag(r), nylr),th«=ult) = pylrie norr - (11)
Les variations imputables a la sollicitation a(t) (de

Dirichlet ou de Neumann) et approchées avec le

modele (7) sont :

Rlegfr),n(r)txa(t) = er)Ala,n(r),0.t) (12)
ou
=t

A(a)rj,fne” = %ja{t'Je ndt' (13)

est solution de I"équation différentielle dA/0t = (a— Al/n.

Modeles d'analyse

L'instant initial t = 0 est assimilé a une date perti-
nente comprise entre la fin de construction et le début
du premier remplissage. La grandeur mesurée est sup-
posée influencée : 1) par I'état initial, avec un temps
caracteristique 7, ; 2) par le niveau de la retenue AZ(t) =
Z(t)-Z_,., avec un coefficient d'influence e, et un temps




caractéristique n, ; 3) par la pluviométrie Q(t), avec un
coefficient d'influence @, et un temps caractéristique
1, Dans ce cas, en un point r fixé (et omis pour simpli-
fier), la forme générale d’'un modéle exponential-IRF
est:

P(t) = pie ™ + aAAZ 0,00 + apAlQn, 0.0 + Tty (14)

La variable explicative T(t) représente les autres
effets non stationnaires, dont la formulation sort du
cadre des présents développements. On en déduit deux
modeles. Le premier est adapté a l'analyse des pre-
miéres années de vie du barrage pour lequel on sup-
pose que T(t) est négligeable :

¢
Plt) = pee ™ + azA(AZ,7,,0.t) + auAlQ.1,,0,) (19)

[l apparait de maniéere naturelle un effet non station-
naire : la dissipation des pressions interstitielles de
construction p,. Cet effet peut étre qualifié d'irréver-
sible. Le second modeéle est adapté a l'analyse en exploi-
tation du barrage, a partir d’une date t, suffisamment
longtemps aprés sa premiére mise en eau (t, >>n,) :

P(t) = C + 0, AlAZ,n,0,0) + 2, AlQ,n,0.t) + TTE) (16)
ou C est une constante égale a la valeur qui serait
mesurée au début de la période d’analyse si les sollici-
tations avaient été nulles avant t. Les cinq parametres
du modeéle sont (Coo,a, (linéaires), N7, (non
linéaires)). Puisque :

g
Ala,n0t) =e " Alanot) + Ala,nt,t (17

on en déduit que :
C=py=— 0B, - aoﬁcs (18)
avec
B, = AlAZ,n,,0.t), B, = AlQ.1,0.t,). (19)
Pour une analyse en exploitation, il semble donc
indispensable de connaitre les sollicitations antérieures
a t, puisque le produit de convolution intégre les varia-
tions depuis l'instant initial. Toutefois, & 'aide de (18) et
(19), on peut réécrire (16) sous la forme :

P(t) = I(t) + o, A(AZ, 0, t,1) + @ ALQN,t ) + TTE) (20)
avec

-

1-e ™ [(21)

=
It) = py — azﬁz[1—e Mt } - aghy

Cette fois les parametres sont (8,3, o, 0, (linéaires),
n,M, (non linéaires)). Il est donc possible de s'affran-
chir de la connaissance des sollicitations antérieures a
la période d'analyse en considérant I'influence de ce
passé récent comme une inconnue a travers (8,,8,). En
contrepartie, le modéle a un paramétre supplémentaire,
linéaire. Le choix de l'intervalle d’analyse et de l'inter-
valle de calcul du produit de convolution fait apparaitre
de maniere naturelle 'effet non stationnaire [(t) . Cet
effet peut étre qualifié d'irréversible, mais il n'est en
aucun cas assimilable & une dérive ou a un vieillisse-
ment.

Le raisonnement général peut étre repris pour
inclure d’autres effets. Par exemple, dans le cas d'un
niveau aval variable AV(t) = V(t) - Z__ qui est une solli-

citation de Dirichlet supplémentaire sur une partie de la
frontiére, le modele (16) devient :

Plt) = C + a,AlAZ,1,0,1) + a,Al4AV,7n,,0,1)
+ 0, AlQN,0,6) + TTt) (22)

G 5
Discrétisation temporelle

Les modéles ARMA (Auto Regressive Moving Ave-
rage) sont bien adaptés a |'étude des séries chronolo-
giques. Ils sont utilisés dans de nombreux domaines
(Young, 1998), mais encore peu appliqués aux pro-
blémes du génie civil (Owen et al., 2001). Un modéle
ARMA (p,q) consiste & décrire la mesure comme fonc-
tion lineaire de p valeurs passées de la réponse
(moyenne autorégressive) et de g valeurs passées de la
sollicitation (moyenne mobile). Nous allons montrer
que le modéle exponential-IRF peut conduire & un
modeéle ARMA., Le retard exponentiel (7) permet
d’écrire la récurrence :

Ar

Ala, bt + At = e " Ala,nt,t) + Ala,ntt + at) 29)

En intégrant deux fois par partie (13), il vient :

Ala,ntt + At = alt + At) - ng—?{r + At)
(24)
at te A,
. da oa . _t+ At—t' .,
= ) = —_— — ———
e [a[r] ns (r)) ‘0 ! — (te T dt

Pour une description de la sollicitation en échelons aft)
=a"*1si t" <t < 1"+ At", on obtient, en notant A" =
Ala,n,tot"), un modele ARMA (1,1) :
- (25)

A™T = (1-6)A" + 62", 6, =1-¢ "

Pour une description en rampes al(t) = a" + (t - t7)
(ant! —an)/At" si t" < t < 1" + At, on obtient un modele
ARMA (1,2) :

A" = (1 - )A" + 6,8,8"" + 6,(1 — 8,)a" (26a)

_Lﬂ il n
6 =1-e 7,0, =——% -5 (2b)

1-e "

On remarque que 0 < 6, < T et 1/2 < 6, < 1. Par
ailleurs, 8, = 1 lorsque n — 0 : ce modele intégre le cas
particulier trés important d'une réponse instantanée.
On peut obtenir d’autres modéles ARMA(1,¢) d’ordre g
plus élevé en élevant le degreé d’interpolation de la solli-
citation. Toutefois, le nombre de parameétres dajuste-
ment reste constant, contrairement au cas d'une simple
application d'un modele ARMAI(p,q) qui comporte p +
g parametres. Dans les applications, la description de la
pluviomeétrie sera en échelons (25), et la description de
I"évolution du niveau de la retenue sera en rampes (26).

-
Identification du modele

On peut obtenir une identification directe en expli-
citant (e, 1) afin que les deux premiers moments tem-
porels c{e h et de R soient égaux pour tout r. Cette
identification est anallytique et suppose que la fonction
de Green soit connue, Le moment temporel d’ordre k
d'un champ a(r,t) est défini par :

) -
Mifa)r) = [ttatr,ndt = - 1F lim S @)
(1]

ou a(r,s) est la transformée de Laplace de alr,t). On
obtient dans le cas présent : 35
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a,(r) = Mo|h,](r), n; = Mt (28)

Mq[h,]r)

Cette identification sera utilisée pour donner un
sens mécanique aux parametres.

Pour ajuster le modeéle sur des mesures in situ, de nom-
breuses méthodes d'identification sont a priori possibles.
Toutefois, le controle des sollicitations est impossible ; on
ne peut pas accéder directement a la réponse impulsion-
nelle ou a la fonction de transfert. D’autre part, deux raisons
conduisent & ne pas réaliser l'identification dans le domaine
fréquenciel : 1] les mesures sont susceptibles de comporter
des périodes d'interruption (cette situation est souvent ren-
contrée pour les mesures d'auscultation de barrages); 2) le
modele peut étre appliqué sur de longues périodes de
temps, comprenant des évolutions non périodiques et non
stationnaires, Nous sommes donc conduits & réaliser I'iden-
tification dans le domaine temporel. Elle est numérigue et
consiste a calculer les inconnues (e(r),n{r)) qui minimisent
I'écart entre la mesure Y(r;t) et P(r,f) en un point rfixé, et sur
un intervalle de temps bien choisi. Le choix de cet intervalle
de temps peut élre motivé par différentes raisons : élimina-
tion des transitoires dues a la condition initiale, analyse
dune période particuliére de I'ouvrage, identification du
modeéle sur une période récente, afin de permettre une pre-
vision des mesures (en général sur les deux ans a venir), Si
I"écart est mesuré par une norme quadratique, cette
methode conduit a un probleme d'identification par
moindres carrés, non linéaire sur les parametres (n(r)).

[ 4
Analyse sur solution exacte

Probleme bidimensionnel

Afin d’analyser la pertinence du modele exponen-
tial-IRF, on considére le probléme bidimensionnel sui-
vant sur domaine rectangulaire (0<x <L, 0<y <L)
homogeéne anisotrope, pour lequel le repere (0,x.y)
co]'ncide avec les axes principaux d’anisotmpie :

{\\*J—kJ—(A\tJ—k 2P (x,y.1) =

X Y dy
O<x<L,,O<y<lL, (29a)
X X

,v.0) = 4 i 8 QI (29b)
plx,) Prmax L\[ L ]
P/ Pmax

1hx/L,=05
0.8
0.6
0.4
0.2

0.1 0.2 0.3 0T,

p0,¥.t} = p,(t), plL,,y.t) = O,

(29¢)
K, Z—i{x L1 = ql), gp (x,0,1) =

ol ¢ est la capacité, (L, L ) sont les dimensions du domaine
étudié et (k,, k ) sont les conductivités suivant (0,x) et (0O,¥).
Ce prob}eme peut étre assimilable, sur une géométrie sim-
plifiée, a un barrage homogeéne en terre ou au noyau d'un
barrage zone, soumis aux variations de la retenue p,(f) sur
sa face amont, au drainage sur sa face aval, a la pluie sur sa
créte, et reposant sur une fondation imperméable. La
condition initiale peut étre assimilable & un champ de pres-
sion interstitielle résultant de la construction par couches.

Une représentation de la fonction de Green de ce
probléme peut étre construite a partir de résultats fon-
damentaux classiques (Morse, 1953 ; Beck et al., 1992 ;
Melnikov, 2000) :

glx,xLy. vt = Q‘[Li LL TLJQ L

{3‘[ Rlr=r) e J ) B[y 2 )] (30b)

e A Mr=r) ), g Rlrer) ek
g.{r,r,r]-g(&l(—-—z ) gH ]] (30¢)

¥ i ! .
{—‘ L— f—]um (30a)

g,lr.r'.1) =

P =

ou (T, T)) sont des temps caractéristiques définis par

CL:. CLE\
T, = £ T = —
% LY X (31)

X ¥

et ou @, est la fonction elliptique de troisieme espéce

; te o2
6_,‘[?!_:, e-n‘er] = L,_ exp[_m]
VS 4t
(32)

=1+ 2Ecos[kx§} gt

k=1

Y
Transitoire initiale

A l'aide de (5a), (28) et (30), l'identification directe
conduit aux résultats exacts suivants :

X i X - 3
"[E] ey 1] I (33)
La transitoire exacte représentant la dissipation des

pressions initiales est approchée avec une bonne préci-
sion par (11) et (33) (Fig. 2).

. 1
elX,y) = —pol.y), mix,y) = —
AL, I:_{ Mol X, ) 12

P/ Prax
1

/T, =0

0.8
0.6
0.4
0.2

0.2 0.4 0.6 8 xi L1'1

fig.2 Condition initiale, évolution temporelle et répartition spatiale (traits pleins: solution exacte, symboles :

modele retard).

36 Initial condition, temporal evolution and spatial profile (solid lines : exact solution, symbols: delayed response model).

REVUE FRANCAISE DE GEOTECHMICUE
M* 108
I tnmesire S004




S 7
Sollicitation de Dirichlet
A l'aide de (5b), (28) et (30), I'identification directe

conduitl aux resultats exacts suivants :

_q_ X - X e X
olx.y) =1 xJhlx.y) GL,\{Z L\_]Tx (34)

L
La réponse indicielle, représentant l'augmentation
de pression provoquée par un échelon de retenue, est

approchee avec une précision convenable par (9) et (34)
(Fig. 3). La figure 4 montre la réponse a une sollicita-

P x/L, =01
aAQbﬁ&AAAAAAAn{L
0.8
A
0.6 x/L, =05
0.4|[2

0.2 x/L =09
*W

0.1 0.2 0.3 tIT

x

tion harmonique (10) pour oT = 2r. Trois aspects
essentiels sont reproduits : 1) I'hystérésis d'un cycle de
sollicitation (Fig. 4a) ; 2) pour une méme valeur de la
sollicitation, la réponse a une valeur différente suivant
son évolution (Fig.4b) ; 3) la réponse peut avoir une
valeur supérieure a la sollicitation (Fig. 4b).

Le domaine de validité du modele exponential-IRF
(7) peut étre estimé par les diagrammes logarithmiques
(Fig. 5). Le gain et la phase sont correctement repro-
duits par les approximations (10) pour T, <10 environ.
La figure 5 met en évidence les limites du modéle : il ne
peut pas rendre compte des harmoniques élevées des
sollicitations.

P
1) 1T, = 0.01
0.8
0.6
0.4
0.2
02 04 06 08

pe.a  Echelon de Dirichlet, évolution temporelle et répartition spatiale (traits pleins : solution exacte, symboles :
modeéles retard).
Dirichlet unit step, temporal evolution and spatial profile (solid lines: exact solution, symbols : delayed response model).
Py 0.75 1T, =05 oT, = 2
p A, /11T, =0385
0.75 .
0.5 t/T, =0.125
0.5 /
U255 0.25 % X _*N\&
01
025 05 075 1 0.25 0.5 1
sin(wt) X/ L,
fiG.4 Sollicitation harmonique, évolution temporelle et répartition spatiale (traits pleins: solution exacte,
symboles : modeles retard).
Harmonic loading, temporal evolution and spatial profile (solid lines : exact solution, symbols: delayed response model),
log(8)
0 |
-1
Fa
-2
m}
3 *
-4
-5
-1 0 1 2 3
logy(wT) log,o(@wT,)
AG.5 Sollicitation harmonique, diagrammes logarithmiques (traits pleins: solution exacte, symboles : modéles retard).

Harmonic loading, logarithmic diagrams (solid lines: exact solution, symbols: delayed response model).
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aEsErT
Sollicitation de Neumann

A l'aide de (5¢), (28) et (30), I'identification directe
conduit & des expressions complexes sous forme de
séries infinies. On peut déduire les résultats approchés
suivants pour T, 2 T :

oua= \JT.»- /Ty rvend compte de l'influence de 'ani-
sotropie et des dimensions caractéristiques. Le coef-
ficient e,(x,y) a la dimension d’un temps. Le temps
caracteristique n, peut étre considéré comme indé-
pendant de x, mais il intégre l'influence de a, de
nature bidimensionnelle. L’approximation (9) et (35),
représentant 'augmentation de pression provogquée

solution exacte en temps et en espace, dans les deux
dimensions spatiales (Figs. 6, 7, 8 et 9). Pour un
échelon de pluie, la vitesse d’évolution de la pres-
sion augmente avec a (Figs. 6a, 7a, 8a et 9a). La pro-
fondeur d'influence diminue avec a (Figs. 6b et 7b),
de méme que la valeur maximale de la pression
(Fig. 8b et 9b).

i X Y
4sm[nL ]Cosh[n:a (35a)

o,(x,y) = : L)L
St an’sinh(ma) k

|

par un echelon de pluie, reproduit correctement la
] L

\

r]relx,ylzﬁ[i +ma - maz— tanh [mfh JT.T, (35b)

y

¥

t/IJT,.T, =0.01

Xty

0.1 0.2

0.3
rf‘fﬁ,?;.

fic.6 Echelon de Neumann, évolution temporelle et répartition spatiale pour x/L, = 0,3 et a = 1 (traits pleins:
solution exacte, symboles: modéles retard).
Neumann unit step, temporal evolution and spatial profile for /L, = 0.3 and a = 1 (solid lines: exact solution, symbols :
delayed response model),
pky /L, pk, I L,

0.12

0.04 W08

0.04

02 04 06 08

Echelon de Neumann, évolution temporelle et répartition spatiale pour x/L, = 0,3 et a = 2 (traits pleins:
solution exacte, symboles: modéles retard).

Neumann unit step, temporal evolution and spatial profile for x/L, = 0.3 and a = 2 (solid lines : exact solution, symbaols:
delayed response model).

FG.7
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pk, ! L,

x/L, =05

pky /L,

0.2

T.T, =1

0.1

t 1T, T, =0.01

AAADAADDADAADAAN A A
o e 0 02 04 06 08
HINYTLT, g M
fic.8 Echelon de Neumann, évolution temporelle et répartition spatiale pour ¥L,=08eta=1 (traits pleins:
solution exacte, symboles: modéles retard).
Neumann unit step, temporal evolution and spatial profile for y/L = 0.8 and a = 1 (solid lines : exact solution, symbols:
delayed response model). '
pk./ k.| L.
y/ by a=2 ¥L =05 Ph/h t1JT.T, =0.05
0.06 0.08 g

x/L, =025

0.3
t1JT.T,

0.2

FIG. 9
solution exacte, symboles : modéles retard).

tIYT, T, =1

0.04

0.02

Echelon de Neumann, évolution temporelle et répartition spatiale pour ¥/L, =08 eta=2 (traits pleins:

Neumann unit step, temporal evolution and spatial profile for y/L = 0.8 and a = 2 (solid lines : exact solution, symbols:

delayed response model).

G
Signification mécanique des parametres

Ayant noté (a,.n,,L ) les grandeurs relatives a la des-
cription simplifiée (29), nous noterons (e, n,,L.) les para-
meétres associés a la partie hydrostatique du modéle
exponential-IRF, et identifiés sur mesures d'auscultation.
Lorsque la description (29) est pertinente, le résultat (34)
permet une interprétation mécanique. C'est en particu-
lier le cas d'instruments situés dans le corps d'un bar-
rage en terre ou dans le noyau d’'un barrage zoné. La
longueur L, peut étre assimilée a une distance moyenne
de drainage, entre la sollicitation (retenue parement
amont), et 'exutoire (drain cheming, tapis drainant,
parement aval) (Fig. 10). Il est possible de vérifier la
cohérence des grandeurs (x,L,) estimées sur plan et du
parameétre e, identifié sur les mesures.

Le coefficient d’amortissement statique a, contient
deux informations : 1) l'efficacité du drainage (drain
| vertical, tapis drainant, puits de décompression) ou des

dispositifs d’étanchéité (voiles d’injection) ; 2) la posi-
tion de I'instrument sur le chemin de drainage par rap-
port au parement amont. Ce chemin de drainage peut
étre supérieur au chemin représenté sur la figure 10 en
cas de colmatage du drain, lorsque la nappe atteint le
parement aval. Un coefficient e, proche de I'unité signi-
fiera que l'instrument est proche du parement amont
(x petit] ou que 'exutoire est loin de la sollicitation
(L, grand).

Le temps caractéristique local de l'influence de la
retenue 0, contient deux informations : 1) l'efficacité du
drainage par l'intermeédiaire du carré de L, ; 2) la diffu-
sivité de la zone instrumentée D = k/c, grandeur maté-
rielle qui dépend d’une perméabilité k et de la capacité
c. Dans le cas anisotrope, I'interprétation est plus com-
plexe. Toutefois, n, permet d’accéder a une estimation
de cette diffusivité si L, est connue. A l'aide de (31) et
(34), on obtient :

67, (36)
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FIG; 10

Les paramétres o, et n, peuvent étre
interpreétés pour des mesures dans le corps
d’un barrage: o, est la distance relative du
point de mesure a I'exutoire, 1, est le temps
caractéristique du point de mesure, L, est
la longueur moyenne de drainage.

Parameters e, and n, can be specified for an
instrument placed in the body of the dam: o, 18
the relative distance of the measurement polnl
to the drainage system, 1. i the characteristic
response time of the measurement point, L, is
the mean length of the drainage path.

Un temps 7, trés grand caractérisera un sol trés peu
permeéable, ou une longueur de drainagel, trés impor-
tante. Un temps 7, non nul caractérisera une capacité
non nulle.

Dans les zones de marnage, le sol est susceptible
d’étre non saturé, ce qui explique une capacité non
nulle. Dans les zones situées sous le niveau de Ja sur-
face libre, cette capacité peut également étre non nulle.

La compressibilité du sol peut étre une premiére rai-
son. Toutefois, les matériaux fins utilisés dans les bar-
rages sont de faible plasticité (indice de plasticité I <
35 %), compactés a la mise en place donc surconsoli-
dés en partie haute. Par ailleurs, ils sont déjaugés sous
la surface libre. En phase d’exploitation, dans le corps
du barrage ou en aval de 'ouvrage et dans les terrains
naturels, le sol travaille sous des sollicitations déja
subies. En premiére approximation, on peut donc
considérer que, dans ce cadre, c’est le module de rigi-
dité élastique tangent qui quantifie I'amplitude des
variations de pression interstitielle provoquée par la
déformation de la matrice solide. L'influence du cou-
plage hydromécanique sur la capacité est probable-
ment du second ordre,

La compressibilité du fluide interstitiel peut étre la
raison principale. Saint-Arnaud (1985) propose en par-
ticulier de prendre en compte le fait que I'eau dans le
corps d'un barrage contienne, en plus de sa teneur en
air naturelle issue de la retenue, de 'air emprisonné au
moment de la mise en eau, en partie comprimé et en
partie dissous. La partie dissoute est transportée a tra-
vers le corps du barrage et s'échappe a l'aval.

La conclusion est que la capacité peut ne pas étre
nulle sous la surface libre. Dans ce cas, les réponses en
pression interstitielle a des sollicitations seront retar-
dées. Ces réponses pourront toutefois étre considérées
comme instantanées pour des temps caractéristiques
inférieurs au temps de réponse des appareils d’auscul-
tation ou a la périodicité de mesure.
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Nous noterons (e, 1,) les parametres du modéle
exponential-1RF reianfs a la pluie, et identifiés sur
mesures d’auscultation. Les mesures réalisées dans le
corps du barrage étant le plus souvent peu influencées
par la pluie, I'interprétation mécanique de ces para-
metres ne serait utile que pour des instruments situés
en terrain naturel, dans les abords du barrage. Mal-
heureusement, dans ce cas on dispose rarement de
releves ou de plans, et une interprétation ne peut étre
proposée sur la base du probleme (29) et des résultats
(35), beaucoup trop simplistes. On peut toutefois remar-
quer que &, a la dimension d'un temps indépendant de
la capamte c On peut assimiler &, & un temps de drai-
nage, nécessaire pour que l'eau de pluie infiltrée arrive
a l'exutoire le plus proche dans la zone auscultée par
I'instrument. Plus I'eau infiltrée est évacuée rapide-
ment, plus o, est petit et moins l'effet pluie influence le
niveau mesuré. On remarque que si la seule connais-
sance de la diffusivité D suffit a caractériser la réponse
a une sollicitation en charge, il est nécessaire de
connaitre la diffusivité et la perméabilité pour caracté-
riser la réponse a une sollicitation en flux. Il est alors
normal d’obtenir dans ce cas deux temps caractéris-
tiques a, et Ny ce dernier étant le temps de diffusion
relatif au poinf ausculté et a I'effet pluie.

Applications

|
Analyse retard de I'effet retenue

Les mesures des instruments d’un barrage en terre
homogeéne de 30 metres de haut, avec tapis drainant
horizontal, sont analysées avec le modele (16) sans effet
pluie. Le corps du barrage est en sable argileux (per-
méabilité comprise entre 10-% et 107 m/s). Le talus aval
est ausculté par sept piézometres suivant trois coupes
(Fig. 11a). L'axe du barrage est ausculté par six cellules
de pression interstitielle & cordes vibrantes sur trois
coupes (Fig. 11b). Trois cellules sont situées en fonda-
tion.

Le piézomeétre évoqué (Fig. 1] est situé en pied de
parement aval (P1 Fig. 11a). Il est analysé en deux
phases. L'ajustement du modele exponential-IRF sur la
phase de remplissage (150 jours) conduit a e, = 0,44 et
1. = 83 jours (Fig. 12). Sur la premiére phase crexplmta—
tion (2 280 jours), on obtient e, = 0,22 et n, = 159jours
(Fig. 13). L’évolution de ces valeurs enfre les deux
phases peut s’expliquer par la saturation progressive
du sol a la suite du premier remplissage. La figure 14
compare les mesures et le modéle pour la cellule CV13
située dans le corps du barrage (Fig. 11b). Les figures
12b, 13b et 14b montrent I'hystérésis sur un cycle
hausse/diminution du niveau de la retenue, ainsi qu'un
decalage de la réponse de l'ordre de grandeur du
temps caractéristique 7,.

Le tableau I donne les résultats de l'analyse retard
des six cellules (Fig. 11b), ainsi qu’une estimation de la
diffusivité. Celle-ci est d’'un ordre de grandeur supé-
rieur dans les zones situées sous la surface libre (104 a
10-* m*/s) par rapport aux zones de marnage (105 a
10-*m?/s), susceptibles d’étre non saturées et d’avoir
une capacité moyenne plus élevée.

Le tableau Il donne les résultats de I'analyse retard



Top water level 60

Crest ol the dam (<200 m)
Do

4

Left
bank

fG.11  Vue en plan et implantation des piézometres, profil en long de 'axe (vue de 1'aval) et implantation des
cellules de pression interstitielle,

Location map of piezometers in the plan of the dam site, location map of the cells in the longitudinal profile {from
downstream).

Y, P (m) Z(m) Y.P(m)
22 - 60 32
g §
al . m
- 55 ’_,(?
a0 30 o
o
Lsp 34’"”
29 1 *Y Mesure (Observed) 29 e
' — P Modzle (Computed) /,—’/ <Y Mesure (Observed)
__/ — 2 retenue (Water level) _/,-/ ~P Modéle (Computed)
28 45 28 +——
jan-1965 avr-1965 juin-1965 sep-1965 12 13 14 15 18 17 18
Z(m)

fG.12  Analyse retard du piézométre P1 durant le remplissage. niveaux piézométriques en fonction du temps et
en fonction de la retenue (1, = 83 jours).

Delayed response analysis of P1 piezometer during the impounding phase, piezometric head vs, time (5, = 83 days),
piezometric head vs. water level,

Y. P(m) Z(m) ,, Y.P(m)
34 - T B0 ¥
. A
a8 s 0 5 a L
x ~ - !
* raie < k
32 / Lk ¥ | 40 Bt —;—M =
: 1 i N\ e A __,.f—r-",f/
4 Y e < w"
31 - <Y Mesure (Observed) | 30 ?61‘, S X . ) ,"?r”
P Modéle (Computed) 4 T e Sy € Y Mesure (Observed)
—Z retenue (Waler level) % 4T kJ — P Modéle (Computed)
| 3{] — ‘ .- . i
30 ) t ——20 ) 5 10 15 20
19865 1967 1969 1971 AZ(m)

fG.13  Analyse retard du piézomeétre P1 durant I'exploitation, niveaux piézométriques en fonction du temps et en
fonction de la retenue.

Delayed response analysis of P1 piezometer during the exploitation phase, piezometric head vs. time piezometric head
vs. water level.

des piézomeétres auscultant le talus aval (Fig. 11a). Ce I'analyse intéegre implicitement les informations rela-
tableau contient également les cellules auscultant 1'axe tives a une zone située entre le parement amont et l'ins-
du barrage, afin de vérifier la cohérence des résultats. trument, plus étendue que la zone directement concer-

| Malgré la grande différence de principe entre les deux née par l'instrument. Le tableau 11 montre que la
instruments, les diffusivités estimées sont du méme diffusivité semble plus importante en rive droite, ce qui
| ordre de grandeur. On peut I'expliquer par le fait que peut correspondre a une permeéabilité plus importante. 4']
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Y, P(m) Z(m) Y.P(m)
57 62 12+
60 //’,} _/ i
s
56 58 % / ,/‘
s IJ‘
56 /X '//”/(
55 54 10 / e
f «Y Mesure (Observed) | /’f _ /"'/
/ —P Modgéle (Computed) | 52 L~ *Y Mesut (Ghoanved)
\ / —Z ratenue (Water level) e P Modéle; (Compuled)
4 L 50 923 25 27 29 a1
lév-95  juin-95  oct-95 tév-96  juin-96 oct-96 AZ(m)
FG. 14 Analyse retard de la cellules CV13, niveaux piézométriques en fonction du temps et en fonction de la
retenue {7, = 23 jours).
Delayed response analysis of CV13 cell, piezometric head vs. time, piezometric head vs. water level (1, = 23 days).
TABLEAU|  Résultats de I'analyse retard des mesures TABLEAUNI  Résultats de I'analyse retard des mesures
de cellules (Fig. 11b). de cellules et de piézométres (Fig. 11).
Results of delayed response analysis of cells Results of delayed response analysis of cells
data (Fig. 11b). and piezometers data (Fig. 11).
Cellule o, n, Diffusivité Cellule &, ik Diffusivité
(jours) (10-° m¥s) (jours) (10-* m¥/s)
Niveau 52 NGF (zone de marnage) Coupe rive gauche
CV33 0,27 33 - Cv33 0,27 33 4
cves 0,38 33 5 cv3z 047 25 60
CV13 0,39 23 8 PIDQ 0,42 45 40
PID10 0.23 45 40
Niveau 40 NGF (zone saturée)
Coupe centre
Ccvaz 047 25 60
cvaz 0,49 33 50 cveas3 0,38 33 5
Cvi2 0,38 10 100 cv2z 0,49 33 50
PID8 0,29 30 30
Fondation PID3 0,21 3 50
Cv31 0,43 28 100 Coupe rive droite
cvel 0,43 56 G0
Cv11 0,51 32 100 CV13 0,39 23 8
cviz 0,38 10 100
PID7 0,28 18 50
PID6 0,53 22 100
PID5 0,16 91 20

49

R: e - NSE
Analyse retard de I'effet pluie

L’analyse de quatre piézométres de rive d'un bar-
rage zoné situé dans une région ou se produisent des
precipitations courtes mais violentes permet d'évaluer
le modeéle « pluie ». Deux piézomeétres sont situés en rive
droite (PZ17 et PZ14) et deux autres en rive gauche
(PZ18 et PA4). Le tableau Il donne les résultats des ana-
lyses avec le modéle (16). L'influence de la retenue est
instantanee (1, = 0). Les parts explicatives sont calcu-
lées a partir des résidus partiels et correspondent au
ratio variation de la variable explicative/variation totale.
L’influence de la pluie est importante (de 19% a 52 %
des variations mesurées). Une étude théorique complé-
mentaire ainsi qu’une bonne connaissance de 'ouvrage
sont nécessaires pour interpréter les temps caractéris-
tiques (e, 7n,). La reconstitution des variations est
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convenable et montre les pics provoqués par la pluie
(Fig. 15a). Les graphes relatifs a 'effet pluie sont tracés
(Fig. 15b), ou P,(t) = o, A(Q.1,0,t) et Y,,(t) = Po(t) + Y(t) -
P(t). Ce modeéle « pluie » apparait comme perfectible car
il ne reproduit que quelques pics et quelgues creux de
piézomeétrie.

L’utilisation du modele retard pour 'effet « pluie»
représente un progrés, mais les résultats ne sont pas
aussi bons que pour l'effet « retenue ». On peut avancer
trois raisons a cela : 1) toute la pluie ne s'infiltre pas, les
quantités d’eau de pluie infiltrées et ruisselées dépen-
dent de I'importance des précipitations, de la pente et
de la permeéabilité du terrain ; 2) le chemin d’écoule-
ment de I'eau infiltrée débute & la surface, et passe par
une zone non saturée, mal expliquée par un modéle
linéaire a diffusivité constante ; 3) la pluviométrie peut
comporter des harmoniques élevées, mal prises en
compte par le modele exponentiel (T, > 10).
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fG.15 Analyse retard du piézométre PZ17, niveaux piézométriques en fonction du temps, influence de la pluie en
fonction du temps.
Delayed response analysis of PZ17 piezometer, piezometric head vs. time, rainfall effect vs, time.
Tasleal i Résultats de I'analyse retard des mesures de piézométres.
Results of delayed response analysis of piezometer data.
Piézométre. Part Part o i ke g,
explicative explicative (jours) (jours) (jours)
retenue pluie
PZ17 60 % 24 % 0,32 0 273 38
PZ14 54 % 23% 0,14 0 147 53
PZ18 62 Y% 19 % 1,00 0 815 39
PA 4 21% 52 % 0,46 0 1016 32
m TABLEAUIV  Résultats de |'analyse retard des mesures

Analyse retard des effets de la retenue
et de la pluie

de cellules (Fig. 16b).
Results of delayed response analysis of cells

data (Fig. 16h).

S o ) Cellule o, 1, Diffusivité
Les données d'auscultation d’un barrage homogeéne (jours) (10% m¥s)
de 15,5 meétres de haut sont analysées avec le modele
(16). La fondation est constituée d’arénes granitiques Niveau 488.50 (interface barrage/fondation)
(permeéabilité comprise entre 107 et 10°° m/s). Elle est
étanchée par un voile d’injection. Le remblai comporte g; 834 g -
des arénes (perméabilité comprise entre 107 et 10-9m/s) Ca D'Og o -
et un drain cheminée. Les treize piézomeétres a lecture )
directe auscultent les abords du barra_ge (Fig. 16a). Les Niveau 497 NGF (corps du barrage)
six cellules de pression interstitielle a corde vibrante
sont situées dans I'axe de |'évacuateur (Fig. 16b). C4 0,25 35 1.5
Le tableau IV donne les résultats des analyses des EZ ggé 2:; fg
six cellules a cordes vibrantes, qui ne sont pas influen-
I
8
Top waler level 505 §
"""" rest of the dam (<300 m) ':,g' - [ ?
2 PG5
PD2 5 vk 1sm| c4cscs|ll c7
PD3 — y
Pp4  [I|PG4PGa ~
PDB El.512 ~Y 5 - —
_— | [¢5] T 3 =)
PD! ' Leit Grout cut off
El. 491 bank

FG. 16

implantation des cellules de pression interstitielle.

Location map of piezometers in the plan view of the dam site, location map of the cells in the cross section.

Vue en plan et implantation des piézométres, coupe amont/aval du barrage dans l'axe ausculté et
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TABleauv  Résultats de I’analyse retard des mesures de piézométres (Fig. 16a).
Results of delayed response analysis of piezometer data (Fig. 16a).
Piézomtre Part Part @ . a .
explicative explicative (jours) {jours) (jours)
retenue pluie
Rive droite
PD1 B7 % 6% 0,77 5 77 39
PD2 53 % 6% 0,33 4 33 19
PD3 21 % B % 0,21 3 24 13
PD4 17 % 45 % 0,04 0 54 52
PD5 12% 54 % 0,05 3 76 34
PD6 24 % 46 % 0,09 0 106 54
PD7 86 % 10% 0,85 7 156 66
PD8 21 % 49 % 0,20 30 198 65
Rive gauche
PG1 88 % 6% 1,00 3 109 63
PG2 73 % 9% 0,30 5 34 16
PG3 23 % 36 % 0,07 3 39 22
PG4 16 % 49 % 0,05 ih! 54 40
PG5 32% 3% 0,71 3 608 83

cées de maniére significative par la pluie. L'influence
de la retenue est instantanée pour les trois cellules
situées & l'interface avec la fondation, et retardée pour
les trois cellules situées dans le corps du barrage, dans
la zone de marnage. Le rabattement de la nappe phréa-
tique est mis en évidence par la décroissance de e, de
I'amont vers |"aval. :

Le tableau V donne les résultats des analyses des
treize piézomeétres. L'influence de la retenue est peu
retardée, sauf pour le piézomeétre PD8 qui doit étre
interprété a partir de la connaissance de |'ouvrage. Le
bon fonctionnement du voile d'étanchéité est illustré
par la décroissance de a, des rives vers le fond de val-
Iée. Son contournement est illustré par des valeurs o,
de @, proche d'un en haut des rives. Les piézometres
situés en fond de vallée sont fortement influencés par la
pluie (PD4, 5, 6 et PG3, 4), contrairement a ceux situés
sur les pentes (PD1, 2, 3 et PG1, 2), ou la pluie ruisselle
plus qu’elle ne sinfiltre. Le comportement du piézo-
meétre PG5 est singulier : influence modérée de la rete-
nue et forte influence de la pluie. Ceci peut étre impu-
table a la présence d'une nappe de coteau détectée lors
de la construction du barrage.

(il |
Conclusion

La littérature ne fait pas état d'une méthode opéra-
tionnelle qui permettrait d’analyser efficacement les
pressions interstitielles mesurées sur les barrages, en
fonction du niveau de la retenue et de la pluie. Les
meéthodes classiques d’analyse des séries chronolo-
giques de type ARMA (Auto Regressive Moving Ave-
rage), bien que d'usage courant dans d’autres
domaines, sont rarement utilisées pour analyser les
mesures d’auscultation de barrage. Nous proposons
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une méthode basée sur la réponse impulsionnelle
(Impulse-Response-Function ou IRF). Le cas d’un retard
exponentiel (exponential-IRF) est développé. Ce modeéle
est pertinent pour des écoulements a diffusivité peu
variable, sous des sollicitations & variations lentes vis-a-
vis du temps caractéristique de diffusion. Il reproduit
quelques aspects essentiels de l'effet différé : dissipa-
tion, accommodation (retard et amortissement) sous
sollicitation cyclique, évolution fonction de 1'histoire
des sollicitations.

L'analyse des mesures d’auscultation de trois bar-
rages montre que tous les instruments, cellules a
cordes vibrantes dans le corps du barrage et piézo-
meétres auscultant le corps du barrage, la fondation, les
appuis et les rives sont a priori susceptibles d’exhiber
un effet retard vis-a-vis du niveau de la retenue. Les
piezomeétres auscultant les rives peuvent étre significa-
tivement influencés par la pluie. Les temps caractéris-
tiques de diffusion sont de l'ordre de quelques jours a
quelques mois.

L'IRF est intimement liée a la fonction de Green du
probléeme aux limites de diffusion linéaire associé. Ceci
permet de donner un sens mécanique au modele IRF a
partir des moments temporels. Il est en particulier pos-
sible d’estimer quelques valeurs de diffusivité hydrau-
lique du corps du barrage. Elles sont de I'ordre de 10-7
a 107 m#/s.

Le modele exponential-IRF conduit une équation de
récurrence permettant une mise en ceuvre numérique
simple des produits de convolution. Ce modéle ne
nécessite pas la connaissance de I’histoire des sollicita-
tions antérieures a la période d’analyse. La formulation
discrete en temps est assimilable a4 un modéele de type
ARMA (1,q] oti q est le degré d’interpolation de la solli-
citation. Ceci ouvre des perspectives quant a la possibi-
lité d’utiliser des méthodes modernes pour analyser les
mesures d’auscultation de barrages.
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Microstructure

et comportement
hydromecanique

dun sol gonflant non saturé

-

I

esume

R

Cet article présente une étude expérimentale du
comportement hydromécanique d'un sol gonflant
compacté dans une gamme de succion comprise entre 0
et 287,9 MPa. Une premiére série d’essais a servi a
caractériser la variation de différents parametres
hydromécaniques avec la succion. Elle a permis de
montrer que la compressibilité du matériau augmente de
maniére significative lorsque la succion est réduite de
287,9 a 4 MPa, pour se stabiliser en deca de 4 MPa. Ces
observations ont été complétées par une étude
microscopique de la structure du matériau en fonction de
sa succion. La succion de 4 MPa constitue ainsi un seuil
en deca duquel la double structure initiale du matériau
étudié est détruite par le gonflement. Ces observations
démontrent la forte corrélation qui existe entre le
comportement hydromécanique et la structure
microscopique d'un matériau gonflant non saturé.

Mots-clés : sol gonflant, sol compacté, succion,
paramétres hydromécaniques, compressibilité,
microstructure.

Microstructure

and hydromechanical behaviour
of an unsaturated

compacted swelling soil

Abstract

This paper presents a study of the hydromechanical behaviour
of a compacted swelling soil in the range of suctions comprised
between 0 and 287.9 MPa. A first test series allowed to
characterize the variation of some hydromechanical parameters
over the tested suction range: swelling potential, slope of the
virgin compression line and preconsolidation pressure. These
data were compared with the internal structure of the tested
material. This study showed that under 4 MPa the double
structure of the soil was destroyed by swelling with the suction
decrease. A very good correlation was observed between the
mechanical behaviour and the internal structure of the tested
material.

Key words : swelling soll, compacted soil, suction,
hydromechanical parameters, compressibility, microstructure.
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Introduction

Le recours a l'utilisation des sols compactés est d’un
usage tres répandu, en géotechnigque ainsi qu’en géo-
technique de I'environnement pour I’élaboration de
noyau de barrages el pour la réalisation de barriéres
ouvragées dans les sites de stockage de déchets
nucléaires. Dans ces deux derniers cas, les matériaux
employés contiennent une part importante de miné-
raux argileux de la famille des smectites qui présentent
la propriété de pouvoir gonfler de maniéere trés impor-
tante lors d'une humidification. Aprés leur mise en
place, ces matériaux, initialement non saturés, risquent
d’étre soumis & des sollicitations hydriques qui peuvent
entrainer de fortes modifications de leurs propriétés
hydromeécaniques associées & des changements impor-
tants de leur structure interne. La compréhension des
couplages hydromécaniques est un enjeu majeur
compte tenu des applications sensibles auxquelles sont
destinés ces matériaux.

Pour étudier les phénoménes en jeu, |'utilisation de
deux variables indépendantes, définies a partir de la
contrainte totale o, de la pression de l'air u,, et de la
pression de l'eau u_, a été proposée (Coleman, 1962 ;
Matyas et Radakrishna, 1968; Fredlund et Morgens-
tern, 1977). Il s’agit de la contrainte nette ¢’ = 6 — u_et
dela succions=u_ -u,.

De nombreuses études expérimentales du compor-
tement des sols non saturés ont été réalisées, ce qui a
permis de deéfinir un certain nombre de caractéris-
tiques de leur comportement, comme par exemple la
diminution de la compressibilité avec I'augmentation
de la succion (Alonso et al., 1987 et 1990; Vicol, 1990;
Cui, 1993). Cependant, le comportement particulier des
sols contenant une quantité importante d’argile gon-
flante reste assez mal connu en raison, notamment, de
difficultés expérimentales. En effet, 'étude des diffé-
rents parametres et la caractérisation des couplages
hydromécaniques nécessitent la réalisation d’essais
permettant d’imposer et de maltriser les sollicitations
hydriques, ¢’est-a-dire les variations de succion. Les
techniques expérimentales les plus utilisées pour
imposer la succion dans des cedométres & succion
controlée, la surpression d’air (Richards, 1935) et la
technique osmotique (Kassif & Ben Shalom, 1971),
autorisent uniquement l'imposition de succions com-
prises entre 0 et quelques MPa. Des évolutions de ces
techniques ont été proposées, mais elles ne permettent
d’atteindre au maximum que 14 MPa (Villar & Martin,
1996; Delage et al., 1998). La succion d’un sol gonflant
pouvant atteindre plusieurs centaines de MPa, il appa-
rait indispensable d’entreprendre I'étude de ses pro-
prietés hydromécaniques dans le domaine des fortes
succions. Actuellement, la seule technicue disponible
pour atteindre ce domaine est la technique des solu-
tions salines, utilisée pour la premiére fois dans un
cedometre par Esteban (1990) cité par Villar (1995) et
quelques auteurs depuis (Oteo Mazo et al., 1995 ; Robi-
net et al., 1997 ; Al-Mukhtar et al., 1999; Blatz et Gra-
ham, 2000; Gasc-Barbier et al., 2000) ce qui a permis
d’atteindre une succion de plusieurs centaines de MPa.
Afin d’améliorer la connaissance du comportement
hydromécanique d'un sol gonflant, le premier but de
I'article est de présenter une étude menée sur un tel
matériau dans une gamme de succions comprises
entre 0 et 287,9 MPa. Celle-ci a été réalisée a partir de
I'utilisation de plusieurs cedometres a succion contré-
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lée par des solutions salines ou grace a la méthode
osmotique,

Les matériaux gonflants compactés ont une organi-
sation interne particuliére, qualifiée de double structure
par Gens et Alonso (1992). En effet, les particules argi-
leuses s’agglomerent avec les autres constituants du sol
pour former des agrégats. Il y a donc dans ces sols des
macropores situés entre les agrégats et des micropores
au sein des agrégats. Cette structure est extrémement
dépendante de |'état hydrique du matériau, et évolue au
cours du processus d’humidification (Cui et al., 2002). Or,
il n'existe qu'un nombre restreint de publications s'inté-
ressant & I'influence de la structure d’un matériau com-
pacté sur son comportement mécanique (Delage &
Lefebvre, 1984; Qi et al., 1996; Guillot et al., 2001). Dans
ce contexte, le troisieme objectif de cet article est d'intro-
duire une étude de la microstructure d'un matériau gon-
flant en fonction de son état hydrique, et de corréler ces
données a son comportement hydromécanicue.

[
Techniques expérimentales utilisées

Deux types d'cedomeétre 4 succion contrélée ont été
mis en place pour cette étude.

CEdometre a succion imposée
par la méthode osmotique

Le principe de la méthode est de mettre en contact
une éprouvette et une solution de macromolécules, et
d'insérerentre les deux une membrane semi-perméable.
Celle-ci empéche le passage des macromolécules de la
solution vers l'éprouvette mais elle permet le passage de
l'eau. Les échanges d’eau, et donc la succion, sont
contrélés par le phénoméne d'osmose: plus la concen-
tration en macromolécules est grande, plus la succion
est forte, La macromolécule utilisée classiquement est le
polyéthyléneglycol (PEG). De plus amples détails sur
cette technique sont disponibles dans Williams et Shay-
kewich (1969), Cui (1993) et Cuisinier (2002). Delage et al.
(1998) et Cuisinier & Masrouri (2001) ont démontré que
cette méthode pouvait étre utilisée dans la gamme des
succions comprises entre 0 et 8,5 MPa.

L’'cedométre osmotique utilisé au cours de cette
étucle est présenté sur la figure 1. Avec plusieurs paliers
de chargement, la durée moyenne d'un essai dans un
cedomeétre osmotique est comprise entre 2 et 3 mois.

CEdometre a succion imposée
par solutions salines saturées

Le principe de ce type d'cedométre (Fig. 2) est
d’enfermer un systéme équivalent a une cellule cedo-
métrique classique dans une enceinte dont 'humidité
relative est maintenue constante grace a une solution
saline saturée. L'humidité relative Hr est reliée a la suc-
cion s, par la loi de Kelvin:

RT P
s=Y w——in(—]
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thode osmotique.
Suction controlled oedometer using the osmaotic
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(Edometre a succion contrélée par solu-
tions salines.

Suction controlled nedometer using salt solu-
tions.

avec Y, le poids volumique de I'eau (9,81 kN.m™), g
I'accélération de la pesanteur, M la masse molaire de
I'eau (18.10°° kg.mol™') et R la constante des gaz parfaits
(8,31 J.mol-".K-"), p, la pression de vapeur saturante a la
température absolue T (kPa) et p la pression partielle
de vapeur (kPa). L'utilisation de plusieurs solutions
salines saturées permet d'imposer différentes succions,
la valeur de I"humidité relative imposée par un sel

donné ayant été obtenue dans Lide (2002) et AFNOR
(1999). Cette méthode peut étre utilisée dans la gamme
cles succions supérieures a 8,5 MPa (Delage et al., 1998;
Cuisinier & Masrouri, 2001).

Deux nouveaux appareils (Fig. 2), avec deux capaci-
tés d’application de pression verticale maximale diffé-
rentes (1 200 ou 20 000 kPa), ont été développés (Cuisi-
nier & Masrouri, 2003). Avec plusieurs paliers de
chargement, un seul essai peut durer plusieurs mois
afin d’atteindre les équilibres hydrique et mécanique.

Matériau étudié et préparation
des éprouvettes

Le matériau étudieé est un meélange de 40 % de limon
de Xeuilley et de 60 % de bentonite calcique. Les prin-
cipales caractéristiques de ces matériaux sont indi-
quées dans le tableau 1.

Le limon et la bentonite, initialement sous forme de
poudre tamisée a 400 um, sont mélangés, puis humidi-
fiés & une teneur en eau de 15 %. Cette valeur, proche
de la limite de retrait, a été sélectionnée de maniére a
limiter la rétraction de I"éprouvette lors d'une dessicca-
tion. Les éprouvettes sont préparées par compactage
statique sous une pression de 1 MPa. Leur hauteur est
de 1 cm et leur diameétre vaut 7,4 ou 5 cm dans les
cedomeétres a solutions salines et 7 cm dans les cedo-

TaBlEaU|  Caractéristiques des matériaux étudiés.
Caracteristics of the studied materials.
Matériau w, Ip Y.
étudie (%) (%) (kN.m-9)
Limon 42 5 27
Bentonite 117 31 26
Melange 87 21 26

metres osmotiques. Le poids volumique sec initial est
d’environ 12,7 kN.m=% La succion totale des éprou-
vettes a été mesurée par la technique du papier filtre
(ASTM, 1995b]. Elle est comprise entre 20 et 25 MPa.
Le potentiel de gonflement, qui correspond au rap-
port entre la variation de hauteur de |'éprouvette pro-
voguée par une humidification et sa hauteur initiale,
ainsi que la pression de gonflement, qui est la pression
necessaire pour éliminer la variation de hauteur pro-
duite par I'humidification, ont été déterminés par la
meéthode du gonflement libre (ASTM, 1995a). Ces gran-
deurs sont de 17 % et de 250 kPa respectivement.

Comportement hydromécanique
entre 0 et 287,9 MPa

La figure 3 et les tableaux II et [II permettent de visua-
liser précisément tous les chemins de contrainte dans le
plan (o" - s). L’état initial est repéré par le point « A». La
référence de chaque essai indique le type d’appareil uti-
lisé (S solutions salines et O osmotique), puis le type de
chemin suivi (W correspond & une phase d’humidifica-
tion, D a une phase de dessiccation et [, a une phase de
chargement). L'essai OWLG, réalisé sous une succion
nulle, n'a pas pu étre représenté sur la figure 3.

49

REVLE FRANCAISE DE GEOTECHMIQUE
N* 108

3¢ trimestre Y004



5

TaBLEaU i Description des chemins suivis (méthode des solutions salines) [ S: méthode des solutions salines;
W : humidification; D: dessiccation; L: chargement/déchargement].
Stress paths description (salt solutions technique) [S: salt solutions technique; W: wetting; D: drying;
L: loading/unloading].
SWILA SPLA sDL2 S5DL3 SDL4 SDL5:
A-K-L-K A-B-A A-C-D-C A-C-E-F-E A-C-G-H-G A-E-1-J-]
TaBLEAU NI Description des chemins suivis (méthode osmotique) [S: méthode des solutions salines;
W : humidification; D: dessiccation; L: chargement/déchargement].
Stress paths description (osmotic method) [S: salt solutions technique ; W: wetting; D: drying;
L: loading/unloading].
GWLE OWL2 OWL3 OWL4 OWL5
A-K-L-K A-K-M-N-M A-K-M-0-P-O A-K-M-Q-R-Q A-K-0-5-T-5
1000 5
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fic.3 Chemins de contrainte suivis.
Stress paths followed.

A partir de chaque courbe expérimentale obtenue,
différents paramétres ont été déterminés. Il s’agit du
gonflement lors de la phase d'application de la succion
sous faible charge verticale AH/H, de la pente de com-
pression plastique A(s), de la pente de rebond élastique
x et de la contrainte de préconsolidation p(s). Dans le
cas des sols non saturés, la contrainte de préconsolida-
tion dépend de la plus grande pression connue par le
sol ainsi que de la valeur de sa succion. Pour cette rai-
son, le terme de contrainte de préconsolidation appa-
rente sera conserve dans la suite de cet article.

RS L1
Validation des dispositifs expérimentaux

Les résultats des essais ayant servi a la validation
des dispositifs expérimentaux sont reportés sur la
figure 4 et dans le tableau V.
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fiG. 4 Résultats des essais utilisés pour valider
les dispositifs expérimentaux.
Results of the tests conducted to validate the
experimental devices.

L'essai SDL1, ol la succion imposée est voisine de la
succion initiale, permet de retrouver la contrainte de
préconsolidation imposée lors de la préparation des
éprouvettes par compactage statique, soit 1 000 kPa.
Cet essai valide donc le principe d’utilisation des solu-
tions salines saturées pour imposer la succion dans un
cedometre.



Deux essais, SWL1 et SWL2, ont été réalisés en res-
pectant le méme chemin de contrainte de maniére a
controler la répétabilité des essais. Les deux courbes
cedométricques obtenues sont quasiment identiques et
de plus, les paramétres hydromécaniques calculés
(tableau IV) sont similaires dans les deux cas. La répé-
tabilité dans les appareils a solutions salines est donc
satisfaisante.

La succion totale d’un sol est la somme de plusieurs
composantes, les principales étant la composante
matricielle et d’adsorption et la composante osmotique
(Fredlund et Rahardjo, 1993). Or, la technique des solu-
tions salines permet d'imposer la succion totale alors
que la méthode osmotique n’autorise que la maitrise de
la succion matricielle. La question se pose donc de
savoir si, pour la succion limitant le domaine d’utilisa-
tion des deux méthodes, la continuité entre les deux
techniques est acceptable. Pour répondre & cette ques-
tion, deux essais ont été réalisés sous une succion de
8,5 MPa, un dans chaque type d’'cedométre (SWL1 et
OWL1) (Fig. 4). Les résultats obtenus montrent que la
pression py(s) et le gonflement sont légérement affec-
tés par la technicque de controle de succion tandis que
les pentes A(s) et x ne sont pas significativement
influencées. L'utilisation complémentaire de ces deux
techniques est donc sujette a quelques limitations, la

technique osmotique et la méthode des solutions

salines ne permettant pas d'imposer les mémes com-
posantes de la succion. Il est vraisemblable que si la
continuité avait été testée sous une succion appliquée
plus faible, la composante osmotique d'un sol augmen-
tant avec le degré de saturation, les différences de com-
portement observées auraient été amplifiées. Dans le
cas du matériau testé, la succion de 8,5 MPa semble
adaptée pour que les effets de la composante osmo-
tique de la succion sur le compertement mécanicque ne
soient pas trop importants.

—
Propriétés hydromécaniques

Cette étude a été réalisée a partir de douze essais
hydromécaniques qui débutent tous par une phase de
modification de la succion sous contrainte verticale
faible constante (10 kPa). Ensuite, un chargement/
déchargement cedomeéltrique a succion constante est
réalisé. Il s’agit des essais dont les résultats sont repor-
tés sur les figures 5 et 6 ainsi que dans le tableau IV.
Ces figures montrent que le comportement du maté-

riau étudié varie fortement sur I'ensemble de la gamme
de succion. Les courbes de compressibilité peuvent
étre organisées selon deux groupes distincts, Lorsque
la succion appliquée est inférieure ou égale a 2 MPa, les
courbes de compressibilité correspondantes tendent
vers la courbe de compressibilité obtenue sous une
succion nulle (essai OWL6). La pression pour laguelle
elles rejoignent la courbe de l'essai OWL6 est d’autant
plus forte que la succion appliquée est élevée. Le
deuxiéme groupe de courbes correspond aux essais ol
la succion imposée est supérieure a 2 MPa, ces courbes
de compressibilité traversant la courbe de l'essai OWLG
sans la rejoindre. La courbe de compressibilité obtenue
dans le cas de 'essai OWL2 (s = 4 MPa) est particuliére
dans le sens ou elle traverse la courbe de I'essai OWLE
mais les deux se rejoignent a partir d’une pression ver-
ticale appliquée de 550 kPa environ.

Lors de I'humidification, deux phases de gonfle-
ment peuvent étre identifiées (Fig. 7). Dans le cadre des
essais présentés ici, la limite entre ces deux phases peut
étre fixée a une succion comprise entre 4 et 2 MPa envi-
ron. En effet, lorsque la succion est réduite de 4 a
2 MPa le gonflement augmente de 4 a 5% alors que
lorsque la succion est diminuée de 2 MPa jusqu’a
1,2 MPa, la valeur du gonflement passe de 5 a 10 %
environ. La phase de faible gonflement pourrait s'expli-
quer par un comblement progressif des vides de
I"éprouvette, le gonflement macroscopique devenant
trés important lorsqu’il ne reste plus de vides dispo-
nibles a l'intérieur de |'éprouvette.

Ces données peuvent étre comparées a la variation
de la pression p(s) avec la succion afin d'évaluer
I'influence du gonflement sur ce parametre (Fig. 7). On
constate que dans la phase de faible gonflement que la
pression py(s) diminue de 1 000 a 200 kPa alors que le
gonflement est limité. Ce point montre I'importance
des phénomeénes microscopiques sur le comportement
mécanique d'un matériau gonflant. On assiste a une
stabilisation de la pression p(s) au-dessus d'une suc-
cion de 38,9 MPa (Tableau V).

La pente k diminue lorsque la succion augmente (Fig,
8). La pente A(s) varie de fagon non monotone avec la
succion. En effet, entre une succion de 4 MPa et
287,9 MPa la pente A(s) diminue lorsque la succion aug-
mente. Entre 0 et 4 MPa, la pente A(s) est quasi constante
et égale & la pente Als) lorsque la succion est nulle (essai
OWLSB). Or, dans la plupart des données existantes dans
la bibliographie, la pente Als) est supposée diminuer
avec l'augmentation de succion puis atteindre dans le
domaine des trés fortes succions une valeur constante
(Alonso et al., 1999; Gens et Alonso, 1992).

TaBleauly  Parametres hydromécaniques des éprouvettes utilisées.

Compressibility parameters of the tested samples.

Essai Succion appliquée AH/MH (%)
[MPa) '

SDL5 287.9 -3.1
SDL4 150.6 -21
SDL3 83,6 =17
SDL2 38,9 -04
SDL1 20,5 0
SWL1 85 0,5
OWL1 8,5 1.2
OWL2 4 3.9
OWL3 2 4,5
OWL4 1.2 9,5
OWL5 0.5 10,4
OWLG 0 17.2

K As) Pyls)
kFa)
0,005 0,09 1200
0,01 014 1200
0,03 0,24 1200
0,03 0,26 1150
0,03 0,27 1000
0,03 0,31 450
0,03 0,31 370
0,03 0,30 200
0,03 0,25 110
0,03 0,23 65
006 0,23 65
0,07 0,23 55
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ne.s Compressibilité en fonction de la succion appliquée (cedométre osmotique).
Compressibility as a function of the applied suction (osmotic oedometer).
—+—SWLI1 (8.5MPa) —-4A- SDLI(20,5MPa) --®--SDL2 (38,9 MPa)
-+ %--SDL3 (83,6 MPa) —-#— SDL4(150,6 MPa) —-e— SDL3(287,9 MPa)
1,2
|
6

= o
23
“_é =

0.8

0-6 ¥ ¥ L T L L LI I ¥ L ¥ L] L} ¥ L LI ) ¥ ¥ L] ¥ L T T 1

10 100 1000 10000

o (kPa)

A6 6 Compressibilité en fonction de la succion appliquée (cedomeétre a solutions salines).
Compressibility as a function of the applied suction (salt solutions ocedometer).
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Un comportement similaire a celui mis en évidence
sur le mélange a été observé notamment par Wheeler
& Sivakumar (1995) qui travaillaient sur un kaolin et
Geiser (1999) qui utilisait un limon, c’est-a-dire deux
matériaux non gonflants. A partir du méme kaolin,
Sivakumar et Wheeler (2000) et Wheeler et Sivakumar
(2000) ont montré que ce comportement particulier dis-
paraissait lorsque l'énergie de compactage était aug-
mentée, I'évolution de la pente Als) avec la succion étant
alors identique aux données classiques existantes. Les
auteurs supposent que le parametre Af(s) dépend de la

structure initiale interne des éprouvettes testées qui est
fonction de la pression et de la teneur en eau ayant
servi pour le compactage des éprouvettes. Geiser (1999)
remargque que le pic observé sur la courbe A(s) en fonc-
tion de la succion correspond au point d’entrée d’air du
mateériau.

Ces résultats montrent que le comportement du
matériau étudié change de maniére significative de part
et d’autre d'une succion de 4 MPa. Dans ce contexte,
afin d'évaluer la corrélation entre comportement méca-
nique et structure pour le matériau gonflant employé,
une étude microscopique de la structure des éprou-
vettes a eté entreprise.

Etude de la structure interne
des éprouvettes

Dans cette partie, les résultats de 'étude de la struc-
ture interne des éprouvettes en fonction de leur état
hydrique sont présentés. Ces observations sont ensuite
comparées au comportement mécanicque mis en évi-
dence précédemment,

Préparation des lames minces

La technique de préparation retenue consiste a faire
pénétrer, en plusieurs étapes, a l'intérieur de fragments
d’éprouvette une résine époxy. L'infiltration de cette
résine se déroule selon les étapes suivantes:

- prélevement de fragments d’éprouvette qui sont
ensuite disposés dans de la gélose liquéfiée par un
chauffage préalable (température < 50 °C ). Cette gélose
se solidifie en refroidissant, ce qui permet d'éviter les
variations de volume du fragment lors des phases de
préparation ultérieures et les modifications de struc-
ture;

— introduction du fragment dans une solution d’acétone
diluée avec de |'eau, I'acétone ayant tendance a péné-
trer dans le sol maintenu par la gélose. Cette étape est
répétée plusieurs fois, la concentration en acétone étant
augmenteée progressivement jusqu’a obtenir une solu-
tion d'acétone pure;

— introduction des fragments dans une solution d’acé-
tone et de résine époxy (faible concentration de résine).
Suivant le méme principe que précedemment, la
concentration en résine est augmentée progressive-
ment jusqu’a 100 % ;

- polymérisation de la résine époxy par chauffage et
préparation des lames minces.

Cette résine, une fois polymérisée, permet de
« fixer » la structure interne des éprouvettes en durcis-
sant. Cette technique autorise la réalisation de lames
minces de notre materiau suffisamment fines pour étre
exploitables en microscopie optique (Foster et De,
1971). Avec cette méthode on peut considérer que la
structure interne de I'éprouvette n'est pas perturbée de
maniéere significative lors de la préparation (Kim et al.,
1995; Elsass et al., 1998).

La structure interne des eéprouvettes a été étudiée
sous trois succions différentes: 0 MPa, 4 MPa et la suc-
cion initiale (20 MPa). Trois éprouvettes ont été prépa-
rées a une teneur en eau initiale voisine de 15 % dont
deux directement dans les cedomeétres osmoticues. Ces
deux dernieres éprouvettes ont ensuite été humidifiées
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en plusieurs paliers, chacune jusqu’a une succion dif-
férente (0 et 4 MPa). La valeur de 4 MPa a été choisie
car elle est proche de la valeur du point d’entrée d’air
estimé et elle correspond a la succion a partir de
laguelle la réduction de succion provoque un gonfle-
ment significatif. Durant I'humidification, le gonflement
était libre dans la direction verticale. Un fragment a été
prélevé sur chacune des trois éprouvettes, puis préparé
pour l'observation microscopique.

—
Observations microscopiques

Les résultats obtenus sont donnés sur les figures 9,
10 et 11. L'état initial (Fig. 9), avec une succion comprise
entre 20 et 25 MPa, est caractérisé par 'existence de
macropores, qui individualisent des agrégats associant
minéraux argileux et autres constituants du sol. Ceci

FG.10  Structure interne d'une éprouvette sous
une succion de 4 MPa sur lame mince

correspond typiquement a une double structure. (microscope optique).
L'éprouvette preparée a une succion de 4 MPa montre Internal structure of a sample thin section under
une structure interne relativement similaire a ce qui est a suction of 4 MPa (light microscope).

observé @ |'état initial avec cependant une diminution
importante de la taille des macropores ainsi que de leur
nombre. L'éprouvette préparée a une succion de 0 MPa
posséde en revanche une structure totalement diffé-
rente, la totalité des macropores ayant disparu l'éprou-
vette est composée d’une matrice argileuse homogene
dans laquelle il est difficile d'identifier des pores.

On observe donc un comblement progressif des
macropores au cours de I'humidification. Cette étude
permet de confirmer que la phase de faible gonflement
correspond bien au comblement des macropores par
les particules argileuses en cours d’expansion, phéno-
meéne aussi observé par Cui et al. (2002) sur une argile
gonflante mais dans des essais réalisés 4 volume
constant. On peut supposer que tant que le sol se situe
dans cette phase de faible gonflement, le matériau a
une double structure qui doit donc disparaitre lorsque
le gonflement macroscopique devient significatif, c’est-
a-dire entre 4 et 2 MPa. Au-dessous de 2 MPa, la struc-
ture interne de l'éprouvette doit étre assez proche de
ce qui est observé a 0 MPa (Fig. 11).

fG.11  Structure interne d’une éprouvette sous
une succion de 0 MPa sur lame mince
(microscope optique).
Internal structure of a sample thin section under
a suction of 0 MPa (light microscope).

Discussion

Cette étude de la structure interne des éprouvettes
en fonction de leur état hydrique permet de constater
que les deux domaines de comportement mécanigue
mis en évidence sont chacun associés a une structure
particuliére du matériau. A partir de cette observation,
il est possible d'avancer quelques hypothéses sur la
relation entre comportement mécanique et structure
interne. L'augmentation de la pente A(s) qui traduit une
: augmentation de la compressibilité lorsque la succion

P est diminuée de 287,9 a 4 MPa serait le résultat de I'aug-

4 b Tk £ T — mentation de la compressibilité des agrégats qui
HG.9 Structure interne d’une éprouvette aprés s’humidifient et gonflent. Ce gonflement des agrégats
compactage (s = 20/25 MPa) sur lame entraine une modification des contacts entre chacun

mince (microscope optique). ) d’eux, ce qui est a l'origine de la réduction de la pres-
Internal SH‘U{CIL_'FSO?;;&EP"’}P?I‘? lf’;""' section af‘]‘f" sion p,(s) dans cette gamme de succion. Dans le
54 compachion\s= R domaine des succions comprises entre 4 et 0 MPa, il est
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possible que le comportement hydromécanique du
mélange soit gouverné par les interactions entre les
particules argileuses. Cette hypothése semble confir-
mée par les résultats de Guiras-Skandaji (1996) qui a
travaillé sur la bentonite pure, les éprouvettes étant
préparées suivant la méme procédure que celle utilisée
ici. La valeur de la pente A(s) sous une succion nulle
pour la bentonite pure déterminée par cet auteur est en
effet identique a la valeur de Als) du mélange pour une
succion nulle (essai OWLG).

Ces résultats permettent de montrer que le com-
portement mécanique de ce matériau est fortement
corrélé a sa structure interne, qui est donc un élément
essentiel pour la compréhension du comportement
hydromeécanique des sols gonflants compactés.

Conclusion

Cette etude a tout d'abord permis la validation de
deux cedometres a succion contrélée utilisant la tech-
nique des solutions salines saturées et la méthode
osmoticue. Les essais conduits ont permis de montrer
I'importance de la technique d'imposition de la succion
sur le comportement mécanique du matériau testé
lorsque la succion imposée au cours du chargement
mécanique est de 8,5 MPa. L'utilisation combinée des
deux technigues semble sujette a quelques précautions,
elle pourrait étre entreprise lorsque la composante
osmotique du matériau est suffisamment limitée.

Ensuite, une étude du comportement hydroméca-
nique d’un matériau gonflant compacté a été réalisée
dans le domaine des succions entre 0 et 287,9 MPa. Elle
a permis de montrer que les parameétres hydroméca-
niques d'un sol gonflant variaient de maniére non
monotone sur I'ensemble de la gamme de succion.
L'étude présentée a permis de montrer que la structure
interne du matériau change de maniére importante
avec sa succion, ces changements étant fortement cor-
rélés au comportement hydromécanique macrosco-
pique du matériau, tant au niveau de ses propriétés
mécaniques (A(s), p,(s)) que de ses caractéristiques
hydriques (courbe de rétention).

L'ensemble de cette étude démontre |'extréme sen-
sibilité des propriétés hydromécaniques des sols gon-
flants & toute variation de succion. La mise en ceuvre de
ces matériaux gonflants étant envisagée dans des
contextes d’utilisation trés sensibles, il semble impor-
tant de poursuivre les investigations entreprises. Celles-
ci devront porter sur une meilleure définition des cou-
plages hydromécaniques a partir de la réalisation
d’essais comportant plusieurs cycles hydriques d’ampli-
tudes variables, sous différentes contraintes verticales
ainsi que des états initiaux des éprouvettes variables.

Les auteurs tiennent a remercier pour les expériences d’obser-
vation microscopique Monsieur Bartoli, Directeur de Recherche au
CNRS, et Madame Villemin, Ingénieur de Recherche au CNRS,
appartenant tous deux au Laboratoire Sol et Environnement, UMR
1120, ENSAIA-INPL, Nancy, France.
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Identification en géotechnique
par une methode

basée sur le théoreme

des travaux virtuels

»

esume

R

Une nouvelle méthode de rétro-analyse basée sur le
théoréme des travaux virtuels a été proposee, avec
I'établissement d’un nouveau critére d’identification, la
minimisation d’une fonction erreur basée sur le théoréme
des travaux virtuels. La méthode est simple et facile a
programmer, tout en étant efficace et robuste. Elle
permet d’identifier les paramétres mécaniques du
matériau et les parametres du chargement, et s’applique
aux probléemes non linéaires élastoplastiques.
L’application de la méthode au cas réel illustre sa
faisabilité pratique en géotechnique.

Mots-clés : identification de parametres, rétro-analyse,
caractérisation, probléme inverse, théoréme des travaux
virtuels, géotechnique.

Identification in geotechnical
engineering by a method
based on the virtual work principle

Abstract

A new back analysis method based on the virtual work principle
is proposed, with establishment of a new identification criterion,
the minimization of the error on the virtual work principle. This
method is simple and easy to program, efficient and robust. It
allows to identifv mechanical and loading parameters, and can
be applied to non linear elasto-plastic problems, Application of
this methode to a history case illustrate its practical feasibility in
geotechnical engineering.

Key words : parameter identification, back-analysis,
characterization, inverse problem, virtual work principle,
geotechnical engineering.
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Introduction

Des moyens de calcul numérique variés sont cou-
ramment appliqués dans la pratique de I'ingénieur
pour le dimensionnement des structures en géotech-
nique tels que tunnels, cavités souterraines, excavations
minieres, pentes, fondations de barrage, etc. Néan-
moins, prédire le comportement mécanique des struc-
tures avec une précision suffisante n‘est pas un travail
facile. La fiabilité de la prédiction dépend entiérement
de la précision des données d’entrée utilisées dans
I'analyse. Malheureusement, il est extrémement diffi-
cile de déterminer quantitativement, de maniére suffi-
samment précise, les structures géologiques, les pro-
priétés géomeécanicues des matériaux in situ, I'état des
contraintes initiales, etc. On observe donc souvent une
différence entre le comportement réel des structures et
la prédiction, méme si des investigations géologiques,
hydrogéologiques et géotechniques poussées, et des
analyses complexes sur ordinateur ont été menées.

Pour surmonter cette difficulté, on peut utiliser des
observations in situ pendant la construction des struc-
tures, pour réévaluer les données d’'entrée des para-
metres géologiques et géomécaniques. Une technique
appelée rétro-analyse est a la clé de cette démarche.
Elle peut permettre de diminuer |'écart entre prédiction
et réalité par un étalonnage des paramétres (Sakurai,
1993).

La méthode de rétro-analyse a été introduite et
développée en géotechnique il y a plus d’une vingtaine
d’années (Gioda et Jurina, 1981; Cividini et al., 1981;
Sakurai et Takeuchi, 1983; Gioda et Sakurai, 1987 ; Aku-
tagawa, 1991; Yang, 1996). Mais il reste encore beau-
coup d'améliorations a attendre, surtout pour les pro-
blémes non linéaires.

En général, la rétro-analyse applique le méme
modéle numérique que celui utilisé lors de 'analyse des
contraintes dans un processus itératif d’optimisation.
La procedure d'itération permet de corriger des valeurs
d’essal des parameétres inconnus de sorte que |'écart

n

F = Z[uf(l’)— u;]2 (1)

=1

entre les mesures ujet les valeurs calculées u, soit mini-
misé (P est le vecteur de parametres a identifier, n est le
nombre des mesures). L’équation (1) est la fonction
d’erreur (ou fonctionnelle cott) du probléme de mini-
misation,

Comme |'expression analytique de I'écart F ne peut
pas étre définie, 'algorithme de minimisation ne doit
pas exiger I'évaluation analytique du gradient de la
fonction (Cividini et al,, 1981), Méme si le probléme est
linéaire, I"écart F défini par I’équation (1) est une fonc-
tion non linéaire complexe des quantités inconnues
(Sakurai et al., 1994).

En général, des algorithmes utilisant des dérivés de
la fonction d’erreur sont réputés étre plus efficaces que
ceux qui se sont bases seulement sur des valeurs de la
fonction d’erreur (Press et al., 1992 ; Ledesma et al.,
1996). 11 est donc important de noter que l'efficacité de
la rétro-analyse dépend largement du choix de la fonc-
tionnelle colt. Récemment, on a cherché a établir de
nouveaux critéres d'identification dont les dérivées par
rapport aux inconnues sont explicites. Par exemple, une
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méthode d’identification des modules élastiques des
milieux continus fondée sur la minimisation sur 'erreur
en loi de comportement a été proposée dans Constan-
tinescu (1994).

Pour des probléemes non linéaires élastoplastiques,
un nouveau critére d'identification basé sur le théoréme
des travaux virtuels, ainsi qu‘une nouvelle méthode de
rétro-analyse sont proposés dans ce travail.

Principe de la méthode

Pour présenter la nouvelle méthode de rétro-analyse,
on doit définir deux modeéles: un modéle de référence
qui est la modélisation du probléme réel (probléeme
direct), et un modéle modifié qui est le probleme traite
avec des paramétres inconnus dans le systéme et qui
inclut les mesures imposées sur la frontiere (probléeme
inverse). Par comparaison entre ces deux modeéles, une
méthode de rétro-analyse peut étre obtenue.

0
Modéle de référence

Une structure occupant le domaine Q de frontiere I’
(Fig. 1), est caractérisé a l'instant t = O par son état ini-
tial. Pendant un intervalle de temps [0, t], la structure
subit une évolution suivant un certain trajet de charge-
ment, qui se traduit par une histoire des conditions aux
limites. Si la loi de comportement de la structure est
bien identifiee, on peut alors calculer tous les champs
mécanicques dans la strucutre pendant |'intervalle de
temps [0, t], et en particulier & I'état final ,

fic.1  Modéle de référence.
Reference model.

Precisons maintenant les hypothéses effectuées ainsi
que les notations. On se place dans le cadre de petites
perturbations isothermes et quasistatiques. On définit
u (y, tl, € (x, t) et oly, t) les champs de déplacements, de
déformations et de contraintes respectivement, qui
dépendent du point y e Q et du temps te [0, ¢].

L’état initial, considéré comme I’état de référence
pour les déplacements, est I'état naturel défini par

ulx,0)=0
{U[X,O'}zco xXeQ (@

Soit n, la normale a I' extérieure a Q. La frontiére I' est
partitionnée en deux sous-ensembles T, et T, disjoints avec
I, non nul, les déplacements étant imposés sur et T, et les

orts extérieurs T(y, t) étant imposés sur I',. Les équations
cdu probléme d’évolution seront écrites sur les dérivées
temporelles des champs mécniques, notées (*).



Le champ des déplacements doit étre cinématique-
ment admissible avec la condition aux limites sur la
frontiére T :

{s{x n_—[vuh 0)+9T i (x, :}] xeQ 1el0, tr]
(3)

alx, t=u(x, 1 xely tel0. ¢

Le champ des contraintes doit étre statiquement admis-

sible avec la condition aux limites sur la frontiere I,
dive(x, t1+pfix, 11=0 xeQ tef0, tr] @)
alx, thn= Tdfx, t) xelr IE[O. If]

p étant la masse volumique, f étant la force massique.
Les données u? et T satisfont initialement

{ ud(x, 0)=0 xeTy

5
T%(x, 0)=0p -n xelr )

On note T, = T(e, 0) dans la suite du texte.

L'état initial (2), les conditions cinématiques (3) et les
conditions statiques (4), définissent un probléme d’évo-
lution bien posé (modéle de référence), c’est-a-dire
dont la solution pour le couple (o, £) existe et est unique
dans Q.

Pour simplifier I'écriture, on suppose

ud(x, t)=0xeTy, tel0, tf]
; B (6)
f(x, t)=0 xeQ tel0, tr]

c’est un cas trés général en géotechnique.

Notons u,, ¢ et 6, les solutions du modéle de réfé-
rence {solutlons réelles) a I’ instant t, avec la force exté-
rieure T En prenant u.ete respectlvement comme
champ de déplacement virtuel et champ de déforma-
tion virtuel, on applique le théoréme des travaux vir-
tuels (TTV) pour les champs de contrainte ¢, on obtient
la formule suivante:

I(U 0p):€, dx— I [T T,,) u,dx=0 (7)

Cette equation est toujours vérifiée pour les solutions
réelles et est indépendante de la loi de comportement.

T
Modele modifié

Dans le probléme inverse cue nous considérons, le
domaine Q et les sous-ensembles T'. et ' de I sont
déterminés, de méme que l'intervalle de temps [0, t].
L’état initial est 1'état naturel (2). En revanche, on ne
connait pas certains parameétres de la loi de comporte-
ment du matériau et/ou certains parametres de charge-
ment, et on suppose qu’'on dispose de mesures du
déplacement dans I'état final, notées u™, sur une partie
ruder,, c I'y(Fig.2).

u(x, t;)=u" x eI} 8)

Ainsi, le domaine © de la structure dans le modéle
modifié reste identique a celui du modele de référence,
mais ses conditions aux limites ont été modifiées pour

m
u
fG.2  Modéle modifié.
Maodified model.

tenir compte des observations. La frontiére des dépla-
cements donnés pour le modele modifie a 'instant t, est
changée en (I', UT}), et celle relative aux forces est
donc devenue {T \T”} Le probleme modifié est défini
comme suit:

é(x, t)=
Jdiv &(x, t)=0 xeQ te[0, t]
a(x, t)n=T"(x, t) xe(I} \ l"T“] tel0, t] )

u(x, t;)=u” xel}

p

3(vuts de¥is ) xearelo. ]

avec la loi de comportement définie dans le modéle de
référence.

p o o
Principe de la rétro-analyse

L’objet de la rétro-analyse est 'identification des
parameétres mécaniques du matériau, et des parametres
de chargement, de maniére a ce que ces parametres
soient compatibles avec les efforts imposés sur I';, ainsi
qu’avec les déplacements finaux u™ observés sur T'.

La résolution du modele maodifié, pour des valeurs
arbitraires données des parameétres inconnus et des
déplacements u™ imposés, donne a l'instant t, les solu-
tions u,, &, o, qui sont fonctions des parametres incon-
nus. Ces so[utlons seraient companbleq avec les
mesures données u™ sur T} et les efforts imposés sur
(" \1";] mais pas necessalrement avec les conditions
aux limites du modéle de référence (avec les efforts
imposés sur I',).

Afin de tendre vers les solutions du modele de refe-
rence, les parameétres inconnus dans le modele modifié
doivent étre choisis de sorte que les champs de dépla-
cements u, de déformations € et de contraintes o des
solutions du modéle modifié satisfassent au mieux aux
conditions aux limites du modeéle de référence.

Pour réaliser la rétro-analyse des parametres P,
avec les conditions aux limites en force du modéle de
référence, on définit sur le modele modifié une erreur
en TTV, écrit a l'instant t,:

2
1=[P,u,,,.e,,.,o~,,}=[J'n[cs,r ~0;): & dx- J' (T, -T,)- u,,_dx] (10)

Le critére de la rétro-analyse est la minimisation de
la fonctionnelle F qui représente 'erreur en TTV. On
souligne que u,, € , ot, sont solutions du modele modi-
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fié a I'instant ¢, (avec des mesures imposées) et sont
fonctions implicites des parametres P, Tt—T, sont les
efforts extérieurs du modele de référence, soit:

T, - Ty=(0,~0,)-n sur I (11)

Pour minimiser efficacement la fonctionnelle cott
(10), on doit généralement chercher a en obtenir les
dérivées par rapport aux paramétres inconnus. Mais il
n'est pas facile d’obtenir ces dérivées analytiquement.
D'apres le principe de minimisation en utilisant les
dérivées, on cherche les parametres qui satisfont
I"équation (12), cela rend 'erreur F minimale (on a omis
I'indice t, pour simplifier I"écriture).

L(c—cr[,):edx—_[ﬁ_(T—T,,)-udx:O (12)

On retrouve 'équation de base (12) que nous allons uti-
liser pour la rétro-analyse.

Les deux termes de I'équation (12) ont des interpré-
tations physiques évidentes:

W=L(0—Cﬁ;]:£dx (13)

est le travail des efforts intérieurs du modele modifié
dans le domaine Q et

@= _[rT (T-T,)-udx (14)

est le travail des efforts extérieurs sur le champ e du
modeéle modifié.

Imaginons que I'on puisse exprimer I'équation de
base (12) sous une forme explicite des parameétres P:
F(P, 0, e, u)=0 (15)

Puisque les champs g, £ et u sont fonctions des
parametres, cette expression fournit en effet une rela-

tion entre les valeurs des parameétres réactualisés P+’
et les précédentes P, comme suit :

F(P“'*’,G(Pn], E(P"); |_|(P”))=D (16)

n étant le nombre de pas du calcul.

En général, la résolution de 1’équation (16) res-
semble a un probléme de type point fixe (Arnaudiés et
Fraysse, 1989), qui nécessite une procédure d’itération
qu’on supposera converger. Comme la méthode est
basée sur le TTV, elle revét un caractére intrinséque qui
lui confére robustesse et permet son application a des
problémes non linéaires élastoplastiques. Comme une
serie de mesures donne seulement une relation entre
les nouvelles valeurs des paramétres P et les précé-
dentes, on a besoin de N séries de mesures pour rétro-
analyser N parameétres simultanément,

L'algorithme de la rétro-analyse pour un seul para-
meétre est établi comme suit:

1) donner la valeur initiale du parametre p°;

2] résoudre le probléme modifié, avec les mesures don-
nées u™ sur I'Y, par exemple en utilisant un code d’élé-
ments finis, obtenir les solution ¢”, & et u”, (n est le
nombre d’itération);
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3) calculer la nouvelle valeur du parameétre p”*'en
résolvant I'équation (16) avec une méthode numeérique
ou dans quelques cas avec une solution explicite ;

4) controler la convergence d'itération d’aprés un cri-
tére d’arrét, par exemple par une tolérance de la diffé-
rence entre la nouvelle valeur du paramétre et la pré-
cédente, si la tolérance n’est pas atteinte, retourner au
deuxiéme pas avec la nouvelle valeur du parameétre,

Pour N parameétres & identifier, avec N mesures, on dis-
pose de N problémes modifiés. On peut ainsi établir
l'algorithme général de la méme maniére, c’est un algo-
rithme a directions alternées (Constantinescu, 1994).

Identification et validation

Dans ce qui suit, on donne quelques exemples
d’expressions explicites des parametres inconnus &
partir de I'équation (15) utilisées pour rétro-analyser
des parameétres mécaniques ou de chargement, et 'on
valide la méthode sur des exemple numériques. Les
«mesures expérimentales» sont les données issues
d’un calcul direct numérique préliminaire.

)
Parametres mécaniques

Parametres élastiques du matériau

On consideére un corps élastique qui occupe dans la
configuration de référence le domaine régulier Q, avec
une loi de comportement du matériau élastique homo-
géne linéaire.

Dans le cas isotrope, compte tenu de |'état initial, la
loi de comportement donne

vE

o-0,= trel+ g £
(1+v)(1-2v) 1+v

(17)

E étant le module de Young du matériau, v le coefficient
de Poisson, I le tenseur unitaire.

Compte tenu de cette équation, I'équation de base
de rétro-analyse (12) devient

vE J 2 E
| (tre) dx+—— | e:edx-P=0 (18
('l+ '.f)('l—2v) ﬂ( ) T+vda (18)
Les valeurs réactualisées des parameétres élastiques
peuvent étre obtenues par la résolution de I'équation
(18). Ainsi, pour la rétro-analyse du module de Young,
on obtient une solution explicite:

4]

v 2 1 )
(1+v)(1-2v) L(m:) it e

E:

(19)

Pour la rétro-analyse de v, on peut résoudre |'équation
(18) du second degré en v.

On peut de la méme facon obtenir des expressions
analytiques dans les cas de matériaux anisotropes.



Validation : identification du module de Young

Considérons une structure hypothétique élastique X1.E6
linéaire homogéne isotrope occupant un domaine T y Y "
(Fig. 3).

On fait d’abord un calcul direct, avec des para-
metres élastiques du matériau donnes comme
E=1x10% v=0,1. Si les déplacements sur le bord BC 80
du calcul direct sont utilisés comme données de .
mesure, la rétro-analyse du module de Young E est 60 |
faite par itération. La figure 4 montre la convergence
d’itération du module de Young E pour différentes 40
valeurs initiales.

Apreés 3, 4 itérations le module calculé est a 5% du 20
module réel. La figure 5a illustre I'évolution de 1'erreur
F en théoréme des travaux virtuels du module a identi- 00
fier. Dans la procédure de rétro-analyse, la diminution o 5 3 3 2 10
de I'erreur en théoréeme des travaux virtuels est tres
rapide (voir figure 5b). fic.4 Convergence du module d'Young E pour
différentes valeurs initiales: exemple
numérique élastigue.
Convergence of the Young’s modulus E for

e . i different initial values; numerical elastic
Parametres plastiques du materiau example.

1.00

iteration -

Considérons maintenant un matériau élastoplas-
tique parfait, dont on recherche a identifier les para-
meétres plastiques P selon un criteres de plasticité f:

flo, P)=0

Tenant compte du temps pour lequel apparait la
plasticité, on peut obtenir une relation explicite entre la
solution o et les parametres de plasticité en utilisant le
—B k fait que le critére de plasticité est atteint.

ﬁ E C Plus précisément, on procéde comme suit: dans la
O } 20 résolution du probléme modifié, on distingue la zone
plastifiée ©* de la zone élastique Q¢ du domaine Q. Le
S 100 travail des efforts intérieurs W peut étre calculé comme
la somme de ses valeurs sur les deux zones W= We+ Wr
(en notant la zone élastique par 'exposant e et la zone
% plastique par p). Dans la zone élastique €, on peut cal-
- culer directement sa valeur W*. Et dans la zone plasticue
AF s D| &, puisque W est indépendant du repére, on peut expri-
————— 40 ! mer son intégrale dans le repére des contraintes princi-
pales et ainsi obtenir une expression facilement utilisable

100

fe.3  Exemple numérique élastique.

Numerical elastic example. pour la résolution de ce probléme.
F F
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fic.s  Evolution de la fonction erreur: exemple numérique élastique. a) Evolution de I'erreur en TTV en fonction
de la valeur du module ; b) Diminution de I'erreur en TTV, valeur initiale du module d’Young = 0,5 x 10°.
Evolution of the error function : numerical elastic example. a) Evolution of the error on TTV with the modulus value; b)
Diminution of the error on TTV, initial value of the Young’s modulus = 0.5 x 10°. 61
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A titre d'illustration nous donnons ici des exemples
pour les critéres de plasticité de Tresca et de Mohr-
Coulomb, on pourra procéder de méme pour les autres
critéres courants utilisés par les ingénieurs. On note o,
o, et o, les composantes des contraintes prmmpales
avec 0'> 0,20, €, € et & composantes des déforma-
tions dans le repére des contraintes prmcapales corres-
pondant. On suppose ¢,= 0 pour simplifier I'écriture (si
o, #0, il suffit de soustraire le terme I 0,: edx de W),

e Critére de Tresca
Le critére de Tresca s’écrit dans notre cas:

6,—0,=2C (20)

¢ étant la résistance en cission simple du matérian,
soit

o, -2c= 0, (21)

Dans la zone plastique £, le critére est atteint, et on
a:

W”:Jnp o*:sdx:LP (0y6" + 0,67 + 0,67 ) dix
= 2(;_L ,€ldx +_L . (oge‘ +0,6° +036” )dlx (22)
¥ 2

Selon 'équation de base de rétro-analyse (12), on a

2cj E‘dx+j [63£1+6,£2+o3£3]dx+W"—¢>=0 (23)
el af h

d’ou
o-We —j (0.6 + 0,6 +c3£3)dx
c= 0° (24)
2| e'dx
fola
® Critéere de Mohr-Coulom
Pour le critére de Mohr-Coulomb

1
5(51—0'3) Ccoqqa—%( -0, )sing (25)

¢ étant la cohésion et ¢ étant I'angle de frottement
interne du matériau. De méme fagon, on obtient

j 2¢ cos¢+0;(1-sing) e dxt
fola

T+sing
(26)

J p(o‘2£3 +o'3£3)dx FWE D=0
£4

Pour rétro-analyser le paramétre ¢, il est néces-
saire de résoudre |'équation ci-dessus avec une
méthode numeérique. Pour rétro-analyser le para-
metre ¢, on a une solution explicite

oy(1-sing) o lax
1+sin¢g

2e0s$ [ty @7
1+sin¢ Jar

oW —J p|i0'2£2+0'35'3 -
£

c=

Validation : identification du parametre
plastique du matériau avec le critére de plasti-
cité de von Mises

Un tunnel (Fig. 6) profond est creusé dans un milieu
continu élastoplastique isotrope homogéne. On admet
ici que les contraintes initiales sont isotropes et homo-
génes. On considére un probléme en déformation

09
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plane. Le rayon du tunnel est R=5m, et on considére
un quart de la géométrie de 55 m x 55 m pour tenir
compte de la symétrie. Les paramétres élastiques du
matériau sont E= 100 MPa, v=0,2. Comme critére de
plasticité, on prend a titre d‘illustration celui de von
Mises pour le massif, avec ¢ = 10KPa dans le calcul
direct pour obtenir des «mesures » de dépacement. Le
chargement est appliqué sur la paroi du tunnel supposé
sans souténement, avec la valeur equivalant aux
contraintes initiales 20 KPa, le rayon plastique du tunnel
vaut R = 3,5R (la convergence plastique du tunnel [J
est quatre fois plus grande que celle du tunnel suppose
elastique U).

f6.6 Exemple numérique d'un tunnel profond
en élasto-plasticiteé,
Numerical example of a deep tunnel in elasto-
plasticity.

En utilisant des déplacements sur une demi-partie
de la paroi du tunnel comme données de mesure, le
parametre ¢ est identifié (= 10,25 KPa) avec une trés
bonne convergence (Fig. 7). A cause d'une zone de
plasticité étendue, le résultat donne une erreur de
2,5 %.

C
X1.E4
1.50

140 .
1.30 J

1.201 4

1.00L 1
90 |
iteration
0 2 4 6 3 10

.80

fig.7 Convergence de ¢ pour différentes valeurs
initiales: exemple numérique d’un tunnel
profond.
Convergence of ¢ for different initial values:
numerical example of a deep tunnel.




Pour vérifier la stabilité de la rétro-analyse, on affecte
les «mesures» de bruits. Une erreur relative de 10 % sur
toutes les mesures de convergence se traduit par une
erreur de 3,5 % sur le paramétre identifié. On constate que
la méthode de la rétro-analyse basée sur le TTV est trés
stable pour l'identification d'un seul parameétre, méme si
le matériau subit des déformations plastiques importantes.

Parametres élastoplastiques de joints

Le comportement d’un massif rocheux est parfois
dominé par celui des joints et autres discontinuités
(Deng et Nguyen-Minh, 2001). Dans le cas de joints
elastoplastiques, des lois de comportement simples suf-
fisent pour la pratique d'ingénieur. Il s’agit d’en identi-
fier les parameétres.

Un joint T, sépare le domaine Q en deux sous-
domaines Q, et Q, (Fig. 8), avec Q=Q,UQ,UT,

Pl
!
Tﬁ B C
o 2,
N P2
1l la foint T | D
=T |F ] G
it Q, n,
T4 H
000 oo "
e q -
AG.8 Exemple numérique du probléme avec

joint.
Numerical example of joint problem.

On considere le champ de déplacement continu et
continument différentiable sur deux volume Q, et Q, et
discontinu au franchissement et de la surface I, fron-
tiere entre Q, et Q,. On définit le saut du déplacement
au franr,hlssemem dugomt comme

[[u]]=(u

avec u, et u, champs de déplacement de Q, et Q, res-
pectivement (en notant que le vecteur de la direction
normale extérieure du joint n est celui de Q,). On écrit
ausssi [[u]] selon les composantes normale u_ et tan-
gentielle u_ du joint:

Ly (28)

[ull=(u,, u)' (29)

et on note o, et ¢, les contraintes normale et tangen-
tielle & l'interface dESJOIUtS

On considére une loi de comportement de Good-
man, 1976) pour la réponse élastique et un critére de
Mohr-Coulomb standard (Gudehus, 1977) pour simu-
ler la réponse plastique. Le critére s'écrit:

0,=C+0,tg¢ (30)

o, est la résistance de cisaillement du joint, ¢ la cohé-
sion et ¢ I'angle de frottement interne du joint.

Pour la résolution du probléeme modifié, on dis-
tingue dans le joint T, la zone plastique Iy de la zone
élastique I'f. L'équation de base nous donne:

L_{o-— o, ):edx -¢+L‘(a,,

+jr‘J' kuidx +_[_}. kouldx + Ir:_[antggbw - a{')r.rd\ =0 (31)

af:]u,, dx

avec k_ et k_rigidités normale et tangentielle de joints,
o et 0! composante normale et composante tangen-
tielle des contraintes initiales respectivement.

Pour la rétro-analyse d"un seul parametre, on isole
ce parametre, en supposant connus les autres para-
metres. Ainsi, si on veut identifier k,, d'apres I"équation
(31), ona:

w\
J u? dx (32)
I—K

k.=

avec:

o, =€D~Ll(o—-60]:£dx —jr (6, -0 )u, dx-

J

(33)
Jr-"" (U"tg¢ - 09) U, dx
J

On procede de méme pour identifier k , ou ¢, ou c.

Validation : identification des paramétres d'un
joint en élasto-plasticité

On considere la structure hypothétique suivante: un
domaine © partagé par un joint ', en deux sous-
domaines Q, et Q,, est chargé par une pression uni-
forme P, sur ]e bord BC et une pression uniforme P, sur
CD [Flg 8).

On considére les domaines Q, et Q, élastiques
linéaires et le joint I, élastoplastique de type Mohr-Cou-
lomb standard. On fait d’abord un calcul direct pour
obtenir les déplacements qui seront utilisés ensuite
comme données de mesure pour la rétro-analyse. Les
parameétres du calcul direct sont: E=1000,0, v=0,1 sur
Q et Q,; k =10x10° k.= 10,0, c = 2,0, ¢= 45" sur T,
avec les chargements P,=9,0, P,=400,0 a I'instant £, et
P,=90 P,=650,0al instant -

On consideére ici la rétro-analyse d’un seul para-
metre et aussi de deux parameétres simultanément.

Soit a rétro-analyser un seul parametre, la rigidité tan-
gentielle du joint. On utilise les déplacements du calcul
direct a I'instant t, (30 % des éléments joints plastifiés) sur
le bord BC pour la rétro-analyse. La figure9 donne la
convergence d'itération de rétro-analyse de k_ pour diffé-
rentes valeurs initiales, On peut voir que la rétro-analyse
converge tres rapidement, 3-4 itérations sont suffisantes
pour une résolution a 5 % de la valeur réelle.

Soit a rétro-analyser deux parameétres simultané-
ment, la cohésion c et I'angle de frottement interne ¢
du joint, dans une structure plastifiée. Dans ce cas,
deux séries de mesures, les déplacements du calcul sur
le bord BC a l'instant ¢, et a I'instant t, (avec 50 % des
éléments joints p]astlﬂes} sont sélectionnés comme
données de mesures pour identifier les deux para-
metres ¢ et ¢. La figure 10 montre les processus d’itéra-
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fc. 10 Convergence de ¢ et ¢ du joint: exemple
numeérique de joint.
Convergence of ¢ and ¢ of the joint; numerical
example of joint.
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tion de la rétro-analyse avec des valeurs initiales :
¢=15° c=10. Apres 15, 20 itérations, les paramétres
sont identifiés avec moins de 5 % d’erreur.

Parametres de chargement
pour un tunnel peu profond

Les paramétres de chargement sont faciles a expri-
mer dans le terme du travail des efforts extérieurs ®.
Avec I'équation de base de la rétro-analyse (12), ces
paramétres peuvent étre rétro-analysés facilement,
indépendamment de la loi de comportement. Pour
illustration, on montre la rétro-analyse des parameétres
de chargement dans le creusement d’un tunnel de sec-
tion circulaire, peu profond, modélisé en déformation
plane par la méthode convergence confinement.

Soit un tunnel de contour T, creusé dans un massif
semi-infini Q. Selon la méthode convergence confine-
ment (AFTES, 1979; Panet, 1995), le creusement du tun-
nel peu profond peut étre simulé par I'application d'une
contrainte fictive o, en paroi du tunnel et diminuant au
fur et @ mesure du creusement (Shahrour and Ghor-
banbeigi, 1996; Deng et al., 1999).

o,=(1-24 o, (34)

A est appelé le taux de déconfinement variant de zéro a
1 au cours du creusement du tunnel, et égale A, au
moment t, ol le souténement est mis en place.

Les efforts fictifs sur le contour du tunnel T, sont
donnés pour différents instants comme suit :

o, n t=10
T(x, t)={(1-A¢)o,-n £t =4 (35)
0 t=

En considérant l'intervalle de temps [0, t ], et en sup-
posant que les mesures de déplacement a l'instant f,
sont données comme u” sur I', la résolution du pr: o
bleme modifié donne a l'instant r les champs de dépla-
cement u, de déformation € et de contraintes o.

Pour un tunnel peu profond, on admet que les
contraintes initiales sont non homogénes et aniso-
tropes. Si on suppose par exemple comme dans les cas
courants que les contraintes initiales g, a une profon-
deur h sont caractérisées par une composante princi-
pale verticale o connue, et une composante principale
horizontale o), telle que:

o,=Yh o,=k0 (36)
avec k, coefficient de pression des terres au repos, en

gene1 al indéterminé. Les parameétres A, et k, sont para-
meétres de chargement dans ce probléme.

Ainsi a l'instant t, le travail des efforts extérieurs du
modele de référence sur le champ & du probléme modi-
fié est

b= —lo(cn-n)-udx
Fey

=JI_‘. (koreo,cou, +lnc.l.sin9u\.}dx (37)

avec u,, u_composantes horizontales et verticales de
deplacement en paroi du tunnel, 81'angle du rayon par
rapport a I'axe horizontal.

En portant cette équation dans I'équation de base
de la rétro-analyse (12), on a:



w- JLOJ o, sinfu, dx

I
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kl] =

l(._l' G, cos0u, dx (38)
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fG. 11  Exemple numérique d'un tunnel peu

profond.
Numerical example of a shallow tunnel.

Validation : rétro-analyse de A, et k,

Un tunnel & faible profondeur est creusé dans un
massif isotrope homogéne élasto-plastique (Fig. 11).
Compte tenu de la symétrie, on étudie une demi-partie
de la géomeétrie.

TABLEAUI  Parametres des matériaux: exemple
numérique d'un tunnel peu profond.
(y : poids volumigue)
Matériaux | E(MPa) | v |c(KPa)| o) | y(x 107 N/m?)
Massif 100,0 [035| 2000 | 50 2.0
Béton 150000 | 0.25 24

On choisit pour le massif un modéle élasto-plastique
parfait standard de Drucker-Prager. Le souténement
(épaisseur: 0,3 m) est en béton, avec une loi de com-
portement élastique linéaire. Les parametres des maté-
riaux sont listés dans le tableau I.

On va d'abord faire un calcul direct en se donnant
tous les parametres, k,= 0,8, A, = 0,45. Ensuite, les
déplacements du calcul direct servent de données de
mesure pour rétro-analyser le taux de déconfinement
A, et le coefficient k, supposés inconnus.

Aprés le calcul direct, on obtient la convergence de
la paroi du tunnel a l'instant t, et t. Pour identifier un
seul parametre, on utilise la convergence sur une demi-
partie (partie haute) de la paroi a I'instant t, comme

données de mesures u”, pour rétro-analyser le taux de
déconfinement &, et le coefficient k.

Les figures 12a et 12b montrent la convergence de
A, et de k; pour différentes valeurs initiales. On peut
constater que la convergence des itérations est tres
rapide. Des valeurs initiales de A, sont choisies dans
lintervalle 0,25 & 0,65, et celles de k,dans 0,1 a 1,4.
Apres 3, 4 itérations, A, (ou k) est obtenu & 5% pres.

On utilise ensuite u” et la différence de déplacement
entre les instants t, et t, sur la demi-partie de la paroi
Au”, pour rétro-analyser A, et k, simultanément. La
figure 13 donne les convergences de A, et k,, avec des
valeurs initiales: A, = 0,4, k,= 1,5. Il faut 10 itérations
pour obtenir les valeurs a 5% prés.

La figure 14 montre le chemin de 'algorithme de la
rétro-analyse a la surface de la fonctionnelle colt F
repérée par les contours des isovaleurs. La figure a et la
figure b sont respectivement relatives au premier pro-
bléeme modifié (& I'instant t, avec la mesure u”) et au
deuxieme (a l'instant t, avec la mesure Au”). On voit
que l'erreur en TTV diminue a chaque itération, ce qui
assure |'efficacité de la rétro-analvse.
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fic.12  Rétro-analyse d’un seul paramétre (i, ou
k,): exemple numérique d'un tunnel peu
profond. a) Rétro-analyse de A; b) Rétro-
analyse de k.

Back analysis of one parameter (A, or k,):
numerical example of a shallow tunnel. a) Back

analysis of &,; b) Back analysis of k.
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Chemin de la rétro-analyse de A, et k, (valeurs initiales: %, = 0,4, k, = 1,5): exemple numérique d’un tunnel

peu profond. a) Contours des isovaleurs de F a I'instant f,, avec la mesure u™; b) Contours des isovaleurs

de F a I'instant . avec la mesure Au™.

Routine of the back analysis of &, and k, (initial values: &, = 0.4, kK, = 1.5): numerical example of a shallow tunnel. a)
Contours of isovalues of F at instant t, with the measurement u™; b) Contours of isovalues of F at instant t, with the

measurement Au™,

Application a un ouvrage reel:
rétro-analyse de la discontinuité
dans la fondation

du barrage Agua Vermelha

Le barrage Agua Vermelha est construit en 1979 sur
le Rio Grande au Brésil. Le barrage principal est un
barrage comportant deux remblais de terre homogene
compacte, de part et d’autre d’une partie centrale, en
structure de béton. Cette partie centrale se compose du
mur droit de transition, du barrage poids, des struc-
tures de prise d’eau et de la centrale, du mur central,
du déversoir et du mur gauche de transition.
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Ici la caractéristique géologigque qui peut poser pro-
bléme est la discontinuité avec remplissage d’argile
dans la fondation du déversoir. Elle parait au niveau
307.3m (voir figure 15) dans le basalte dense. D'aprés
les tests de cisaillement direct in situ pour la résistance,
I'angle de frottement de la discontinuité serait de 28°, et
la cohésion de 55 KPa (CESP, 1973). La surveillance de
cette fondation a donc été faire avec beaucoup de soin.

Pour notre étude de rétro-analyse, on va analyser
une coupe de la section du déversoir, la coupe « VS-8»
(Fig. 15), dont les mesures de déplacements par exten-
sometres et pendules pendant la période de mise en
eau sont listées dans le tableau 11 (EH — extensometre,
PD, Pl - pendule).

Pour analyser le comportement et la sécurité du
barrage, il faut bien vérifier les parametres mécaniques
de la discontinuité. On va appliquer la méthode de



V3308

basalte dense |

V3073 joint JBH-23
lave basaltique *EH-21 "\ EH-22 Y
basalte dense 2 PL-8

FIG. 15

Coupe de la section du déversoir VS-8: barrage Agua Vermelha.

Profile of the spillway section VS-8: Agua Vermelha dam.

TaBlEAUNl  Mesures de déplacement pendant mise en
eau du réservoir (nm): barrage Agua
Vermelha.
Appareil Niveau d’eau (m)
341.48-360 360-370 370-376
EH-21 0.0 0,05 0,20
EH-22 0.0 0,0 -0,05
EH-23 -0,20 -0,45 -0.25
PD-8 -1,0 -0,7 -0,6
P1-8 0.20 0.1

rétro-analyse pour l'identification de ces paramétres,
avec I'hypothése de déformation plane.

La discontinuité est traitée comme un joint élasto-
plastique avec le modeéle élastique de Goodman (Good-
man, 1976) associé au modele de Mohr-Coulomb plas-
tique standard.

Les parametres mécaniques des matériaux sont
obtenus d‘aprés des tests en laboratoire et in situ,
comme indiqués dans le tableau 1l (LNEC, 1975).

TABLEAUNI  Parametres mécaniques des matériaux :
barrage Agua Vermelha.
(y: poids volumicque)
Matériau ‘Module d'Young v ¥
(MPa) (T/m™)
Béton 30000,0 0,20 25
Basalte dense 1 10000,0 0,20 2.9
Lave basaltique 7000,0 0,20 29
Basalte dense 2 150000 0,20 29
Joint & =28° ¢ =55KPa

Rétro-analyse des parametres élastiques
du joint

En utilisant les mesures de déplacements relatifs
pendant le remplissage du barrage du niveau d’eau
341,48 m au niveau d’'eau 360 m, puis du niveau d’eau
360m au niveau d’eau 376 m, les rigidités du joint k_ et
k_sont identifiées simultanément. La figure 16 montre
la convergence de la rétro-analyse des parametres k, et
k. pour des valeurs initiales : k = 4,3 x 10¢ N/m?,
k =1,4x10° N/m?. Avec 25 itérations, les deux para-
meétres élastiques du joint sont obtenus comme: k =
7,6x 10° N/m, k_=1,0x10° N/m?. Ces valeurs s ‘accordent
bien avec les résultats obtenus par tests de cisaillement
direct in situ, les valeurs du k, obtenues des tests in situ
étaient dans la plage (0,96 ~ 9,6) x 10° N/m® (Silveira et
al., 1978).

Rétro-analyse des parametres plastiques
du joint

Dans la rétro-analyse des parameétres élasticues k_ et
k., on a remarqué que le joint reste entiérement elasrnque
sous ces chargements. Ainsi, pour pouvoir illustrer la
méthode de rétro-analyse en plasticité dans ce pro-
bléme, on a augmenté artificiellement le niveau d’eau de
facon a ce que la plasticité se produise dans le joint. Une
analyse directe, avec les parametres mécaniques du
tableau III et les parametres élastiques du joint obtenus
par rétro-analyse et le niveau d’eau augmenté jusqu’a
460m, a été effectuée pour servir de « mesures» a la
retro-analyse en plasticité. Les déplacements de la partie
haute (sur une moitié) de la surface en amont et de la
surface horizontale au sommet du barrage sont sélec-
tionnés comme mesures. On cherche a identifier I'angle
de frottement ¢ et la cohésion ¢ du joint.

Les « mesures » obtenues de |'analyse directe au
niveau d’eau 445 m et 460 m (la plasticité se présente sur
30 % et 45 % respectivement de la partie du joint sous la

base du barrage) sont données dans la rétro-analyse. 67
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Convergence d'itération de k_ et k_ : barrage Agua Vermelha.
Convergence of k and k_: the Agua Vermelha dam.

La figure 17 montre la procédure de la rétro-analyse
avec les valeurs initiales ¢ = 35°, c: 35 KPa.

Les calculs donnent ainsi une convergence d’itéra-
tion rapide, méme en élasto-plasticité, ce qui illustre
I'efficacité de la méthode. Cette application montre
aussi la possibilité de rétro-analyser progressivement
différents paramétres au cours du chargement: identi-
fication des parametres élastiques par les mesures sous
faibles charges, et en utilisant ces parametres identifies,
identification des parameétres plastiques avec les
mesures sous charges supérieures.

-
Conclusion

On a proposé une nouvelle meéthode de retro-ana-
lyse basée sur le théoréme des travaux virtuels (TTV).
Pour reéaliser la rétro-analyse, un nouveau critére
d’identification, la minimisation sur l'erreur en TTV, est
établi par comparaison entre le modele de reférence et
celui modifié en fonction des mesures obtenues.
Puisque le TTV est un principe fondamental de la

mécanique, indépendant de la loi de comportement, la
méthode proposée est puissante, valable pour les pro-
blémes non linéaires en élasto-plasticité. Dans cette
rétro-analyse, on a pris le principe de minimisation en
utilisant les dérivées de la fonctionnelle cott par rap-
port aux parameétres inconnus, mais on n'a pas besoin
d’obtenir ces dérivées (ce qui est en général trés diffi-
cile), la méthode est donc simple et efficace. Dans la
programimation, on utilise le code du calcul direct
comme sous-programme, la programmation de la
rétro-analyse est facile (les calculs sont faits avec le
logiciel CASTEM2000 du CEA). Avec la nouvelle
méthode, on peut identifier des parametres meca-
nicques du mateériau élastiques ou d’une discontinuite,
ainsi que des parameétres de chargement. Pour rétro-
analyser plusieurs parameétres il faut plusieurs séries de
mesures. En revanche, cette méthode ne semble pas
adaptee a l'identification d'une géométrie,

Les cas réels présentent bien entendu une plus
grande complexité que les modéles numériques testés
ici. Nous avons choisi un cas vécu pour illustrer la fai-
sabilité de la méthode et les résultats obtenus sont
assez concluants. Dans la pratique, cette méthode peut

C
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fiG.17  Rétro-analyse de ¢ et ¢ de la discontinuité : barrage Agua Vermelha.
68 Back analysis of ¢ and ¢ of the discontinuity : the Agua Vermelha dam.
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étre utile pour le suivi d'un chantier, dans la mesure ou
on peut disposer des mesures au cours des charge-
ments, pour pouvoir rétro-analyser successivement les
différents parametres. Aux faibles niveaux de charge-
ment on peut identifier les parameétres élastiques,
ensuite, on peut identifier des paramétres plastiques a
des niveaux de chargement supérieur.

L'application de la méthode a des problémes élasto-
visco-plastiques ou autres phénomenes différés (par
exemple avec "écoulement d’eau interstitielle) est une
perspective qui reste encore & explorer. il convient dans
ce cas de voir si la méthode peut étre utilisée telle
quelle, ou si elle ne nécessite pas le cas échéant des

modifications. En réalité, les mesures sont toujours
affectées d'erreurs, le développement de cette méthode
avec une approche statistique, pour obtenir des résul-
tats dans un sens stochastique est une autre voie de
recherche.
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Note
technique

La rupture différée en mécanique des roches

Delayed failure in rock mechanics

Résumé

Différents cas réels de ruptures différées
sont présentés et commentés ainsi que la
méthode de mesure en laboratoire de la
résistance a long terme d’échantillons de
roches. Dans la pratique des massifs
rocheux, il peut y avoir rupture a long
terme simple, mais aussi vieillissement
des matériaux, évolution des
sollicitations, ou relaxation et fatigue,

ce qui rend la prévision particulierement
difficile.

1. Introduction

Au commencement d'un grand glissement
ou d'un effondrement rocheux resté stable
pendant longtemps, des déplacements ou des
fissurations apparaissent. On les met en évi-
dence par des mesures topographiques ou des
mesures de déformations. Mais I'évolution des
mouvements peut étre lente ou brutale et la
progression des mesures est difficile a
extrapoler pour définir I'instant de la rupture,
méme en utilisant des lois en log t ou en tin,
On a méme vu, dans certains cas, gue cdes
mouvemnents préliminaires... pouvaient
s‘arréter. Aprés les grands déplacements vien-
nent ralentissement et stabilisation, mais de
toute fagon le « passage a |'acte » reste difficile
a prevoir.

2. Quelques exemples

La rupture différée en mécanique des
roches est a l'origine des accidents les plus
imprévisibles, donc les plus dangereux car
pouvant entrainer de véritables catastrophes.

On peut citer:

En souterrains. Le cas du tunnel de Vierzy:
le 16 juin 1972, des ouvriers en train de
rénover le revétement d'un tunnel de la SNCF
cessent le travail a la fin de la journée et quit-
tent le chantier. Quelques heures plus tard, la
voute s'effondre, puis un train percute |e tas de
blocs tombés sur la voie et la motrice s'encas-
tre dans la chapelle au toit du tunnel, puis un
second train venant dans |‘autre sens percute
I'ensemble. Une centaine de morts.

En falaise. Le 23 juin 2002, prés du Tre-
port, au Mesnil-Val, une falaise donne des
signes de faiblesse. L'INERIS et le BRGM,
agissant dans le cadre du projet européen
« Protect », décident de l'instrumenter, Six

P. HABIB
LMS-G.3S, Ecole polytechnique

Abstract

Different case histories of rock masses
delayed failures are presented and
commented. Laboratory long term strength
measurement of rock samples is presented.
For rock masses simple delayed failures can
occur but it is possible to have weathering,
solicitation evolution, or relaxation and
fatigue, so that precasting is specialy difficult.

mois plus tard elle s’effondre. Il est remar-
quable que les mesures topographiques n'ont
pas montré grand-chose, mais que les géo-
phones et les accélérometres (pour I'ecoute
des bruits) ont montré, au cours des dernigres
vingt-quatre heures, que des cragquements se
faisalent entendre signalant qu’une évolution
étaiten cours',

En mine. Pendant le siecle passé il s’est pro-
duit une quinzaine d’effondrements spontanes
dans les bassins ferriferes de Lorraine, c'est-a-
dire sans que ces ruptures aient 1€ prévues ou
desirées. Certains ont eu lleu en cours
d’exploitation. En général, on a pu évacuer les
hommes et le matériel, mais pas toujours.
Dailleurs, ceci n'a pas empéché parfois des
pertes humaines a cause de |'effet de souffle,
Ces effondrements en cours des travaux
doivent, tout de méme, étre considérés comme
des ruptures différées en ce sens que le travail
du chantier, pour arriver a des taux de deéfruite-
ment importants, peut prendre du temps. Des
effondrements se sont produits pendant les
travaux mais aussi bien aprés les travaux, des
années ou des dizaines d’années aprés
I'exploitation du minerai de fer™,

En carri¢re. Le cas de Clamart est exem-
plaire: il s'agit d'une carriére souterraine de
craie et le site avait été déclaré inconstructible
avant la derniére guerre par I'Inspection des
carriéres, au motif que l'ingénieur des Mines
- Armand Maver (qui, bien aprés, fut le pre-
mier président du Comité francais de

"G, Senfaute, V. Merrien-Soukatchoff, 1. Morel,
J1.C. Gourry, « Microseismic monitoring applied to
prediction of chalk cliffs collapses and contribu-
tion of numerical modelling ». Int. Conf. on Fast
Slope movements-prediction, Sorrento, May 2003,
2l Documents du Service technigue des mines de
fer de I'Est, E. Tincelin (avril 1959), et E. Tincelin et
Sinou (juin 1959).
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fG.1  Schéma de l'accident de Champagnole.
Champagnole quarry failure.

mecanique des roches) - avait estimé la contrainte moyenne dans
les piliers 2 MPa, alors que la résistance de la craie était de 3 MPa,
ce qui etait insuffisant. Au bout de vingt-cing ans, il fut décidé, en
I'absence d'incidents, de construire quand méme, non de grands
batiments mais des petites résidences dont le poids était néglige-
able par rapport a celul du recouvrement, avec des caves peut-
etre méme que pour certaines ¢’était un allegement, Cing ans plus
tard, le 1¢ juin 1961, un effondrement complet de la carriére s'est
produit. Une dizaine de morts. Les sinistres de Vierzy et de Cla-
mart ont fait I'objet d’expertises judiciaires.

On peut rappeler aussi I'effondrement brutal le 27 juillet 1964
d’une carriére souterraine approvisionnant une cimenterie a
Champagnole. La carriére était exploitée par chambres et piliers
et ceux-ci se sont écrases sous 'effet du cisaillement occasionné
par la pente générale du site, Il y a eu des pertes humaines et cet
accident a emprisonné pendant quelques jours des mineurs qui
travaillaient dans une partie de la carriére qui ne s'était pas effon-
drée; leur sauvetage a été tres éprouvant (Fig. 1)

Cet accident est intéressant en ce sens qu'il montre que la
rupture différée ne se produit pas uniquement lorsqu’une struc-
ture est sollicitée essentiellement en compression simple ou en
traction. La carriere de Champagnole était exploitée par cham-
bres et piliers; elle se développalt sous une pente; la charge était
donc croissante avec la hauteur du recouvrement, mais la résis-
tance a la compression des piliers était suffisante. Malheureuse-
ment, sous une pente, la verticale n'est pas une direction d’une
contrainte principale (Fig. 1. 1l en résulte I'apparition en téte des
piliers d’un cisaillement horizontal qui peut mener & la ruine.
Drailleurs, la surface de rupture a bien montré qu‘un glissement &t
un déplacement horizontal s'étaient produits et avaient renverseé
et écrase les piliers™.

Le petit croquis (&) de la figure 2 représente le domaine
d’equilibre limite d'une fondation superficielle sur un sol pul-
vérulent (c = 0) chargé par une force d'inclinaison guelconque. Le
petit croquis (b) represente le domaine d'équilibre limite d’une
fondation superficielle sur un matériau purement cohérent (g = 0).
Le croquis (] représente le domaine d’équilibre limite d'un pilier
[p=0;:c=0)soumis a une force en téte d’orientation quelconqgue.
On voit que si ce pilier est proche de la rupture en compression
simple. le fait d'ajouter la moindre force horizontale (¢’est-d-dire
un cisaillement en téte du pilier] fait sortir le systéme du domaine
d’équilibre. Par contre, si la téte du pilier était proche de la rup-
ture sous l'effet d’un cisaillement horizontal, le fait d’ajouter une
contrainte normale améliore 'équilibre du pilier, tout au moins si
on reste dans certaines limites,

3. Comment le probleme se pose
au laboratoire

En compression simple, aprés une phase de serrage des fis-
sures naturelles au début du chargement, la courbe effort-défor-
mation présente une partie a peu prés rectiligne, a peu pres
reversible, qui permet de définir une limite élastique. Ensuite, on
voit apparaitre des déformations non linéaires dont une partie
n’est pas réversibie et on parle alors de plasticité. Dans les roches

18], Goguel, Géologie de l'environnement, 1980, p. 122.
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fic.2 Domaine d’équilibre d'un pilier.
Equilibrium field of a pillar.

a comportement fragile, on entend parfois des craquements et
une fissuration nouvelle apparait, orientée dans la direction de la
compression (Fig. 3).

Cette fissuration grandit méme & charge constante jusqu'a la
rupture différée et ceci est trés important pour la modélisation qui
doit admettre une variation de volume au cours du fluage. En
augmentant encore le chargement la roche casse.

La figure 4 représente une courbe de comment d'une roche
en compression simple. Si I'on maintient la force en dessous de la
limite €lastique, il ne se passe rien. Au-dessus de la limite élas-
tique, il peut y avoir des petites déformations différées qui se sta-
bilisent au bout d'un certain temps (Fig. 4). Encore au-dessus,
elles sont plus grandes mais il v a encore stabilisation. Encore au-
dessus et en attendant longtemps on aboutit 4 la rupture. Encore
au-dessus on aboutit aussi a la rupture mais plus rapidement. Et,
enfin, tout en haut, cest la rupture instantanée. Il semble que le
domaine de stabilité et d’écoulement reste a I'intérieur de la
courbe compléete de comportement (en pointillés sur la figure 4
pour certaines roches en compression simple.

A B c

7.3 Dessin de la fissuration d’un matériau
fragile.
Brittle fissures drawing of a sample.
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fc.4 Comportement d'une roche et effet du
temps:
Force-deplacement curve and time effect:
e Stabilisation aprés un long temps/Delaved
stabilisation
x Rupture différée/Delayed failure.

Je ne sais pas si c’est valable pour toutes les roches, et cer-
tains auteurs ne l'admettent pas', et c’est certainement faux pour
les sols ou le comportement visqueux (viscoplastique par opposi-
tion a viscoélastique) peut largement aller au-dela de la frontiére
du radoucissement.

Mais d'ou vient I'effet du temps dans ce fluage et qu’est-ce
qui justifie le terme visqueux ? On l'attribue a I'agitation ther-
mique autour des défauts en tension o, a certains moments,
I'écart entre deux molécules en fond de fissure est devenu suff-
isamment grand pour gu’elles ne puissent plus se raccrocher. Si
cette interprétation est exacte, on peut en inférer que si on aug-
mente la température, c'est-a-dire si on accélére 'agitation ther-
migque, la durée sera plus courte avant que la rupture se produise,
et effectivement on sait que la résistance diminue lorsqu’on
chauffe une roche, et réciprogquement qu’elle augmente quand on
la refroidit. On peut citer les travaux de Push sur les aspects
micromécaniques des phénomenes de fluage'™.

On vient de citer des défauts et cela entraine un effet
d'échelle, ¢'est un phénoméne bien connu et il n'est pas néces-
saire d'insister: la résistance et la dispersion des résistances sont
des fonctions décroissantes de la dimension. Ce qui est moins
connu par contre, c'est que le comportement varie aussi. Telle
quartzite, rigide et fragile sur une petite éprouvette, presente en
grande masse un comportement elastoplastique. Et un matériau,
dont la matrice a un comportement élastoplastique, va préseriter
en grande masse du fluage et de la ductilité.

1] faut rappeler maintenant comment on détermine la résis-
tance & la rupture a long terme. La méthode est fort simple. On
charge des éprouvettes a 60 %, 80 %, 90 %, 95 % de la résistance a
court terme, et tout en mesurant la déformation on attend le
temps qu'il faut pour que cela se stabilise ou que cela casse. On
remarquera qu'il s'agit d’un essai plus long et donc beaucoup
plus colteux que pour la détermination de la résistance instanta-
nee. Mais surtout, il y a la un handicap méthodologique grave.
Du fait de la dispersion de la résistance instantanée, on ne sait pas
sl le pourcentage de la résistance a court terme correspond bien a
celui de chacune des éprouvettes. Si bien que le bel ordre indiqué
ci-dessus peut donner expérimentalement un échelonnement des
resultats tout différent (I'éprouvette chargée & 90 % cassant, par
exemple, avant celle a 95 %). La résistance moyenne a long terme
est donc plus incertaine que la résistance moyenne & court terme.

Les craguements gue 'on entend pendant le chargement et
dont le nombre augmente lorsqu’on approche de la rupture sont
certes un phénoméne précurseur de la rupture, mais sa précision
est insuffisante (Fig. 5],

1 Cristescu, Rock rheology, Kluwer Ac. Pub., 1989 ; et Cristescu, Time
effect in Rock Mechanisms, Wiley, 1998,

15 R. Pusch, « Mechanisms and consequences of creep in crystalline
rock». Comprehensive Rock Engineering (ed. J. Hudson), vol. 1, chap-
ter 9, 1993, p. 227-241.

A

fe.s Ecoute des bruits. Nombre de bruits cumulés
en fonction de la contrainte: charge,
décharge et rechargement (effet Kaiser).
Number of noises during loading (Kaiser effect).

4. Comment se présente la rupture
differée dans les cas réels

On va examiner maintenant des situations réelles comme
celles qui ont été citées plus haut.

Il est trés possible que la résistance a long terme d'un massif
rocheux évolue, par exemple en diminuant par vieillissement ou
par altération. La rupture différée se produit alors lorsque la résis-
tance a la rupture devient égale aux contraintes appliquées (poids
propre, charge apportée par les structures, etc.) (Fig. 6a). C'est
tout & fait la configuration des essais de laboratoire ol la charge
appliquee est facilement rigoureusement constante pendant toute
la durée de 'essai.

Mais dans la nature, c’est peut-étre la charge qui varie: la mine
est de plus en plus exploitee, les structures sont chargées différem-
ment, la nappe change d’altitude, la falaise est minée & sa base par la
mer, eic. (Fig. 6b). Ici, il faut citer une expérience en vraie grandeur
pilotée par le Laboratoire Central des Ponts et Chaussées™ et pub-
liée récemment. Il s’agissait d’une ancienne carriere de calcaire
grossier abandonnée, dont on a chargé le toit sur quatre hectares en
plagant en surface des déblais excédentaires provenant d'un projet
routier. Le taux de défruitement des piliers variait de 75 a 90 % selon
la dimension des piliers et la largeur des galeries; une éude prélim-
inaire avait montré que le risque de ruine induit par la surcharge
n'était pas nul. La carriére a été fortement instrumentée; ¢'était un
véritable laboratoire souterrain: vérin plat pour des mesures de con-
traintes dans les piliers, topographie du toit, déformation des piliers,
tassement du sol sous la carriere (argile plastique sous les sables de
Cuise), extensometres hypersensibles de Blum, extensométres hor-
izontaux, etc.

Les évolutions des contraintes et des déformations en fonc-
tion du chargement ont été suivies et ont montré d’une part un
affaissement du toit, et d’autre part une augmentation des con-
traintes dans les piliers (mais assez dispersée); des relevés visuels
ont été suivis pendant cing ans apreés le chargement et ont montré
une progression de 'endommagement dans les piliers et dans le
massif: fissuration du toit, chute de plaques du toit, épaufrures le
long des diaclases ou des coins des piliers, écaillage au niveau des
joints. L'évolution n'est pas terminée, mais il n'y a pas eu, jusqu’a
présent, de manifestations vers la ruine et simplement des trans-
ferts de charge vers les piliers de bord. D'aprés |'analyse sis-

i) Patherat P., Alfonsi P., Moiriat D., Thorin R., « Etudes et suivi ins-
trumental du laboratoire souterrain de Mériel-Villiers-Adam (Val-
d’'Oise) ». Bulletin des Laboratoires des Ponts et Chaussées, n°® 237,
mars-avril 2002, p, 59-75.
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fAG.6 Résistance R de la roche et sollicitation F
en fonction du temps t.
Rock strength R and stabilisation F with time.

mique, la périphérie d’un pilier est plus endommagée que la par-
tie centrale (1940 m/s par rapport a 2340 m/s). L'observation
depuis le début porte sur une quinzaine d’années, et le suivi con-
tinue.

Pour la rupture différée, en dehors des cas (a) et (b) ci-dessus,
il v a aussi la possibilité de la figure 6c¢ ol résistances et charges
varient ensemble. Ld figure Gd est une variante de la figure 6¢c ol
les sollicitations sont répétées, par exemple par le gel ou par le
batternent saisonnier de la nappe. Ces forces cvcliques peuvent
provoquer une dégradation du massif rocheux par fatigue, d'ol
une diminution de la résistance par petits paliers successifs (la
charge ultime, ou résistance a long terme, correspond a un essai
de fatigue sous un seul cycle de chargement d’ou le nom quelque-
fois employé de fatigue statique pour désigner la résistance a long
termel.

Enfin, il y a une derniére possibilité : la résistance diminue en
fonction du temps et les contraintes aussi. (C'est le cas de la relax-
ation, par exemple des contraintes tangentielles autour d’un tun-
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nel ol, en fonction du temps, on peut écouter et suivre la fissura-
tion qui se développe vers |'intérieur du massif, ce qui entraine
une diminution des contraintes en surface. Il n'est pas impossi-
ble qu'un tel phénoméne se soit produit dans la carriére citée
precédemment car un report des charges des piliers a eu lieu vers
les bordures ainsi qu’un élargissement de |'affaissement du toit,
les forces de masse restant évidemment constantes. L'étude du
milieu, a partir de la vitesse de propagation des ondes, est cer-
tainement trés utile pour comprendre ce mélange de fluage et de
relaxation.

Dans la réalité des travaux ou des situations naturelles, la
prevision des effondrements spontanés apparait donc comme
étant trés difficile, parce qu’on ne connait pas ou qu’on ne
maitrise pas tous les paramétres meécaniques ou physiques, ¢’est-
a-dire les paramétres de résistance et ceux des sollicitations.
Cependant, malgré |'exemple de la falaise instrumentée de Mes-
nil-Val ot les mesures de topographie et de déformations n'ont
pas donné grand-chose, mais aussi grace a I'exemple de la falaise
de Mesnil-Val, ot |"écoute des bruits a donné des indices impor-
tants dans la derniére journée, il faut rester persuadé que des
événements prémonitoires se produisent avant la rupture et
qu’une instrumentation correcte devrait permetire de surveiller
les évolutions en fonction du temps, L'interprétation est certes
difficile mais I'exemnple du grand glissement rocheux de Vaiont
(300 106 m3), ol des déplacements métriques se sont produits le
9 octobre 1963 avant la rupture en liaison avec la montee du plan
d’eau dans le réservoir d’un grand barrage, montre a la fois que
des signaux précurseurs existent et aussi qu'il faut que quelgu’un
les connaisse en temps réels, et que lorsqu’un certain seuil, défin]
a 'avance, est atteint, il puisse donner une alerte a "autorité qui
peut prendre une décision. Ceci est trés important et voici deux
exemples.

Le premier est celuj du capteur de déplacement & cheval sur
une fissure, qui indique le mouvement d'un bloc qui menace de
tomber par rapport a un autre supposeé fixe. Le capteur est relié a
une sonnerie a la mairie. Aprés un déplacement de 1 mm, la son-
nerie doit grelotter. Elle sonne un lundi matin; on monte voir le
bloc dangereux et on régle a nouveau le capteur. La sonnerie
retentit a nouveau le mardi aprés-midi; on remonte voir; elle
sonne a nouveau le vendredi: on débranche la sonnerie. L'autre
exemple, c’est la colonne de Nantua. [l s’agit d'un monolithe, &
'avant et détaché d’une falaise calcaire, qui menace des habita-
tions situées au bas du pierrier au pied de la falaise. Une saison,
on voit des cailloux clairs a son pied. lls sont clairs parce qu'ils
sont nouveaux, donc tombés récemment, ce gqui Montre une évo-
lution. La topographie indique d’ailleurs que la colonne a bougeé,
On décide de 'abattre. Une foreuse est installée sur son toit pour
préparer le placement des explosifs. Le mouvement de la colonne
continue et I'eau du forage doit v étre pour quelque chose. On
décide d’accélérer le forage et de travailler aussi de nuit. Le mou-
vement s'accélére davantage. Enfin, les charges sont en place, la
sondeuse et le personnel sont évacués et I'autorisation de tir est
demancdeée, Et, on attend ! Puis la colonne s’effondre toute seule,
ce qui d'ailleurs déclenche une partie du tir mais tout se passe
bien: pas de victimes. La poussiére étant retombée, on voit arriver
le messager porteur de Vordre d’évacuation et de l'autorisation
de tir. [l parait que les témoins étaient un peu pales.

Dong, il faut des mesures en temps réels. Des limites fixées a
I'avance, avec les actions définies elles aussi a I'avance & prendre
en cas de dépassement des limites et une autorité chargée
d’ordonner I'exécution des actions et par qui,

Mais, quelles mesures? On n'échappera pas & la topographie
ni aux mesures de déplacements. Mais il est certain que du coté
du développernent de la fissuration, il y aura des informations &
recueillir. Pour cela, il y a I'écoute des bruits et sans doute les
mesures de propagation in situ des ondes sonores et de la varia-
tion de la célérité, ou de 'amortissement, ou de la composition
spectrale. Je rappelle qu’avant la grande catastrophe de Vaiont
{2 000 morts), la vitesse des ondes était de 5 500 m/s dans le mas-
sif du Mont Toc, et qu’apres elle n"était plus que de 1 900 m/s
dans la partie glissée, Entre les deux, il y a certainement des pos-
sibilités a exploiter.



Theses

Microstructure et effets d’échelle dans les essais
de micro-indentation sur les roches

L'essal de micro-indentation dans les
raches consiste & faire pénétrer un outil dans
une roche afin de mesurer sa dureté et d'eva-
luer ses paramétres de résistance (angle de
frottement et cohésion) a partir de la force
d’indentation et de la profondeur de pénetra-
tion de 'outil. Pour des roches granulaires,
I'interaction entre |'outil et la roche se produit
a une échelle comparable a celle de la micro-
structure du matériau et rend nécessaire
I'étude de I'effet de la taille de l'indenteur sur
les caractéristiques mécaniques apparentes
du matériau. La mécanique des milleux conti-
nus géneralisés (théorie de Cosserat, théorie
du second gradient) offre un cadre pour le
développement et la validation de lois de com-
portement avec microstructure, Une modéli-
sation analytique dans ce cadre a mis en evi-
dence l'effet d’échelle sur les modules de

Belkacem AMMIAR
ENPC-CERMES

6, 8 av. Blaise-Pascal

77455 Marne-la-Vallée Cedex 2

These soutenue le 98 février 2003
sous la direction de Jean Sulem

(sulem@cermes.enpc.fr)

rigidité mesurés du matériau. L'extension a un
comportement élasto-plastique a été dévelop-
pée par une modélisation numérique de Cos-
serat, qui a permis d'étalonner les longueurs
internes du matériau qui apparaissent dans
les lois de comportement avec microstructure,
Une étude expérimentale de |'influence de la
taille de |'indenteur sur la réponse du mate-
riau et sur le mode de rupture de |a roche a
permis de quantifier ces effets d'échelle et de
valider l'approche numeérique. L'analyse
d’images de la zone de contact au microscope
electronique a mis en évidence I'influence de
la taille de l'outil sur les changements de
microstructure dans la zone de contact (glis-
sement, rotation, fracturation, broyage des
grains) et permis de discuter la nature des
conditions aux limites considéreées dans les
études numeriques.

Etude du comportement mécanique de micropieux
sous chargements monotones et cycliques verticaux.
Application aux effets de groupe

Alain LE KOUBY

ENPC-CERMES

6 et 8 av. Blaise-Pascal

77455 Mame-la-Vallée Cedex ¢
(lekouby@cermes.enpc.fr)
These soutenue le 26 mai 2003

sous la direction de these Roger Frank et Jean Canou

A partir d'une approche du type modeélisa-
tion physique, basee sur |'utilisation d’une
chambre d’étalonnage et d'inclusions instru-
mentées spécifiques, on s'intéresse & la quanti-
fication des interactions, appelees couram-
ment « effets de groupe », qui peuvent se
développer entre les micropleux rapprochés
sous sollicitations monotones et cycliques ver-
ticales.

La premiére partie est consacrée i I'étude
des effets de groupe (inclusions verticales] qui
apparaissent sous chargement monotone. Les
configurations adoptées correspondent a des
groupes élémentaires de cing et neuf inclu-
sions, caractérisees par une inclusion centrale
(représentative d’une inclusion « générique au
sein d'un groupe ») en interaction avec des
inclusions adjacentes. Les résultats montrent,
pour linclusion centrale, un effet de groupe
positif sur le frottement latéral et négatif sur la
résistance en pointe. On met également en évi-
dence un effet de réseau (inclusions inclinées)

Ecole nationale des ponts et chaussées

par rapport & un effet de groupe sur des cel-
lules elementaires de cing inclusions. Les
résultats montrent généralement un avantage
du groupe par rapport au reseau en terme de
capacité portante verticale.

Dans une seconde partie, on s'intéresse au
cas des chargements cycliques pour des confi-
gurations analogues au cas monotone. Deux
cas sont consideres, a savoir les chargements a
force controlée destinés a établir des dia-
grammes de stabilité cyclique et les charge-
ments a déplacement controlé, pour les méca-
nismes de dégradation. Les essais a force
controlée montrent l'influence de parametres
tels que "amplitude du chargement, la charge
moyenne ainsi que le nombre de cycles sur les
comportements observes. L'augmentation du
nombre d’inclusions semble avoir un effet
positif sur la stabilité du groupe élémentaire.
Quant aux essais a déplacement controlé, ils
montrent un effet de groupe global positif
dans la plupart des cas étudiés.

1
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Comportement hydromécanique et microstructural des matériaux de barriére ouvragée
Duilio MARCIAL

IMME, Universidad Central de Venezuela, Apartado 50361
Caracas 1050-A Venezuela
These soutenue le 18 juin 2003, sous la direction de Pierre Delage et Yu Jun Cui
Ecole nationale des ponts et chaussées

(delage@cermes.enpc.fr)

Ce travail se place dans le prolongement des travaux réalisés au
CERMES sur le comportement des barriéres ouvragées (BO) pour
le stockage des déchets nucléaires & haute activité. [l débute par
une étude bibliographique ou un intérét particulier est porté aux
aspects relatifs a la minéralogie, la microstructure et aux interac-
tions entre I'eau et la phase argileuse, Ensuite le programme expé-
rimental concerne les argiles FoCa7, MX 80 et Kunigel.

Une premiére partie est ensuite consacree a l'étude de la den-
sité de I'eau dans les bentonites fortement compactées. Il est mon-
tré qu’aux fortes densites, la densité de I'eau peut étre supérieure
a1 dans ces matériaux trés plastiques au sein desquels la succion
peut atteindre des valeurs considérables (plusieurs dizaines de
MPa). L'étude de propriétés plus fondamentales de ces bentonites
est meneée sur le matériau saturé a |'état de pate, sur lequel la
compressibilité et la perméabilité sont étudiées sur une forte

échelle de contrainte (jusqu'a 30 MPa). L'étude des évolutions
microstructurales permet d’identifier des mécanismes qui gou-
vernent cette compressibilité a I'échelle microscopique, en fonc-
tion de I'ampleur de la contrainte appliquée.

Une étude des propriétés de cicatrisation des joints internes a la
barriére ouvragée est menée a I'aide d’un dispositif original, et I'éta-
blissemnent progressif de la cicatrisation est observé expérimentale-
ment a 'aide de plusieurs parameétres, en tenant compte également
de la modification de la microstructure dans les zones de joint.

Les proprietés des barrieres ouvragées compactées sont
ensuite considérées aux niveaux microscopigue et macroscopique
a l'aide de divers essais d’hydratation sous diverses conditions
(volume constant, volume libre) et a 1'aide d’essais de compres-
sion & succion constante. Des conclusions en sont tirées en termes
de modélisation, dans le prolongement des travaux de la these de
Yahia-Aissa (CERMES, 1999).

Contributions aux méthodes de calcul des groupes et des réseaux de micropieux

Roger ESTEPHAN
78-80, avenue du Général-de Gaulle
992130 Issy-les-Moulineausx

These soutenue le 25 juin 2003, sous la direction de Roger Frank

Les travaux de recherche menés dans le cadre de cette thése
concernent I'étude du comportement des groupes et des réseaux
de micropieux. L'interaction entre les micropieux d'un groupe ou
d’un réseau, ainsi que I'effet d’inclinaison des micropieux au sein
d'un réseau sont traités & travers les trois parties de cette thése.

La premiére partie est consacrée a la définition, la classifica-
tion et les domaines d’application des micropieux. Les différentes
méthodes usuelles de calcul des micropieux (isolés, en groupes
ou en réseaux) sont également présentées.

La deuxieme partie, quant & elle, est réservée a la synthése de
divers essais experimentaux réalisés, dans le cadre du projet national
FOREVER, sur des groupes et/ou des réseaux de micropieux. Ces
essais sont realisés en vraie grandeur de site ou en modéles réduits
(centrifugeuse, chambre d’étalonnage ou cuve expérimentale).

Ecole nationale des ponts et chaussées

La troisieme partie présente deux approches numeriques dif-
férentes pour I'étude du comportement des micropieux. La
méthode des fonctions de transfert de charge est utilisée 2 tra-
vers le programme de calcul des groupes de pieux (GOUPEG) qui
est développé pour tenir compte de I'effet de I'inclinaison des
micropieux. Le cas d’un réseau élémentaire de 4 micropieux et
d’un groupe equivalent est étudié. Une étude paramétrique sur
I'effet de l'inclinaison des micropieux au sein d’un réseau élé-
mentaire est présentee. Enfin la méthode des éléments finis est
utilisee a travers le logiciel CESAR pour I'étude du comportement
d’un réseau élémentaire de 4 micropieux (en double chevalet).
Cette derniére approche donne également des résultats intéres-
sant sur le comportement du massif du sal sous les micropieux
inclinés.

Etude numérique par I'approche hybride des groupes de pieux

Sabrina PERLO-MEVELLEC

5, domaine de la Butte-a-la-Reine
01120 Palaiseau
(sabrina.mevellec@wanadoo.fr)

Thése soutenue le 8 juillet 2003, sous la direction de Roger Frank

Inscrite dans Je cadre du projet national FOREVER, 'étude pro-
posee s‘articule autour des essais en vraie grandeur réalisés a Saint-
Rémy-lés-Chevreuse par le CEBTP sur neuf micropieux isolés et
deux groupes (2 x 2, 2 diametres d’entre axe) chargeés axialement,
puis transversalement dans du sable de Fontainebleau, Elle com-
prend l'introduction dans un code de calcul, facile d’utilisation pour
lingenieur, de l'effet de groupe de maniére automatique et tridi-
mensionnelle ; le programme « GOUPEG-3D » repose sur la theorie
couplée des modeles hybrides, utilisant les fonctions de transfert de
charge (courbes «p-y » €t «t-z ») pour |'estimation de |'interaction
pieu-sol et l'interaction pieu-sol-pieu intervenant par le biais de
coefficients multiplicateurs de déplacement et réducteurs de pres-
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sion ultime évalués a partir des équations de Mindlin (théorie du
continuum elastique), Pour 1'analyse des essais, les hypothéses ont
porté principalement sur la construction des courbes de réaction du
sol en s"appuvant sur les recommandations en vigueur (TA 95, Fas-
cicule 62, regle simplifiée de Bustamante et Doix [1985]) reposant
sur les essais pressiométriques et sur l'influence du mode de fabri-
cation des micropieux (gravitaire ou a 'aide du perforateur pneu-
matique R-SOL). Une étude paramétrique portant sur le module de
cisaillement intervenant dans les équations de Mindlin, a mis en évi-
dence la forte sensibilité du logiciel & ce paramétre élastique difficile
aappréhender et encore sujet a de nombreuses controverses quant
a son estimation.



Modélisation du comportement d’ouvrages composites sol/géosynthétique
par éléments discrets. Application aux ancrages en tranchées en téte de talus

Bruno CHAREYRE

LIRIGM, Maison des Géosciences
1381, rue de la Piscine, BP 53
38041 Grenoble Cedex

These soutenue e 14 novembre 2003, sous la direction de Jean-Pierre Gourc et Pascal Villard

De nombreux ouvrages geotechniques sont réalisés en asso-
ciant & un sol des nappes polymeéres appelées géosynthétiques.
Leur comportement mécanique est largement régi par les méca-
nismes d’interface sol/geosynthétique - avec d'importants depla-
cements relatifs — et caractérisé par une grande déformabilité. Les
approches de type « milieu continu» posant dans ce cas des pro-
blémes importants, on propose une modélisation par la méthode
des éléments discrets (DEM), dans laquelle le sol est représenté par
un-assemblage de particules bidimensionnelles. Si la DEM permet
bien de résoudre certains des problémes rencontrés par les
approches de type « milieu continu », elle pose aussi de nouvelles
questions. Comment caler les paramétres micromécaniques du
modele (lois de contact entre particules) quand le comportement
du sol est exclusivement caractérisé a |'échelle macroscopique 7 Et
comment modéliser un géosynthétique avec des éléments initiale-
ment destinés & 1'étude des milieux granulaires ? Pour répondre 2 la
premiére question, nous proposons ici une approche par «analogie
macroscopique n. Des essais blaxiaux de compression sont simu-

Universiteé Joseph-Fourrier (Grenoble |)

les pour calibrer le modeéle, déduire des lois d'échelle, et déterminer
des parametres micromécaniques tels que le comportement
macroscopique induit approche celui du sol réel. Faute de réponse
satisfaisante a la deuxieme question, nous développons un modéle
specifiquement destingé a simuler le comportement des géosynthé-
tiques (modéle DSEM). Le couplage DEM-DSEM peut ensuite étre
appliqué & I'étude des ancrages géosynthétiques en tranchées,
ouvrages pour lesquels des méthodes de dimensionnement fiables
font défaut. On montre par comparaison avec des essais en vraie
grandeur que les résultats des simulations sont satisfaisants tant
sur le plan qualitatif que quantitatif. L'analyse des mécanismes de
rupture simulés permet d'expliquer les déficiences des méthodes
de dimensionnement actuelles et, finalement, de proposer des
expressions analytiques mieux adaptées.

Mots-clés : éléments discrets, essai biaxial, comportement
macroscopique, composite sol/géosynthétique, géosynthétique,
tranchée d'ancrage, rupture, dimensionnement.

Les glissements de type écoulement dans les marnes noires des Alpes du Sud
de la France : morphologie, fonctionnement et modélisation hydromécanique

Jean-Philippe MALET

Thése soutenue le 12 décembre 2003, sous la direction d’Olivier Maquaire

Institut de Physique du Globe (UMR 7516)

Ecole et Observatoire des Sciences de la Terre, Université Louis-Pasteur, Strasbourg |

Les wglissements de type ecoulement » (aléa gravitaire) consti-
tuent un risque majeur dont I'impact sociétal est important dans
les regions de montagne. Les dommages résultent de leur vitesse
de propagation élevée et du volume mobilisé. La complexité des
phénomeénes, caractérisés par plusieurs stades de mouvement
(rupture, glissement lent, écoulement rapide), rend leur prédic-
tion temporelle difficile. Une recherche pluridisciplinaire (géo-
morphologie, géophysique, géotechnique, mécanique des sols et
des fluides) a ete engagée pour analyser leur fonctionnement
hydromeécanique.

Une base de données multi-paramétres a été développée
par 'analyse d'un site de recherche représentatif (glissement-
coulee de Super-Sauze dans les marnes noires), Des observa-
tions morphologicques, des essais de caractérisation hydrome-
canique (in situ et au laboratoire), et le recueil d’informations
sur la géométrie, I'hydrologie et la cinématique du mouvement,
ont permis de proposer un schéma conceptuel de fonctionne-
ment qui a été implanté dans plusieurs modéles hydromeéca-
nigues.

La relation pluie/nappe est modélisée & I'aide du modeéle
hydrologique spatialisé a base physique Starwars (2.5-D). Le

(olivier.maquaire@eost. u-strasbg. fr)

modele hydrologique est calibre (teneurs en eau, pressions inter-
stitielles) sur différents pas de temps et sites de mesures. Les don-
nees simulées par le modéle hydrologique sont utilisées en condi-
tions initiales de deux modeles mécaniques « petites
deformations» (GefDyn, 2-D). Les simulations indiquent qu'une
loi de comportement élastoplastique avec effets visqueux doit étre
introduite pour representer la relation nappe/déplacement. Les
modeles sont validés sur les observations réelles a I'échelle d'une
annee. Dans certaines conditions topographicgues et géomé-
triques, la géneration de surpressions interstitielles condult 4 de
forts déplacements et a la liquéfaction du matériau. La propaga-
tion et I"étalement des écoulements rapides libérés sont représen-
tes avec les modéles mécaniques « grandes déformations » Bing
et Cemagref-1D/2-D. Les distances de parcours et hauteurs de
dépot sont correctement représentées avec une rhéologie de Her-
schel-Bulkley ; par contre, les vitesses sont surestimées. Des pré-
dictions et des scénarios d’'événements sont proposés.

Mots-cles : geomorphologie dynamique, aléa gravitaire, glis-
sement de type écoulement. modélisation hydrologique, modéli-
sation mécanique, rhéologie, for¢age, simulation numerique.
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Modgélisation numérique du comportement viscoplastique endommageable
des roches et application aux ouvrages souterrains de stockage

Attila HAJDU

These soutenue le 16 décembre 2003, sous la direction de Frédéric Pellet et Marc Boulon

Le comportement a long terme des grands ouvrages souter-
rains de génie civil réalisés dans des massifs rocheux fait actuel-
lement l'objet de nombreuses études. L'enjeu est une meilleure
appréhension et ainsi une meilleure prévision des phénoménes
complexes tels que la convergence des cavités excavées a grande
profondeur ou encore 'apparition et I'évolution des zones endom-
magées dans le massif au voisinage de ces ouvrages.

Ce mémoire de thése est consacré & 'analyse des déforma-
tions viscoplastiques des roches et de la dégradation de leurs pro-
priétés mécaniques dans le temps, désignée souvent par le terme
endommagement différé, Un bilan bibliographique présente I'état
de nos connaissances actuelles sur les phénomeénes microstruc-
turaux sous-jacents et resume les principales théories sur les-
quelles se base la modélisation de ces phénomenes a |'échelle
macroscopique. Les formulations phénomeénologiques permet-
tant un couplage entre les effets visqueux et I'endommagement
différé sont rappelées et discutées en détail.

Un modele phénoménologigue particulier, la loi constitutive
viscoplastique endommageable de Lemaitre est retenu pour les
modélisations numérigues. Les calculs sont effectués a I'aide d'un
code de calcul élements finis (CAST3M). Des concepts d'ouvrage
de stockage de déchets nucléaires a grande profondeur consti-
tuent 'objet de différentes études de cas.

Université Joseph Fourier de Grenoble
(frederic.pellet@hmg.inps.fr)

Le modele de Lemaitre, initialement congu pour les matériaux
meétalliques, fait ensuite I'objet d'un développement théorique
dans l'optique de mieux "adapter 2 la description du comporte-
ment mécanique différé des matériaux rocheux. Les modifications
portent sur plusieurs points ; notamment les hypothéses de défor-
mation anélastique a volume constant et d’isotropie de 'endom-
magement! sont rejetées. Les principales caractéristiques de
deformation différée des roches, en particulier, les phénomeénes
de dilatance-ou contractance viscoplastigue ainsi gue I'anisotropie
induite par I'endommagement de la matrice rocheuse sont repro-
duits par le modéle proposé.

Une étude paramétrique est alors réalisée, en exploitant des
resultats expérimentaux obtenus sur différents types de roche.
Enfin, afin d'illustrer les capacités du modéle, une application a
un cas simple de cavité axisymetrique est presentée en mettant
en evidence les effets de la dilatance différée au voisinage de la
paroi.

Mots-ciés : roches, comportement mécanique différé, fluage,
relaxation, viscoplasticité, déformation volumique, endommage-
ment, anisotropie induite, modéles phénomeénologiques, modéli-
sation numeérique, ouvrages souterrains, éléments finis.

Etude expérimentale et théorique de I'injection d’'une suspension
dans un milieu granulaire. Application aux coulis de ciment

Zied SAADA

ENPC — CERMES, 6 et 8, av. Blaise-Pascal
Cité Descartes — Champs-sur-Mame
77455 Mame-la-Vallée Cedex 2

These soutenue le 23 décembre 2003, sous la direction de Luc Dormieux

On s'intéresse a la problématique de |'injection d'une sus-
pension dans un milieu poreux en présence de filtration, avec
application a |'injectabilité de coulis de ciment dans des sables.
Un modéle théorique a tout d'abord été élaboré pour décrire
I"'écoulement de la suspension au sein du milieu pareux. 11 s'agit
d’'un modeéle macroscopique base sur les equations de conser-
vation de masse, sur I'équation d'écoulement de Darcy et sur
des lois d'évolution de la perméabilité intrinséque du milieu
poreux et du taux de filtration volumique. Ensuite, le probléme
de I'écoulement est résolu numériquement en utilisant la
méthode des éléments finis, pour I'écoulement unidimensionnel
ainsi que pour I'écoulement radial. Afin de proposer des lois
pertinentes pour les évolutions de la permeéabilité et du taux de
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filtration, on a développé un dispositif expérimental spécifique
d'injection d’éprouvettes de faible hauteur. Ce dispositif a, en
particulier, permis de mettre en évidence |'influence de para-
métres significatifs sur le déroulement.du processus d'injection,
On a, de plus, réalise des essais sur d’autres dispositifs (essais
sur colonnes courtes et longues) en vue d'approfondir la com-
préhension des mécanismes de I'injection, Les essais réalisés
ont, en particulier, permis de montrer la pertinence d’une loi
d’évolution linéaire du taux de filtration et d’une loi d’évolution
hyperbaolique de la perméabilité intrinséque du milieu poreux.
Finalement, une premiére validation du modéle proposé a été
realisée a partir de résultats expérimentaux complémentaires
obtenus sur colonnes longues.









