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Hommage a
ean LEHUEROU KERISEL
(1908-2005)

C’est avec une grande émotion et une
profonde tristesse que nous avons appris le
déceés de Jean Kerisel, survenu a son domi-
cile de l'avenue d’Eylau le 22 janvier 2005.

Une collaboration de plus de cinquante
ans, a l'origine d’une amitié partagée, forte
et durable, me donne aujourd’hui 'honneur
et le privilege d’évoquer sa mémoire, celle
d'un homme qui est resté toujours jeune et
qui aimait profondément la vie, qui a su
conduire avec une égale perfection et un
parfait équilibre sa vie personnelle, familiale
et professionnelle, d'une grande intelli-
gence, d'une large ouverture d’esprit, d'une qualité de coeur a I'écoute de tous,
d’un courage et d’une volonté qui ne se sont jamais démentis.

Tous ceux qui I'ont approché ont été séduits par la simplicité de son accueil
et sa totale disponibilité ; il savait aller vite a I'essentiel, sans jamais perdre de
vue le coté humain dont témoignait la bienveillance qu’il manifestait a I'égard
d’autrui, ce qui n’altérait en rien son jugement sur les hommes.

Avant de retracer le parcours exemplaire de Jean Kerisel, je tiens d’abord a
rappeler que son destin a été marqué par sa rencontre avec l'éminent ingé-
nieur et savant Albert Caquot. Ces deux grands constructeurs sont ['un et
I'autre originaires de deux régions situées aux extrémités est et ouest de la
France, et qui ont pour caractéristique commune d’étre constituées par des
socles d’dge géologique ancien, les Ardennes et la Bretagne, régions aux-
quelles ils ont été profondément attachés et qui ont marqué leur personnalité.
La science et la technique les ont rapprochés, et, plus encore, le mariage, en
1931, de Jean Kerisel avec la fille unique d’Albert Caquot. Cette union sans
faille durant soixante-six ans est a 'origine d’un foyer au sein duquel un accueil
chaleureux a toujours été réservé a la famille et aux amis.

Originaire d’une famille de juristes bretons, Jean Kerisel est né le
18 novembre 1908 & Saint-Brieuc (Cdtes-d’Armor). Apres des études classiques
au lycée Anatole Le Braz a Saint-Brieuc, puis au lycée Saint-Louis a Paris, il
entre a I'Ecole polytechnique (promotion 1928), ce qui le conduit a 'Ecole natio-
nale des ponts et chaussées, dont il sort major en 1933. Chargé de mission au
cabinet du ministre des Travaux publics, puis ingénieur des Ponts et Chaus-
sées a Orléans de 1933 & 1940, il s'intéresse, des cette époque, au développe-
ment théorique et pratique de ce qui allait devenir la discipline mondialement
reconnue de la mécanique des sols. Il obtient en 1935 le titre de docteur es
sciences physiques a la Sorbonne, en soutenant une theése sur I'étude du frot-
tement des milieux pulvérulents et son application a l'étude des fondations.

Durant la guerre de 1939-1945, officier du Génie, décoré de la Croix de
guerre avec citation, il poursuit sa carriere en tant que directeur technique du
commissariat a la Reconstruction, puis directeur du Plan et directeur de la
Construction au ministére de la Reconstruction, de 1944 a 1951. Le travail est
énorme, il s’en acquitte en apportant une collaboration active et confiante a
I’'action successive des ministres Raoul Dautry et Claudius Petit. Ayant été
nommé directeur général honoraire au ministere de la Reconstruction en 1951,
il démissionne pour passer dans le secteur privé.

Il fonde alors, en 1952, le bureau d’études SIMECSOL, spécialisé dans le
domaine de la géotechnique, des infrastructures et structures. Dans le méme
temps, il est nommé professeur du cours de mécanique des sols a I'Ecole natio-
nale des ponts et chaussées, poste qu’il occupera de 1951 a 1969, recevant le
titre de professeur honoraire en 1970.

1l assurera la présidence de SIMECSOL jusqu’en 1979, en en controlant le
développement harmonieux et en participant, en tant que concepteur, expert
ou conseil, aux projets de génie civil dont SIMECSOL est chargé, n'en citant
que quelques-uns :

—fondations des ponts Houphouét Boigny a Abidjan, d’Onitsha au Nigeria, de
Maracaibo au Venezuela, de ’Alma & Paris ;

- barrages en terre et enrochements de Matemale et d’Arzal ;

— travaux souterrains du RER, ligne A, a Paris, du CERN a Genéve ;

~travaux portuaires a Sibari en Italie, Douala au Cameroun ;

—fondations d’ensembles industriels et immobiliers, Usinor a Dunkerque, cen-
trales nucléaires de Mardyck et de Belleville-sur-Loire, tours de la Défense,
tour Montparnasse.

Parallélement, Jean Kerisel poursuit études et recherches, le conduisant a
publier de trés nombreux articles scientifiques et techniques, en particulier a l'occa-
sion des congres quadriennaux organisés par le Comité international de méca-

3

REVUE FRANCAISE DE GEOTECHNIQUE
N° 110

T¢ trimestre 2005




4

REVUE FRANGAISE DE GEOTECHNIQUE
NZ10

T trimestre: 2005

nique des sols. Il publie avec Albert Caquot le livre de base Traité de mécanique des
sols, qui fera I'objet de plusieurs éditions en 1949, 1956, 1958 et 1966, assorti des
Tables de poussée, butée, force portante des fondations, parues des 1948.

Il participe & I’évolution des techniques dans le domaine des fondations et
travaux souterrains, il encourage les méthodes nouvelles, prenant pour
exemple l'introduction en France et le développement de la vibroflottation, a
I'occasion de la création du complexe sidérurgique d’Usinor a Dunkerque.

Alors qu’il était encore directeur de la Construction, il prépare et lance un
concours sur les méthodes de mesure de la résistance des sols a la pénétra-
tion, concours a I'origine du développement du pénétrometre en France, com-
plétant la méthode plus expérimentale du Standard Pénétration Test chere aux
Anglo-Saxons.

Par la suite, il accueille Louis Ménard dans ses premieres expérimentations
et I’encourage & les poursuivre, donnant ainsi naissance au pressiometre, dont
Louis Ménard aura le mérite d’assurer le développement avec le succes que
nous connaissons.

Pour toute une génération d’ingénieurs, qui a recu son enseignement et a
participé & ses cOtés a la conception et a la réalisation des infrastructures de
nombreux ouvrages de génie civil, il a été le Maitre et le Conseiller amical ayant
permis & une discipline encore jeune de se développer et de s'imposer dans le
domaine de la construction.

Ses disciples et ses pairs ’'ont reconnu tant en France qu’a 'étranger, 1'éli-
sant président du Comité francais de mécanique des sols et travaux de fonda-
tions, poste qu'il occupera de 1969 a 1973, et qu’il abandonnera pour occuper la
présidence, jusqu’en 1979, de la Société internationale de mécanique des sols et
travaux de fondations. Il a également présidé, en 1968-1969, la Société des ingé-
nieurs civils de France, devenue Société des ingénieurs et scientifiques de
France.

1l a entretenu avec ses éléves, ses disciples, ses collaborateurs, ses collégues,
en France et a I'étranger, des relations suivies et tres souvent chaleureuses, qui
faisaient de lui une personnalité connue et respectée dans le monde entier.

Ses mérites ont été reconnus par de nombreuses distinctions cui lui ont été
accordées tant en France qu’a 'étranger : élevé a la dignité de commandeur
de la Légion d’honneur en 1975, nommé par décret en 1983 ingénieur général
des Ponts et Chaussées honoraire au titre des ingénieurs qui, au cours de leur
carriere, ont illustré leur corps d’origine. Il fut désigné, en 1975, pour la confé-
rence Rankine qui est donnée, tous les deux ans, devant la British Geotechnical
Society, par un professeur étranger. La conférence qu’il prononga, dans un
anglais qu'il avait eu & cceur de travailler longuement pour en soigner la forme,
porte le titre suivant : Old Structures in relation with soil conditions (15th Ran-
kine Lecture).

En dépit d’une activité professionnelle intense, 'ayant conduit & parcourir
les cing continents, Jean Kerisel a toujours su consacrer le temps nécessaire
pour assurer un équilibre harmonieux dans sa vie tant sur le plan familial que
culturel et sportif. Curieux de toute culture, mélomane averti, grand lecteur,
ses activités sportives au tennis et au golf 'ont méme conduit a un niveau digne
d’un professionnel.

A partir de 1979, une troisieme voie s’offre & Jean Kerisel. Certes, il peut
consacrer plus de temps a sa famille qui, avec la naissance de ses petits-enfants
et arriére-petits-enfants, s’est grandement élargie, & ses amis et a ses loisirs ;
mais, travailleur infatigable, ne cessant de former de nouveaux projets, son
activité professionnelle l'ayant conduit au Caire pour les travaux du métro, il se
passionnera pour I'Egypte des Pharaons, pour cette civilisation qui s’est per-
pétuée durant plus de trois mille ans avant notre ére en s’adaptant au cycle de
la création et en nous abandonnant les témoins de sa culture, nous laissant le
soin d’en interpréter le sens. Cette passion conduira Jean Kerisel, qui avait le
gott de I'écriture, a nous livrer son analyse et ses réflexions d’homme et de
constructeur dans plusieurs ouvrages :

— Down to Earth — Foundations Past and Présent : The Invisible Art of Builder
(1987);

- La Pyramide a travers les dges, Mythes et Religions (1991) ;

— Génie et démesure d’un pharaon : Khéops (1996) ;

— Le Nil : I'espoir et la colere (1999) ;

- Pierres et Hommes, des Pharaons a nos jours (2004).

Ce dernier livre, publié le 26 décembre 2004, a conduit Jean Kerisel, au
terme de sa vie consacrée a la construction, a s’interroger sur le langage des
pierres qui sont parfois les victimes des hommes et pour certaines esclaves de




leurs réves, une trop grande témérité pouvant conduire a de grands catas-
trophes.

Du fait de son admiration et par fidélité, Jean Kerisel est également I'auteur
d’une biographie retracant la vie hors du commun d’Albert Caquot. Apres un
premier livre, publié en 1978, deux ans apres la mort de cet éminent ingénieur,
un deuxiéme livre, plus complet, publié en 2001, dont le sous-titre Savant, Sol-
dat et Batisseur résume ce qu’a été I'un des plus grands des ingénieurs francais.

D’Austin, Texas, ou se tenait la réunion du directoire de la Société interna-
tionale de mécanique des sols et de la géotechnique, son actuel président
William F. Van Impe, en adressant a sa famille le témoignage de sa profonde
douleur devant la disparition de « notre grand ami et grand seigneur J. Keri-
sel », I’a fait au nom de toute la communauté internationale des géotechniciens
et, en particulier, de ses éminents prédécesseurs avec lesquels Jean Kerisel
avait noué des relations d’estime et d’amitié.

Je conserverai, avec tous ceux qui I'on connu, admiration et gratitude pour
celui qui fut mon maitre et mon ami, qui, en dépit de I'infinie mélancolie de I'dge
avancé, aggravée par le décés de son épouse en 1998, a su, jusqu’au dernier
jour, conserver sa lucidité, sa jeunesse d’esprit, son amour de la vie. Reprenant
3 mon compte, en l'appliquant a Jean Kerisel, les paroles de Roger Coquand
alors vice-président du Conseil général des ponts et chaussées qui, retracant la
vie d’Albert Caquot dans le grand amphithéatre portant son nom de I'Ecole
nationale des ponts et chaussées, soulignait que parmi toutes les graces qui
furent accordées & cet homme exceptionnel, la plus précieuse fut peut-étre celle
qu’au soir de sa longue vie il n’eut pas de crépuscule.

Je suis l'interpréte de tous pour dire a ses enfants que nous partageons avec
eux la tristesse du départ de celui dont le souvenir restera présent dans nos
ceeurs et nos pensées, et pour les assurer de nos sentiments d’amicale sympathie.

Michel BOURRU de LAMOTTE
ENPC 1952, SIMECSOL, 1952-1990

Articles de Jean Kerisel

Articles publiés pendant sa carriére de fonctionnaire
(en dépot a la Bibliotheque nationale)
1946  « Le plan de reconstruction et ses exigences économiques et finan-
ciéres ».
1948  « Point actuel de la reconstruction, ses perspectives d’avenir ».
1946  « Le probléme de 'habitation du point de vue industriel ».
1950  « Problémes généraux de la construction et de la reconstruction en
France et en Grande Bretagne ».

Articles concernant 'urbanisme souterrain

1968  « La Rénovation de Paris », Revue économique francaise, n° 1, Société
de géographie commerciale, Paris.

1968  « L'Urbanisme souterrain », conférence faite a la Société royale belge
des Ingénieurs et des Industriels le 9 octobre, publiée dans la Revue
de la Société royale belge des ingénieurs et des Industriels, n® 3, mars
1969 et dans la Revue Sciences et Techniques, n° 9.

1970  « Choix des voies souterraines a réserver sous Paris », rédigé a la
demande de M. Ligen, directeur de I'Atelier parisien d’'urbanisme (Pré-
fecture de la Seine), 16 février 1970.

Articles techniques

1935  Contribution a I'étude du frottement des milieux pulvérulents et appli-
cation & I'étude des fondations. Thése de doctorat en Sorbonne (3 juillet
1935), Gauthier-Villars, Paris.

1935  L’hystérésis dans les phénomeénes mécaniques. These de doctorat en
Sorbonne (3 juillet 1935), Gauthier-Villars, Paris.

1937 « L’hystérésis dans les milieux pulvérulents », Annales des Ponts et
Chaussées, n° 23, novembre 1938.

1939  « La force portante des pieux », conférence du 26 avril 1939 a I'l'TBTP,
Annales des Ponts et Chaussées.

1948  « Théorie générale de la force portante des pieux », co-auteur avec A.
Caquot, revue Travaux, juin 1948.

1952  « Sur le terme de surface dans le calcul des fondations en milieu pulvé-
rulent », co-auteur avec A. Caquot, Annales de I'TTBTP, mars-avril 1953. 5
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« Courbes de glissement de sol sous la pointe des pieux », co-auteur
avec A. Caquot, Annales de I'ITBTP, mars-avril 1953.

« Déformations et contraintes au voisinage des pieux », communica-
tion faite le 5 mai 1953 a la Société belge de mécanique des sols,
publiée par I’Association belge pour 1’étude, 1'essal et I'emploi des
matériaux, ABEM, Bruxelles.

« Historique de la mécanique des sols en France jusqu’au xxe siécle »
Géotechnique, décembre 1956, p. 151-166 (publié aussi par The Institu-
tion of Civil Engineers, Londres).

« Soils Mechanics and Foundation Engineering », comptes rendus du
4° Congres international de mécanique des sols et des travaux de fon-
dations, Londres, aott 1957.

« Mesures In situ pour déterminer la portance d’une fondation, Inter-
prétation des résultats du pénétrometre », Cahiers du C STB, n° 30,
cahier n® 254, p. 1-22.

« Poussée des terres sur les ouvrages et tunnels », comptes rendus du
4° Congres international de mécanique des sols et des travaux de fon-
dations, Londres, aott 1957.

« Fondations profondes en terrains médiocres », Annales de I'ITBTP,
février 1958.

« Puits d’essai du pont rail-route d’Abidjan », revue Travaux, avril 1958.
« La mécanique des sols : recherches et investigations récentes », revue
Travaux, septembre 1958.

« Fondations profondes en milieu sableux », comptes rendus du
5¢ Congres international de mécanique des sols et des travaux de fon-
dations, Paris, t. II, p. 73.

« Résumé de quelques expériences de fondations profondes dans des
sols pulvérulents », Bulletin n° 7 de la Sociedad Venezolana de Mecanica
del Suelo e Ingenieria de Fundaciones, avril-mai-juin 1962.

« Fondations profondes », co-auteur avec M. Adam, Annales de
I'ITBTP, novembre 1962, n°® 179.

« Barrages en terre, leur conception et leur calcul », Coopération tech-
nique, ASTEF, avril-juin 1962.

« Le pont en béton précontraint de 8 678 m de longueur sur le lac
Maracaibo (Venezuela) », revue La Technique des Travaux, septembre-
octobre 1963.

« Stabilisation des sols par effet progressif de dalle dans 1'utilisation
des laitiers ».

« Nécessité de rapporter les tassements au rayon moyen de la surface
chargée et les pressions appliquées aux pressions limites », Congrés
européen de mécanique des sols et travaux de fondations, Wiesbaden.
« Evolution de la mécanique des sols », extrait du volume d’hommage
au Professeur F. Campus.

« Deep foundations basic experimental facts », Deep Foundations
Conference, Mexico.

« Résistance de pointe en milieux pulvérulents de serrages divers »,
co-auteur avec R. L’'Herminier et Y. Tcheng, comptes rendus du
6° Congres international de mécanique des sols et des travaux de fon-
dations, Montréal.

« Vertical and horizontal bearing capacity of deep foundations in
clay », conférence donnée a Duke University, USA.

« Classification des propriétés des argiles saturées en fonction de
I'indice des vides », co-auteur avec A. Caquot, comptes rendus du
6¢ Congres international de mécanique des sols et des travaux de fon-
dations, Montréal.

« Scaling laws in soils mechanics », conférence au Congrés panaméri-
cain de mécanique des sols, Caracas.

« Settlements under foundations. Calculation using the triaxial appa-
ratus », co-auteur avec M. Quatre, Civil Engineering, mai-juin 1968.
« Charges limites d’un pieu en milieux argileux et limoneux », co-
auteur avec M. Adam, comptes rendus du 7¢ Congreés international de
mécanique des sols et des travaux de fondations, Mexico.

« Le langage des modeles en mécanique des sols », comptes rendus
du 5¢ Congres européen de mécanique des sols et des travaux de fon-
dations, vol. 1, Madrid.

« Mesure de poussée et de butée faite avec 42 paires de butons asser-
vis », comptes rendus du 5¢ Congrés européen de mécanique des sols
et des travaux de fondations, vol. 1, Madrid.

« Etat actuel de nos connaissances en mécanique des sols, lacunes et
progres », communication faite, & 'occasion de la 5¢ Conférence Raoul
Dutron, a I’Association belge pour I'étude, l'essai et I'emploi des maté-
riaux, publication ABEM, n° 407.




1973  « Le barrage d’Arzal, Un barrage sur sol trés compressible construit
au travers d’un estuaire a marée », Géotechnique, mars 1973, n° 1, 23,
p. 49-65 (publié aussi par The Institution of Civil Engineers, Londres).

1973  « Contraintes exercées par le sol sur la station Auber, Paris », comptes
rendus du 8¢ Congrés international de mécanique des sols et des tra-
vaux de fondations, Moscou.

1973  « Bicentenaire de 'essai de 1773 de Charles Augustin Coulomb »,
Introduction au 8¢ Congres international de mécanique des sols et des
travaux de fondations, Moscou, et revue Travaux, octobre 1973, Paris.

1975 « Old structures in relation to soil conditions », 15" Rankine Lecture a
Imperial College, Londres, Geotechnique, 25, n° 3, p. 433-483.

1975 « Problemi del porto de Sibari », Associazione Geotecnica Italiana,
XII Convegno nazionale di geotecnica, cosenza, 18-21 settembre 1975.

1976 « Transmission des surcharges a travers un massif », Annales de
I'ITBTP, supplément au n° 335.

1977  « Soulévements d’une argile déchargée et leur prévision », co-auteur
avec P. Savey, IX® Congrés international, Tokyo.

1978  « Exploitation de 'énergie marémotrice disponible dans la baie du
Mont-Saint-Michel », exposé devant I’Académie des sciences.

1978  « Coulomb et la rhéologie », co-auteur avec R. Persoz, Industrie miné-
rale, 15 juin 1978 (publié aussi en 1979 par la British Society of Rheo-
logy).

1978  « Méthode convergence-confinement pour le calcul des revétements
de tunnels ».

1981 « Quelques réflexions sur l'interaction sol-structure », Collége interna-
tional des sciences du batiment.

1982  « Les chantiers et monuments du passé : lecons pour l'ingénieur et
I’architecte, Panama, Panthéon, Pise, Chine du X siécle », Annales de
VITBTP, 410, p. 37-80.

1982  « Perspectiva historica de la ingenieria geotecnica », Real Academia de
Ciencias Exactas, Fisicas y Naturales, Madrid.

1983  « Les restaurations a travers le temps, un facteur important : le sol.
Exemple d’une restauration célebre : celle du Panthéon frangais »,
conférence a I"Hcole polytechnique.

1985  « Histoire de V'ingénierie géomécanique jusqu’a 1700 ». Livre d’Or sur
I'histoire de la géomécanique écrit pour le cinquantieme anniversaire
de la Société internationale de mécanique des sols et travaux de fon-
dation, XI* Congrés international de San Francisco, Balkema, Rotter-
dam.

1985  « Evaluation of the small cohesion existing in natural sands deemed to
be cohesionless », Acta Tecnica Academiae Scientiarum Hungaricae, 98
(1-2), p. 87-95.

1988 « Civilisation et monuments », exposé devant I’Académie des sciences
morales et politiques.

1988  « A glimpse of geotechnical engineering during the fourth and third
millennia BC », comptes rendus d’un symposium international orga-
nisé par le groupe national grec de I'IAEG, Balkema, Rotterdam.

1992  « History of retaining walls design », Proc. of the Conf. Retaining Struc-
tures (Inst. of Civ. Eng., Cambridge, 20-23 juillet 1992}, Londres, Tho-
mas Telford, 1993, p. 1-16.

2000  « History of retaining wall design », Geotecnica en el afio 2000. Libro
homenaje a José Antonio Jiménez Salas.

Articles sur I'égyptologie

1984  « L’invention dans la pyramide égyptienne. Imhotep et ses succes-
seurs », symposiuminterdisciplinaire de sciences humaines et phy-
siques, avril, université de Naples.

1996  « Liaisons interocéaniques des XIx® et Xx® siecles : Suez et Panama, loin-
taines conséquences de 'expédition d’Egypte. De Jomard (1794) a
Bunau-Varilla (1878) en passant par Godin de Lépinay (1840) », revue
La Jaune et la Rouge, n° 512, p. 53-59.

2002  « The tomb of Cheops and the testimony of Herodotus », 29 janvier
2002. Discussions in Egyptology 53, Oxford, p. 47 a 55.

2003  « Le tombeau de Khéops et une vérification peu colteuse », conférence
a la FNTP et revue Travaux, n° 796, p. 68-76.
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Les falaises crayeuses qui forment une proportion non
négligeable du littoral européen sont le siege

|

54042 Nancy . d’impo’rtantst éboulemgnts 'rochelfx., Ur_1e. meilleure

senfaiite@ compréhension des mécanismes a l'origine de ces
mines.inpl-nancy. fr éboulements est fondamentale pour le développement
: *g i tran% @ d’une méthodologie basée sur I'écoute microsismique

comme moyen de détection des signes précurseurs des
grands éboulements de fronts rocheux. Pour mieux
comprendre ces mécanismes, une étude de
I'endommagement des roches de craie par méthodes
acoustiques est effectuée en laboratoire et corrélée avec
des résultats in situ. L’étude de 1’évolution de I'énergie
sismique libérée a montré qu’une augmentation
significative de I’énergie sismique des événements prédit
1a rupture de I’échantillon en laboratoire et 'éboulement
sur site. L’étude de 'évolution fréquentielle de signaux a
montre, aussi bien en laboratoire que sur le site, que
I'initiation de la rupture se caractérisait par un décalage
du spectre des signaux vers les hautes fréquences.

mines.inpl-nancy.fr

Mots clés : émission acoustique, éboulement, falaise,
craie, auscultation microsismique.
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Laboratory study of chalk rocks
damaging by acoustic methods
and correlation with in situ results

The chalky cliffs, which form a considerable proportion of the
European coastline, are subject to significant collapses. A better
understanding of the mechanisms leading to these collapses is
fundamental to develop a methodology based on microseismic
monitoring technique to predict cliffs collapses. For better
understanding these mechanisms, an experimental study on
chalk rocks damaging by acoustic emission methods is carried
out in laboratory and is correlated with in situ results. The study
of seismic energy released showed that a significant increase of
seismic energy events predicts the rupture of the samples in
laboratory and the rock collapse on site. The frequency spectrum
analysis of the signals, in both laboratory and the site, showed
that the start of the rupture is characterized by a progressive shift
of the signals spectrum towards the high frequencies.
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Introduction

A Téchelle de I'échantillon de laboratoire, la sollicita-
tion mécanique de la roche engendre 'apparition et la
propagation de fissures. Ce phénomeéne de microfissura-
tion peut étre observé par le biais de I'émission acoustique
qu’il engendre (Lockner, 1993). La croissance et I'interac-
tion de fissures a petite échelle conduisent au développe-
ment de fractures macroscopiques et ainsi a la ruine de
’échantillon. L'observation de I"émission acoustique, en
laboratoire, au cours d’une sollicitation mécanicque consti-
tue une source d’information importante pour 'étude et la
compréhension des processus de rupture dans les roches.
Elle constitue ainsi un moyen d’observation de 'évolution
de I'endommagement depuis le stade ou elle est répartie
de facon diffuse dans le matériau jusqu’a celui ou elle se
localise le long d’une discontinuité macroscopique pour
aboutir a la rupture de I'échantillon (Lockner et Byerlee,
1991; Amitrano, 2003). L'étude de I'émission acoustique
constitue donc une approche d’analyse et de compréhen-
sion de I'endommagement, dans 'optique de I'étude de
la sismicité a plus grande échelle.

L’objectif de la recherche présentée est d’étudier, en
laboratoire, 'endommagement d’échantillons de craie
par des méthodes acoustiques et de comparer les résul-
tats avec ceux des expérimentations in situ effectuées
sur le site de Mesnil-Val, en Haute-Normandie. Les
données expérimentales, issues de cette recherche,
visent ainsi & mieux comprendre les mécanismes com-
plexes a 'origine des éboulements de fronts rocheux
crayeux qui constituent un danger direct pour 'homme
et les habitations du littoral.

Pour répondre a l'inquiétude croissante des autorités
face aux difficultés de sécurité civile et d’aménagement
du territoire, générées par ces problemes d’éboulements
des falaises, un programme de recherche européen PRO-
TECT® (PRediction Of The Erosion of Cliffed Terrains) a
été mis en ceuvre. C'est dans ce cadre que la technique
d’écoute microsismique a été appliquée sur le site expé-
rimental (Senfaute et al., 2003 ; Busby et al., 2002). Un
réseau microsismique constitué de cing stations de

(1) PROTEC regroupe les partenaires suivants: Geological Survey of
Denmark and Greenland, British Geological Survey, Brigthon Uni-
versity, BRGM, INERIS.

mesure sismiques a été installé sur un front de falaise,
sous surveillance permanente depuis janvier 2002. Une
série d’échantillons sur site a été prélevée et a fait I'objet
d’essais mécaniques en laboratoire avec mesures d’émis-
sion acoustique. Pour la réalisation de ces essais, une pro-
cédure spécifique permettant de coupler les mesures
mécaniques et acoustiques a été développée.

Caractéristiques
et comportement mécanique
de la craie

Les craies ont un comportement mécanique trés
particulier, intermédiaire entre celui d’une roche et
celui d’un sol. Le tableau I synthétise quelques carac-
téristiques mécaniques et physiques de la craie suscep-
tibles de nous aider dans 'analyse et l'interprétation
des essais effectués dans cette recherche.

Des études montrent que la craie séche se comporte
comme un solide élastique fragile, possédant une
légére viscosité, sa rupture se produisant sans défor-
mation permanente au terme d'une phase quasi
linéaire de la courbe contrainte-déformation (Doremus,
1978). La rupture est explosive et se fait trés souvent en
colonnettes paralléles a I’axe de chargement. L’eau
affecte le comportement du matériau avant et apres
rupture. En effet, pour un matériau saturé, la relation
contrainte-déformation est beaucoup moins linéaire.
Pour une méme sollicitation, la craie saturée se
déforme davantage que la craie séche. Au cours de la
phase précédant la rupture, on observe une augmen-
tation de l'effet de viscosité qui se traduit par une hys-
térésis des courbes de charges-décharge plus pronon-
cée (Schwartzmann, 1989). De plus, la fragilité de la
rupture est fortement atténuée par la saturation en eau.
Aprés l'apparition de la rupture, l'essentiel de la défor-
mation a lieu par glissement sur un plan incliné. Le
comportement de la craie séche serait celui d’un solide
élastique fragile avec une faible tendance a la viscosité.
Néanmoins, pour des états de contrainte élevés, a com-
posante volumique relativement importante par rap-
port a la part déviatorique, un comportement élasto
(visco)-plastique est observé. Le comportement de la
craie saturée est celui d'un solide visco-€élastique. Des

Synthése bibliographique sur les caractéristiques mécaniques de la craie (De Pomerai, 1999; Couvreur et al., 1995 ;

Pecqueur ef al., 1995 ; Henry, 1989; Schwartzmann et al., 1989; Monjoie et Schroeder, 1989; Dorémus, 1978).

Porosité (%) 20< <45
Teneur en eau a saturation (%) 12<w<28
Masse volumique (kg/m?) 1440 < d <2050
Vitesse de propagation des ondes P (m/s) 1900 <V, <2800
Vitesse de propagation des ondes S (m/s) Craie séche et calcaire 1470
Résistance & la compression uniaxiale (MPa) Craie séche 1,5 <o, <50
Craie saturée 04<o,<9
Module d’Young statique (MPa) Craie séche 3000 <E_ <16 000
Craie saturée 740 <E_ <4500
Module d’Young dynamique (MPa) Craie seche et calcaire 10 700
Coefficient de Poisson 0,13 <v<0,25
Coefficient de Poisson dynamique Craie séche et calcaire v =10,30
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études plus récentes ont cependant mis en évidence
que la craie présente un comportement plastique sous
¢ontrainte isotrope et, méme, sous des contraintes non
isotropes. Cela se traduit par un phénomeéne d’écrase-
ment des pores, bien connu des pétroliers, impliquant
des affaissements importants des plates-formes en mer
du Nord (Maury, 1987).

Description et conduite
des essais en laboratoire

Site expérimental
et prélevement des échantillons

Le site d’étude se situe en Haute-Normandie, dans
la localité de Mesnil-Val. Ce site est constitué d’une
falaise crayeuse de 50 meétres de haut, soumise a une
forte érosion, et qui subit un recul moyen d’environ 0,5
a 1 metre par an. Sur le front de la falaise, deux séries
lithologiques principales sont observées: un banc du
Turonien, situé en pied de falaise, constitué d'une craie
massive a passées noduleuses, d'une épaisseur d’envi-
ron 10 metres et un banc de craie épais du Coniacien
(Sénonien inférieur), moins consolidé, fortement dia-
clasé et parcouru par de minces lits de silex subhori-
zontaux, I'épaisseur est d’environ 40 métres. L'interface
entre ces deux horizons est constituée par une couche
marneuse épaisse de 20 cm environ (Fig. 1).

Eprouvette Hauteur
Plateau Ne {m)
A
F1-01
. F102  o9M
€ Niveau 1
o
< Coniacien
F2-03
~~ o~~~ F2.04  o4m
~ ~ ~ ~ ~| Niveau 2
Banc S~
de silex
A\ 4
& A Banc de mames|
i F3-05
2 v Turonien Niveau 3 7m
F3-06 im

Série lithologique simplifiée du front de la
falaise avec la localisation des éprouvettes
prélevées aux différents niveaux de la
falaise.

Le relevé géologique réalisé au front de la falaise a
montré, en partant du haut de la falaise, trois niveaux
géologiques: les niveaux 1 et 2 (dans le Coniacien) avec
le niveau 1, plus superficiel et plus fracturé que le
niveau 2. Le niveau 3, situé sous le banc de marne, cor-
respondant au Turonien et a la portion de falaise sou-
mise directement a l'action des vagues. Ces trois
niveaux ont aussi été identifiés par des mesures de
vitesse de propagation des ondes sismiques qui ont
montré des différences significatives entre les trois
niveaux précédemment identifiés. Pour obtenir une
bonne représentation du massif de craie constituant le
front de la falaise, 8 blocs ont été prélevés sur les trois
niveaux identifiés (Fig. 1). Sur le front de la falaise, les
blocs ont été découpés en rappel et a la trongonneuse
comme le montre la figure 2. Ils ont été orientés de
maniere a réaliser les éprouvettes perpendiculairement
a la stratification. A partir de 8 blocs prélevés sur le
front de la falaise, 6 carottes (deux carottes par niveau)
ont été extraites et ont fait 'objet de cette étude.

Réalisation des essais mécaniques
et acoustiques

Les essais ont été effectués en compression
uniaxiale. Un réseau de 8 capteurs acoustiques a été
placé autour de 1’échantillon (Fig. 3). Les capteurs utili-
sés sont de type piézoélectrique (transducteurs électro-
mécaniques en céramique) avec une bande passante
entre 100 et 900 kHz. La fréquence d’échantillonnage
des signaux acoustique est de 10 MHz. L’amplification
des signaux est de 40 dB. Le systeme scrute en perma-
nence l'activité acoustique transmise par les capteurs.
Lorsqu’un seuil fixé (seuil de déclenchement) est
dépassé sur I'une des 8 voies du systéme, le signal est
enregistré de maniere synchrone sur l'ensemble des
voies pour une durée de 409,6 us. Le systeme d’acqui-
sition d’émission acoustique a été couplé au systeme
d’acquisition de mesures mécaniques permettant
d’enregistrer la contrainte appliquée, le déplacement
relatif des plateaux et les déformations de I'éprouvette.
Initialement, I'équipement des éprouvettes devait étre
constitué des jauges d’extensométrie. La forte porosité
du matériau n’a pas permis d’équiper les carottes de
manieére satisfaisante (mauvaise tenue de la résine,
effritement du matériau). La solution retenue a été
d’équiper les éprouvettes avec des extensometres en
remplacement des jauges. Le matériel utilisé a été
constitué d’une chaine centrale permettant de mesurer
les déformations latérales, et d'un systeme de mesure
de la déformation axiale. Cette solution permet d’obte-
nir des mesures de déformation faibles mais ne permet
pas de maintenir constant 1’état hydrique du matériau
au cours de l'essai. Par ailleurs, le collage des capteurs
acoustiques nécessitait un matériau peu humide et la
durée de mise en place des capteurs a conduit a une
dessiccation quasi complete des éprouvettes. En fin
d’essai, une détermination de la teneur en eau est réali-
sé€e sur les restes de chaque éprouvette, cette teneur en
eau est considérée comme la teneur en eau de 'essai.
Des trés faibles valeurs de teneur en eau ont été obte-
nues pour les éprouvettes dans les deux niveaux supé-
rieurs (Coniacien). Cependant, pour les deux éprou-
vettes prélevées dans la partie inférieure (Turonien) la
teneur en eau en fin d’essai est non négligeable (voir
Tableau II).
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Prélevement des blocs de craie au front de la falaise de Mesnil-Val.

Paramétres mécaniques des échantillons étudiés.

Porosité totale par faciés (%) 45,2 45,4 42,4

Teneur en eau initiale (%) 24 22 22 16 28
Teneur en eau en fin d’essai (%) 0,43 0,89 0,16 0,30 7,13 2,45
Masse volumique a séche (kg/m®) 1510 1510 1530 1550 1710 1540
Vitesse de propagation des ondes P (m/s) 2047 2050 2032 2099 2438 2587
Vitesse de propagation des ondes S (m/s) 1160 1146 1126 1161 1001 1165
Résistance en compression simple (MPa) 5 5,3 5,1 3,5 4,2
Module d’Young statique (MPa) 7 400 4 400 6200 6 000 8 400 5400
Coefficient de Poisson 0,25 0,15 0,18 0,19 - 0,20

Configuration des capteurs acoustiques
autour de Véchantilion.
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Les essais ont été réalisés sur une presse hydrau-
lique asservie a vitesse de déformation constante
(5.10-%.571) et des cycles de chargement-déchargement
sont effectués a différents niveaux de contrainte. Des
essais préliminaires ont fourni une estimation de la
contrainte de pic et donc permis de programmer le sys-
téme hydraulique pour obtenir une bonne répartition
des cycles de chargement-déchargement sur
I'ensemble de 'essal.

e
Résultats des essais en laboratoire

Comportement mécanique
de la craie étudiée

Le tableau II présente les caractéristiques meca-
niques mesurées pour chaque échantillon. Les
contraintes a la rupture moyennes pour chaque niveau
de craie prélevé au front de la falaise sont les suivants:

—niveau 1 (sommet de la falaise): 4,5 MPa;




_ piveau 2 (zone intermédiaire): 5,2 MPa;

Ziniveau 3 (partie basse de la falaise): entre 3,5 et
4.2 MPa.

Les deux niveaux supérieurs (Coniacien) ne présen-
tent pas de différences significatives des valeurs de
contrainte de rupture. Le niveau inférieur (Turonien),
malgré une porosité plus faible, présente une résistance
en compression similaire, voire inférieure, a celle des
niveaux supérieurs. Ceci pourrait s’expliquer par la pré-
sence d’une teneur en eau non négligeable en fin d’essai
(voir Tableau I). L'ensemble des valeurs de résistance
en compression se frouve clairement parmi les plus
petites valeurs données dans la littérature (1,5 < ¢, >
50 MPa) pour des essais similaires sur de la craie
séche.

Le bloc prélevé au pied de la falaise (1 métre de hau-
teur) présente une teneur en eau, avant essai, supé-
rieure a celle des blocs prélevés au-dessus. La teneur
en eau de ce bloc est de 28 %. Elle est équivalente a la
feneur en eau a saturation maximale trouvée dans la lit-
térature. Le bloc situé au pied de falaise est atteint par
la mer lors de la marée haute et probablement main-
tenu dans un état de saturation totale par linfiltration
de I'eau de mer.

Pour I'ensemble des essais, la phase pré-pic est qua-
siment linaire, trés marquée, avec une déformation
inélastique faible avant la premiére rupture. Le com-
portement post-pic se caractérise par plusieurs chutes
de contrainte séparées par des paliers et, pour la plu-
part des éprouvettes, une importante phase de post-pic
est observée, avec radoucissement sur une amplitude
de déformation importante.

Caractéristiques
des enregistrements acoustiques

Deux types d’enregistrements acoustiques sont
effectués lors des essais en laboratoire : les enregis-
trements synchronisés de I’ensemble des traces sis-
miques lorsque deux capteurs au minimum ont
dépassé un seuil de déclenchement établi (Fig. 4) et le
nombre de coups d’émission acoustique qui corres-
pond au nombre de fois ou le seuil est dépassé (iln'y a
pas d’enregistrement des traces sismiques). Ce der-
nier parametre est un bon estimateur statistique de
l'activité acoustique (Lockner, 1993). Le tableau III pré-
sente le nombre total d’événements enregistrés et le
nombre de coups acoustigues enregistrés pour
chaque essai.

Ao

Amplitude (v)

PSS RRD5 5
1 i L

Durée (s)

~ Exemple d’une trace sismique enregistrée
lors d’un essai.

 TABIEAUNL Nombre d’événements microsismiques
et de coups acoustiques enregistrés
lors de chaque essai.

F1-01 300 3000
F1-02 460 3450
F2-03 320 2800
F2-04 255 1900
F3-05 175 1400
F3-06 110 1500

Evolution de I'émission acoustique
au cours de la déformation

Nous analysons le nombre de coups total d’émis-
sion acoustique compté sur la totalité des capteurs.
L’étude de I'évolution du nombre de coups total cumulé
au cours de la déformation a été effectuée pour
I'ensemble des éprouvettes. Ceci a permis d’identifier
pour chacune des éprouvettes étudiées les différentes
phases de la déformation de I'échantillon. La figure 5
présente deux exemples de I'évolution du nombre de
coups cumulé d’émission acoustique et du comporte-
ment mécanique associé. Les phases observées sont les
suivantes:

—une phase de fermeture de pores et des microfissures
préexistantes ou l'activité acoustique est quasi nulle;

- une phase linéaire importante qui se prolonge
presque jusqu’au pic de contrainte avec une activité
acoustique tres faible. Au cours des cycles de déchar-
gement-rechargement, on observe un comportement
linéaire et réversible avec une faible hystérésis et une
absence d’activité acoustique révélant un comporte-
ment élastique;

— une phase non linéaire courte au début de laquelle
l'activité acoustique augmente nettement. Cette phase
de la déformation est clairement mise en évidence par
I'augmentation significative de l'activité acoustique
(point A, Fig. 5). Dans le cas des craies étudiées, cette
phase débute assez tardivement, puisque le point A se
situe entre 76 et 90 % de la résistance a la compression
unixiale ;

- une phase post-pic durant laquelle plusieurs chutes
de contrainte accompagnées des pics avec une émis-
sion acoustique significative se produisent (point B,
figure 5). Aprés ces pics, l'activité acoustique conti-
nue a étre importante, elle serait associée a des
cisaillements survenus pendant cette phase de post-
pic.

Pour quantifier 'énergie des événements enregis-
trés au cours des essais, la méthode utilisée a consisté a
effectuer la somme des amplitudes du signal au carré
multipliée par la période d’échantillonnage (E = ZA2.At).
La quantité obtenue ne correspond pas physiquement
a une énergie, néanmoins elle est représentative de la
taille des événements (Lockner, 1993). La figure 6
illustre un exemple de corrélation entre "énergie libé-
rée par événement, I'énergie totale cumulée et la défor-
mation de l'éprouvette.

Nous avons étudié, pour chaque essai, le point
correspondant a l'instant a partir duquel un décro-
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Nombre cumulé
de coups acoustiques
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Evolution du nombre de coups cumulés d’émission acoustique au cours de la déformation de deux essais

chement important de la courbe d’énergie sismique
cumulée a été détecté. Ce point a été appelé point C
(cf. Fig. 6b). Le tableau IV présente le rapport, en
pourcentage, entre la contrainte déterminée au point
C () et la contrainte de rupture (o). Les résultats
montrent que les événements présentant une énergie
significative et générant un décrochement de la
courbe d’énergie cumulée apparaissent entre 84 et
99 % de la contrainte maximale. Cela signifie que les

Position du point C (cf. Fig. 6b)
par rapport a la contrainte de rupture
déterminée pour chaque essai.

F1-02 91
F2-03 98
F2-04 93
F3-05 99
F3-06 97

af Energié sismique ™

par événement
.L —2500

o hPa)
énergie totale {mv2.5)

déplacement (mm)

événements importants commencent a apparaitre
dans la zone inélastique et trés proche de la
contrainte maximale. Cependant, les événements les
plus forts ne sont pas forcément dans ces zones, ils
apparaissent, pour la plupart, dans la phase post-pic
(Fig. 6a).

Lien entre la rupture en laboratoire
et I'éboulement rocheux sur site

Enregistrement d’un éboulement sur site

Le front de falaise de craie du site expérimental de
Mesnil-Val a été instrumenté depuis janvier 2002 par
un réseau de capteurs microsismiques de type géo-
phone et accéléromeétre. Le 23 juin 2002, un éboulement
d’une ampleur importante a affecté le centre de la zone
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Corrélation entre I’énergie par événement (a), I’énergie cumulée (b) et la déformation de 'éprouvette.
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instrumentée avec un volume de roche éboulé d’envi-
ron 2 000 m®. Des événements microsismiques associés
aux ruptures avant et pendant 1"éboulement ont été
enregistrés par le réseau de capteurs. La figure 7
illustre la position des capteurs de surveillance micro-
sismique sur le front de falaise et I'éboulement ayant
affecté le site. Les détails de l'instrumentation microsis-
mique in situ peuvent étre consultés dans Senfaute et
al., 2003.

Comparaison entre l'activité microsismique
enregistrée en laboratoire et sur site

La comparaison entre les données enregistrées sur
site et en laboratoire est trés délicate, cela pour les rai-
sons suivantes:

— le probléme évident de transposition d’échelle. Du
point de vue temporel, on passe d’une fenétre d’obser-
vation de quelques dizaines de minutes en laboratoire a
environ une journée pour l'effondrement sur site. Du
point de vue spatial, on passe d’un échantillon de 12 cm
de hauteur a un front de falaise de 50 m de hauteur;

- en laboratoire, les essais ont été effectués en com-
pression uniaxiale avec une vitesse de déformation
imposée constante. Les observations de terrains et les
premieres modélisations suggerent que la falaise
s’effondre en plusieurs phases et probablement sous
son propre poids.

Cependant, les analyses des données acoustiques
ont montré de remarquables similitudes entre les phé-
nomenes de ruptures observés a l"échelle du labora-
toire et celles du site. La comparaison des résultats de
ces deux échelles a été effectuée a partir de deux para-
metres : ’évolution de 1'énergie sismique libérée et
I'évolution fréquentielle des événements enregistrés
entre le site et le laboratoire.

Localisation du réseau de capteurs microsismiques installés au front de la falaise et illustration de
I'éboulement apparu au centre de la zone instrumentée.

Evolution de I'énergie sismique lioérée sur site
et en laboratoire

L’analyse de I'évolution de 1'énergie sismique libé-
rée par événement a I'échelle du laboratoire et du site
montre une remarquable similitude (Fig. 8). Les événe-
ments les plus énergétiques se produisent au moment
de la rupture mais celle-ci est précédée d'une augmen-
tation significative de I'énergie sismique cumulée. Cette
augmentation de I’énergie sismique prédit 'initiation
de la rupture de I’échantillon en laboratoire et de la
rupture du massif sur site.

Evolution de la fréquence des événements
au cours de la déformation en laboratoire et sur site

Le contenu fréquentiel des signaux sismiques est
affecté par des phénomenes divers (propagation
d’ondes, caractéristiques du matériau, type de rupture,
matériel d’acquisition utilisé...), il n’est donc pas aisé
de déterminer l'influence d'un ou de plusieurs para-
meétres sur "évolution fréquentielle des signaux.

L’étude des événements dans le domaine fréquen-
tiel concerne l"analyse des principaux pics en fré-
quence, leurs amplitudes respectives et l'effet du fil-
trage du matériau et du dispositif expérimental. Afin
d’approcher au mieux le spectre du signal a la source, il
est nécessaire de réaliser une déconvolution du signal.
Cela peut se faire en divisant algébriquement le spectre
du signal enregistré, par le spectre de la réponse impul-
sionnelle du systeme (fonction de transfert). L'intérét
de la déconvolution pour étudier les événements dans
le domaine fréquentiel a été démontré par la comparai-
son de la distribution des fréquences centrales des
signaux avant et aprés déconvolution (Amitrano et al.,
1996). Les signaux analysés dans cette étude n’ont pas
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Evolution de I'énergie sismique cumulée : (a) en laboratoire, (b) sur le site de Mesnil-Val.

fait 'objet d’une déconvolution et aucune loi d’atténua-
tion n’a été utilisée. Ainsi, nous n’analysons pas les
valeurs absolues des fréquences composant les signaux,
nous étudions 'évolution relative du contenu fréquen-
tiel des signaux au cours des essais. A titre indicatif, les
fréquences maximales des signaux enregistrés en labo-
ratoire vont entre 150 et 350 kHz et celles des signaux
enregistrés sur site vont entre 2 et 6 kHz. Les fréquences
maximales en laboratoire sont en moyenne 60 fois plus
importantes que celles des signaux enregistrés sur site.
Ce résultat est tout a fait normal car cette différence fré-
quentielle correspond & la taille des sources qui est trés
différente entre le site et le laboratoire.

Le parameétre sélectionné pour étudier I'évolution
du contenu fréquentiel des signaux correspond a la fré-
quence calculée a 50 % de la puissance spectrale cumu-
lée. L’évolution de ce parametre a été étudiée a l'aide
d’une fenétre glissante, la fréquence a 50 % de la puis-
sance spectrale cumulée de chacque événement a été
moyennée sur 50 événements, et ce tous les 5 événe-
ments aussi bien pour les événements enregistrés lors
des essais en laboratoire que pour ceux enregistrés sur
site lors de "éboulement. La figure 9 illustre 1'évolution
des fréquences centrales des signaux des événements
enregistrés en laboratoire et ceux enregistrés sur site.
Les résultats sur ’ensemble des essais effectués en
laboratoire montrent que le contenu fréquentiel des
événements se déplace progressivement vers les plus
hautes fréquences pendant la phase linéaire jusqu’a la
phase inélastique ou les fréquences sont maximales.
Dans cette phase, elles restent constantes et diminuent
méme légerement. Un comportement similaire est
observé sur le site, avant I'éboulement de la falaise, on
observe une nette évolution du contenu fréquentiel des
événements qui se déplace progressivement des basses
fréquences vers les plus hautes fréquences. Ensuite,
une baisse significative de la fréquence est observée.

s
Interprétation des résultats

Les résultats des essais d’émission acoustique effec-
tués en laboratoire ont montré que les événements les
plus significatifs commencent a apparaitre dans la zone
inélastique trés proche de la rupture mais que celle-ci
est précédée d’'une augmentation significative de
I’énergie sismique cumulée. Cette méme évolution de
I’énergie sismique a été observée sur site avant I'ébou-
lement du 23 juin 2002 (cf. Fig. 8). Ces résultats mon-
trent que dans le cas des roches de craie, 'augmenta-
tion significative de 'énergie sismique prédit I'initiation
de la rupture de l’échantillon en laboratoire et de
I'éboulement du massif rocheux sur site.

L’étude sur I’évolution fréquentielle des essais
effectués en laboratoire a montré "apparition de
hautes fréquences avant la rupture (cf. Fig. 9a). Cette
évolution vers les hautes fréquences avant la rupture
est plus clairement observée sur les enregistrements a
’échelle du site. La figure 9b présente 1’évolution fré-
quentielle des événements quelques heures avant
I’éboulement. Deux pics de fréquence maximale sont
observés, un pic une heure avant I’éboulement, que
I'on peut associer a une phase de création de surfaces
de rupture, puis un second pic au moment de 1'éboule-
ment de la falaise que 1'on peut associer a une phase
de glissement sur ces surfaces de rupture. Ce dernier
pic est suivi d’une baisse significative de la fréquence.
Cette baisse de la fréquence pourrait étre associee a
l'augmentation de la taille des sources sismiques qui
générerait de plus basses fréquences et/ou & des zones
trés fracturées pouvant filtrer les hautes fréquences.
Cette baisse significative de la fréquence aprés le pic
de fréquence maximale a aussi été observée en labo-
ratoire dans la phase post-rupture des échantillons.
Ces résultats sont comparables a ceux de Ohnaka et
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Mogi (1982) qui ont aussi montré une augmentation
rapide de l'activité acoustique haute fréquence juste
avant la rupture.

Conclusion

La méthode d’écoute microsismique a été appliquée
a I’étude de 'endommagement des roches de craie
aussi bien a 1’échelle du laboratoire que du site. Les
résultats expérimentaux ont mis en évidence des simi-
litudes entre les phénomeénes de rupture observés en
laboratoire et sur site, deux conclusions essentielles
ressortent de cette recherche:

—une augmentation significative de I'énergie sismique
cumulée est un bon indicateur de l'initiation de la rup-
ture de I’échantillon en laboratoire et de 1’éboulement
du massif rocheux sur site;

- I'évolution fréquentielle des signaux, parameétre for-
tement lié a la mécanique de la rupture, a montré clai-
rement sur site, un décalage du spectre des signaux
vers les hautes fréquences avant I’éboulement de la
falaise. Cette évolution est aussi observée en labora-
toire mais d’une maniére moins significative que celle
observée sur le site.

Dans le cadre du développement d"une méthodolo-
gie basée sur la technique d’écoute microsismique
comme moyen de détection des signes précurseurs des
éboulements de fronts rocheux instables, I'évolution de
I'"énergie sismique libérée est un indicateur particulié-
rement intéressant pour la prévision des risques
d’éboulements du massif rocheux. Les résultats mon-
trent que le décalage du spectre des signaux vers les
hautes fréquences semble étre aussi un parametre inté-
ressant pour la prévision d’un risque d’éboulement.
Cependant, pour ce dernier parametre, les résultats ne
sont pas encore tout a fait concluants et des recherches
devront étre poursuivies.
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des essals en laboratoire. Nous remercions également le ministére
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apportée a la réalisation de cette recherche et particulierement les
partenaires du programme PROTECT (Christophe Gourry, Rory
Mortimore, James Lawrence, Jonathan Busby, Andrew Thrower,)
avec lesquels les discussions furent précieuses pour la réalisation
de cette recherche. Enfin, nous remercions M. Soulay et M. Gho-
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Caractérisation geostatistique
du sol lacustre
de la vallee de Mexico

La variabilité spatiale des propriétés du sol est une des
sources principales d’incertitude en géotechnique. Les
méthodes géostatistiques fournissent un outil rationnel
pour interpréter l'information disponible et évaluer cette
variabilité. Cet article illustre le potentiel de ces
méthodes au moyen de plusieurs applications simples au
sol lacustre du centre de la ville de Mexico. La
géostatistique est utilisée pour décrire les variations des
propriétés du sol avec la profondeur, pour évaluer et
simuler la profondeur de la premiére couche résistante et
pour établir un profil transversal du sol dans la zone de
Texcoco. On conclut que ces techniques sont d'une
grande utilité et qu’elles seront certainement utilisées de
facon de plus en plus systématique dans le futur.
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Mots clés : géostatistique, géotechnique, variabilité,
incertitude, champ aléatoire, estimation, simulation,
argiles, Mexico.

(Geostatistical characterization
of Mexico Valley lacustrine subsoil

Spatial variability of soil properties is one of the main sources of
uncertainty in geotechnical engineering. Geostatistical methods
provide rational tools to process the available soil data and to
assess this variability. In this paper, the potential of these
methods is illustrated by a series of simple applications to the
lacustrine subsoil of downtown Mexico City. These techniques
are used to describe the variation of soil properties with depth,
to evaluate and simulate the depth to the first hard layer and to
define a transversal cross-section of the subsoil in the Texcoco
area. It is concluded that these techniques are useful and will
certainly be used in an increasingly systematic manner in the
near future.

Key words : geostatistics, geotechnique, variability, uncertainty,
random fields, estimation, simulation, clays, Mexico.
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Introduction

Dans le passé, de nombreux efforts ont été consa-
crés a la description des variations spatiales des pro-
priétés et des caractéristiques stratigraphiques de la
zone lacustre de la ville de Mexico. Traditionnellement,
on a utilisé a cette fin les outils classiques de la statis-
tique descriptive (tableaux, histogrammes, graphiques,
corrélations). Il a ainsi été possible de présenter de
facon compacte les résultats des nombreuses mesures
des propriétés géotechniques du sol de la ville réalisées
au fil des ans. La plus remarquable étude de ce type est
certainement celle que présente l'ouvrage El subsuelo
de la ciudad de México (le sol de la ville de Mexico) de
Marsal et Mazari (1959), qui constitue jusqu’a ce jour,
pour reprendre une expression d’Arthur Casagrande,
la « bible » des géotechniciens de la capitale mexicaine.

On dispose actuellement de nouveaux outils statis-
tiques extrémement performants qui n‘ont été que peu
utilisés dans le domaine de la géotechnique. Un de ces
outils est la géostatistique, qui peut étre définie comme
I'application de la théorie des fonctions aléatoires spa-
tiales et du traitement du signal a la description des
conditions stratigraphiques et de la répartition spatiale
des propriétés des matériaux géologiques.

Cet article présente, de facon trés résumée, les
concepts théoriques principaux, parfois mal compris,
qui sous-tendent 'analyse géostatistique et montre
comment ces concepts peuvent étre utilisés dans les
situations courantes de la géotechnique. La démarche &
suivre est illustrée par quelques exemples, volontaire-
ment simples, d’études de la variabilité du sol dans le
centre de la ville de Mexico.

9
Principaux concepts (auvinet, 2002

Champs aléatoires

Soit V(X) une variable géotechnique de type phy-
sique (par exemple : la teneur en eau), mécanique (par
ex.: la cohésion) ou géométrique (par ex.: I'épaisseur
d’une couche) définie aux points X d’un domaine R?
(p = 1, 2, ou 3). En chaque point du domaine, cette
variable peut étre considérée comme aléatoire du fait
des incertitudes qui existent quant & sa valeur.
L’ensemble de ces variables aléatoires constitue un
champ aléatoire ou champ stochastique.

Pour décrire ce champ, les fonctions suivantes peu-
vent étre utilisées:

~espérance: p, (X)=E{V(X)} (1)

—variance: o2(X)=Var[V(X ) )

—écarttype: oy (X)=+oy(X) 3)
X

_ coefficient de variation: CVi (X)= E(z{‘\//—gi)j} (4)

- fonction de distribution: E,{v, X)= Plv(x)sv] ©®
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- fonction d’autocovariance :
Cy (x, X 2)’-' COV[V(X1)V(X 2)]=
V) - GV Ee) -y (T o

I’autocovariance représente le degré de dépen-
dance linéaire entre les valeurs de la propriété étudiee
en deux points différents X, et X,. On peut 1’écrire sous la
forme d’un coefficient adimensionnel d’autocorrélation
dont la valeur est toujours comprise entre — 1 et + 1:

— coefficient d’autocorrélation:

Cv (X1, X9
X1, Xp) == AL
pv (X0,X2) oy (X1 ov(X2) @)
—variogramme :
2y(h)= E{ [V(X)-V(X +h)] % )

Le variogramme est le moment statistique de
deuxiéme ordre de l'accroissement V(X) — V(X+h). Dans
le type d’application considéré ici cet outil est générale-
ment équivalent a la fonction d’autocovariance ou au
coefficient d’autocorrélation et on préfere le plus sou-
vent avoir recours a ces derniers dont le maniement
mathématique est plus simple (Deutsch et Journel, 1992).

On soulignera que les fonctions de corrélation pre-
cédentes ne sont pas des propriétés intrinseques des
deux points X, et X,, elles dépendent bien entendu de la
population, c’est-a-dire du domaine dans lequel le
champ est défini.

Sil'espérance, la variance et autres fonctions caractéri-
sant le champ peuvent étre considérées comme constantes
dans le milieu, on dit que celui-ci est statistiquement
homogéne. Si elles ne le sont pas, on dit qu'il existe une
tendance ou dérive. Si la tendance de U'espérance est
simple, elle peut étre identifiée et soustraite des données.
[/analyse géostatistique porte alors sur le champ résiduel.

Un champ de propriétés originel ou résiduel, dont
J'espérance est constante dans le domaine considéré, et
dont la fonction d’autocovariance ne dépend que de la
distance entre les points considérés est dit stationnaire
au sens large. C’est 'hypothése qui est le plus souvent
retenue. Il convient dans les applications de vérifier si
cette hypothése est raisonnable. Remarquons en parti-
culier que la géostatistique ne peut étre appliquée
quaux variables dont I'échelle de fluctuation est nette-
ment inférieure aux dimensions du domaine considéré.

Evaluation statistique des parametres
d'un champ aléatoire

Les fonctions descriptives définies ci-dessus peuvent
tre estimées a partir des résultats de campagnes de
reconnaissance, « discrets » (échantillonnages isolés) ou
« continus » (sondages). Dans ce dernier cas, si on accepte
que le champ est statistiquement homogene (mais pas
forcément isotrope), stationnaire et ergodique (c’est-a-dire
que ses parameétres peuvent étre estimeés a partir d’une
seule réalisation), espérance est évaluée comme suit:

. 1k
= =T e V
wy = u Li (X)dx ©)

ou L est la longueur du sondage.




De la méme facon, on peut estimer par points la
fonction d’autocovariance dans la direction u au moyen
de Vexpression:

L
Cy (Au) z% { VOO V(X +An)dX—ud (10)

ot u est le vecteur unitaire dans la direction ou est éva-
luée Vautocovariance et 4 est un scalaire.

On appelle souvent distance « d’autocorrélation »
ou « d’'influence » la variable:

§=2a (11)
ou a est aire comprise sous la courbe représentative
de la fonction d’autocovariance entre 'origine et la pre-
miére rencontre de cette courbe avec l'axe des abs-
cisses.

Estimation

Un probléme de grand intérét en géotechnicue est
I'évaluation de la valeur d’'une propriété en un point du
milieu ou elle n’a pas été mesurée. Disposer d'une solu-
tion approchée a ce probléeme permet d’interpoler
entre les données disponibles et méme de définir des
sondages et des coupes stratigraphiques virtuelles. Le
probléme peut étre généralisé & 'évaluation de la
valeur moyenne de cette méme propriété dans un sous-
domaine du milieu étudié, par exemple dans un volume
donné ou sur une certaine surface potentiellement cri-
tique.

Une technique qui permet d’atteindre cet objectif
est I'estimation linéaire sans biais de moindre variance
(Mood et Graybill, 1950), dont certaines variantes, lar-
gement utilisées en génie minier, sont plus connues
sous le nom de krigeage (Krige, 1962 ; Matheron,
1965).

La modélisation des variations d"une propriété dans
un domaine donné au moyen d’un champ aléatoire,
permet en effet d’estimer les espérances, variances et
covariances conditionnelles des valeurs ponctuelles ou
moyennes associées respectivement a divers points ou
sous-domaines du milieu étudié, a partir d'un certain
nombre de résultats de mesures effectuées en d’autres
points ou sous-domaines.

Soit V un vecteur de dimension p contenant les k
variables a estimer et les p-k variables connues ordon-
nées comme suit :

V1 Vk«r—l

A% avec - let .
vz[ 1) v, =| . v, =| . (12)

V, est le vecteur des variables a estimer et V, est le
vecteur des variables connues.

Soit U le vecteur, également de dimension p, des
espérances des variables a estimer et des variables
connues, défini comme :

Uy Hi
(13)

Hy Hp

Par ailleurs, soit K la matrice de covariance de
I'ensemble des variables connues et & estimer:

K'M K’lZ
K=l K (14)
21 22

ou:
K,, sous-matrice des covariances entre les variables

associées aux les différents points ou sous-domaines
d’estimation, d’ordre k;

K,, sous-matrice des covariances entre les variables
associées aux différents points ou sous-domaines
connus, d’ordre p-k;

K, et K,, sous-matrices des covariances entre les
différentes données et les variables associées aux
points ou sous-domaines d’estimation, respectivement
d’ordre k et p-k. On observe que K,, = K[,

Il est possible d’obtenir un vecteur d’estimation V.’
du vecteur V,, étant donné V,, dont les éléments soient
linéaires, sans biais et conduisent a une variance mini-
male d’estimation.

Les éléments de ce vecteur seront des combinaisons
linéaires des éléments de V,:

V' =AV,+b (15)
Lestimation sera sans biais, si:

E{V1 —-Vl}zAU2 +b—U1 =0 (16)

La sous-matrice des variances d’estimation aura la
forme:

* * T
Ko = E{(Vl _Vl)(vl “Vi) } (17)
C’est-a-dire:
Ky = AKzzAT +Kqy —AK1T2 —KizAT (18)

En annulant la dérivée pour minimiser les éléments
de cette matrice, on obtient la matrice des coefficients
optimaux:

A=K K; (19)
En combinant les équations précédentes, on obtient
le vecteur des valeurs estimées

Vi=U, + K K3L(V,-U) (20
et la sous-matrice des variances d’estimation minimi-
sées:

K., =K, -K, K§12K21 (21)

Cette méthode permet d’estimer les valeurs ponc-
tuelles ou moyennes du champ aléatoire dans des sous-
domaines du milieu (par exemple des éléments finis ou

groupes de ces éléments) en tenant compte des résul-
tats obtenus par échantillonnage.

Notons que, si 'espérance du champ est station-
naire, la connaissance du vecteur U, n’est plus indis-
pensable, car les coefficients de I'équation (15) sont
alors liés entre eux, ce qui donne des équations supplé- Q’l
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mentaires. C'est 'hypothese retenue dans le cas du kri-
geage dit « ordinaire ».

Globalement, la méthode n’est strictement exacte
que dans le cas des champs gaussiens. Dans les autres
cas, elle n‘est qu'approchée et son utilité dépend des
écarts existants par rapport a la distribution de proba-
bilité normale. Elle est franchement inadaptée dans le
cas de certaines variables géotechniques comme le
nombre de coups obtenus a I'essai SPT qui conduit a
des histogrammes tronqués avec souvent des accumu-
lations de valeurs au voisinage de zéro ou de 50. Dans ce
cas, il convient de faire porter I'estimation non pas sur la
variable elle-méme mais sur la fonction indicatrice :

JrsivX)<v
v (v, X)= {o 5i V(X) > (22)

dont l'espérance coincide avec la fonction de distribu-
tion du champ, que 'on peut ainsi estimer par points.

La simulation des champs aléatoires

La simulation est le processus au moyen duguel on
géneére une configuration possible du champ aléatoire
compatible avec ses parametres descriptifs (simulation
inconditionnelle) ou avec ces parametres et, en plus,
avec les données disponibles (simulation condition-
nelle). On crée ainsi une «réalisation» ou image plau-
sible du champ qui permet d’apprécier les valeurs
potentiellement problématiques que celui-ci peut
atteindre localernent (Auvinet, 2002).

Pour faciliter 1’évaluation de toutes les fonctions et
les paramétres précédemment décrits ainsi que la réa-
lisation des estimations et simulations souhaitées, plu-
sieurs logiciels adaptés au cas de la géotechnique ont
été développés (Medina, 2001; Judrez, 2001).

Application au sol de Mexico

Le sol de Mexico

Le sol argileux de la zone lacustre de Mexico est
connu pour ses propriétés exceptionnelles, en particu-
lier ses fortes teneurs en eau {(couramment de 200 a
400 %). Le profil du sol est le plus souvent constitué
comme suit:

—une crolite superficielle constituée par des matériaux
silteux et argileux desséchés dont 'épaisseur ne
dépasse pas en général quelques métres;

- la formation argileuse supérieure (FAS) d'une épais-
seur atteignant typiquement la trentaine de metres;
~ une premiére couche dure de matériaux sableux et
silteux souvent cimentés dont 1'épaisseur est de 1'ordre
de un a trois metres;

— une deuxieme couche argileuse, ou formation argi-
leuse inférieure (FAI) avec une teneur en eau moindre
que celle de la FAS;

— des dépots plus consolidés, moins importants du

QQ point de vue de I'ingénieur.
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Un systeme d’information géographique relatif aux
caractéristiques géotechniques du sol de la vallée de
Mexico a été développé (Méndez et Auvinet, 2000). Cette
base de données de plus de 4 500 sondages a permis
d’amorcer des travaux systématiques de caractérisation
géostatistique du sol de la ville dont les cas traités ci-des-
sous ne sont que des exemples choisis pour leur simplicité.

Variabilité spatiale verticale
de la teneur en eau
de la formation argileuse supérieure (FAS)

La variabilité des propriétés du sol avec la profon-
deur peut étre évaluée en ayant recours a la méthodo-
logie géostatistique. On prendra ci-dessous l'exemple
d’un sondage du centre de la ville dont on étudiera seu-
lement la formation argileuse supérieure (FAS).

Dans ce cas, le champ V(X) est unidimensionnel. A
partir du sondage complet (Fig. 1), on définit facilement
les limites de la FAS (10,6 m < z < 34,4 m). Les para-
metres les plus simples du champ aléatoire sont esti-
més en utilisant la statistique classique:

- moyenne: 230,07 %
— écart type: 66,60 %
- coefficient de variation: 0,289

Une analyse de régression consistant a ajuster aux
données une ligne droite V = az + b donne:
a=267,113 et b = -1,655. Sur la figure 1.b, la tendance
ainsi définie (ligne discontinue)} présente une légere
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inclinaison mais le champ peut étre considéré comme
pratiquement stationnaire.

Les fonctions d’autocorrélation verticale, calculées
au moyen de 'expression (10) avec un pas de calcul
Ah = 0,5 m sont présentées sur la figure 2. La distance
d’autocorrélation verticale & est courte: de 'ordre de
0,7 m, ce qui est caractéristique des dépots lacustres.
Les oscillations observées au-dela de cette distance
indiquent une pseudo-stratification assez mal définie.

Les techniques d’estimation géostatistique, présentées
plus haut, permettent d’estimer la teneur en eau a
n'importe quelle profondeur, c’est-a-dire d’interpoler entre
les données en tenant compte de la corrélation spatiale.
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Si Von réalise ce type d’estimation, par exemple,
tous les 20 centimetres, un profil virtuel de la teneur en
eau peut étre défini (Fig. 3a). Ce profil s’avere plus lisse
que celui de la figure 1, car les valeurs estimées sont
des espérances donc des valeurs moyennes. L’estima-
tion géostatistique est toutefois consistante c’est-a-dire
qu’elle retrouve les valeurs mesurées si elle est appli-
quée aux points de mesure. On peut donc ajouter ces
derniers aux points d’estimation (Fig. 3b), et on obtient
ainsi une véritable interpolation. A chaque valeur esti-
mée on peut par ailleurs associer I'écart type d’estima-
tion (nul pour les points de mesure) qui donne une idée
des points ou l'estimation présente le plus d’incertitude.
L'agrandissement présenté sur la figure 3c permet de
mieux apprécier la différence entre une simple interpo-
lation linéaire (qui dans ce cas particulier ne serait
d’ailleurs pas vraiment mauvaise) et celle que donne la
géostatistique. Notons simplement que, par rapport a
l'interpolation linéaire, les points estimés sont déplacés
vers la moyenne dans une mesure qui dépend de leur
éloignement des points de mesure.
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L’étude a été réalisée dans une zone du centre-ville

de 1,7 km2. La figure 4 indique la position des sondages
utilisés.
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04

Zone étudiée.
Area of interest.

Les données expérimentales utilisées sont présen-
tées sur le tableau I, ou les coordonnées (x, y) définis-
sent la position des sondages dans le systeme de réfé-
rence géographique UTM de Mercator.

Données générales.
Data.

570 486 097 2148 112 -37,00
585 486 137 2148 200 —-35,00
584 486 128 2148 378 -36,85
608 484 514 2148 437 -30,25
606 484 533 2148 534 -30,40
566 485 942 2148 637 ~ 36,45
559 485 981 2148779 -36,80
587 485 544 2148822 - 34,40
611 484 587 2 148 859 -31,35
576 485 247 2148870 -33,30
555 485170 2148 884 -32,95
571 484 935 2148 930 -32,00
625 484 656 2149 155 -30,15

Le nombre de données disponibles est relativement
réduit, car de nombreux sondages réalisés dans le
centre-ville sont trop courts; par ailleurs, en raison de
la subsidence générale de la ville (jusqu'a 10 m depuis
le début du xx¢ siécle), seuls les sondages réalisés a la
méme époque sont comparables entre eux.

La profondeur de la couche dure constitue un
champ aléatoire V(X), défini dans un domaine de
I’espace R?. Les valeurs mesurées présentés sur le
tableau, constituent un échantillonnage de ce champ.
Une analyse statistique ordinaire donne:

—moyenne: —33,60m
— écart type: 2,65m
— coefficient de variation: 0,079

La profondeur de la couche est manifestement plus
importante du coté droit (est) de la figure 4. Une ana-
lyse de régression permet d’ajuster aux données un
plan V=ax + by + cavec a =-0,0004; b =-0,0040 et c =
8 805,7622 qui définit la tendance du champ. Les résul-
tats de ’analyse de corrélation spatiale réalisée avec un
pas de calcul Ah = 50 m, sont présentés sur la figure. 5
pour les directions o, = Azimut 0° (axe y); o, = Azimut
90° (axe x). On observe que les distances d’autocorréla-
tion sont de l'ordre de 400 & 700 m.
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Une estimation, réalisée tous les 100 m, permet
d’établir les courbes d’isovaleurs de 1'espérance de la
profondeur de la couche dure (Fig. 6) et celle de I'écart
type de I'estimation (Fig. 7).
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On observe que lincertitude disparait autour des
sondages ol la profondeur a été mesurée du fait de la
corrélation spatiale.

La surface tridimensionnelle de la figure 8 montre la
forme générale de la couche et, en méme temps, l'effet
de lissage caractéristique du type d’estimation réalisée.
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De la méme fagon, l'incertitude associée a I"évalua-
tion peut étre représentée au moyen d'une surface a
trois dimensions (Fig. 9), qui montre bien comment
Vincertitude disparalt brusquement au voisinage des
sondages.
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Une configuration possible (et non plus moyenne)
de la couche obtenue par simulation conditionnelle est
présentée sur 1a figure 10. On observe que la surface
ainsi obtenue est beaucoup plus irréguliére que celle
de la figure. 8. Elle conserve toutefois la méme forme
générale et reste compatible avec toutes les mesures.

-

Simulation de la profondeur de la CD.
Simulation of depth to first hard layer.

Coupe stratigraphique
dans la zone de Texcoco

Les techniques géostatistiques ont été utilisées
de facon systématique pour les études de I'un des
sites possibles pour le futur aéroport de Mexico:
I’ancien lac de Texcoco. Nous nous limiterons a
illustrer cette étude au moyen de la figure 11 qui
représente la variation spatiale, le long d’une piste
de 5 km, de la résistance de pointe mesurée au
pénétrometre (CPT), q_. L'image synthétique ainsi
obtenue présente I'avantage d’étre facilement mise
a jour.

Conclusion

La géostatistique prend en considération la dépen-
dance spatiale des propriétés du sol en des points
proches au moyen du concept de fonction d’autocova-
riance ou de variogramme. Lorsque l'information géo-
technique est suffisante et qu’il existe un degré raison-
nable d’homogénéité statistique du miliey, elle permet
d’aborder de fagon rationnelle le probleme de I'estima-
tion de I"épaisseur d’une strate ou de la valeur des pro-
priétés du sol en un point donné ou de leur valeur
moyenne dans une certaine région. La géostatistique
permet aussi d’estimer l'incertitude associée a cette
évaluation. Pour ce type d’estimation on fait le plus sou-
vent appel au concept d’estimateur linéaire sans biais
de moindre variance. Par ailleurs la géostatistique per-
met de construire des configurations possibles des
variations spatiales des propriétés géométriques ou
mécaniques du sol au moyen des techniques de simu-
lation.

Les méthodes géostatistiques fournissent ainsi
un outil rationnel pour interpréter 'information géo-
technique disponible et évaluer la variabilité spatiale
du sol a différentes échelles. Ce sont des techniques
qui peuvent étre utilisées pour évaluer systémati-
quement les résultats de campagnes de reconnais-
sance. Elles permettent d’éliminer une partie de la
subjectivité avec laquelle on construit communé-
ment les profils de sols et les coupes stratigra-
phiques.

Le role de la géostatistique ne peut bien sir étre
que complémentaire des interprétations tradition-
nelles, car la logique géologique doit rester le princi-
pal fil conducteur, mais son apport peut étre impor-
tant quand une modélisation déterministe s’avere
trop complexe. Elle se préte au traitement informa-
tique et permet des mises a jour rapides au fur et a
mesure que l'information est obtenue. L’analyse géo-
statistique peut par ailleurs étre précieuse pour éva-
luer si les échantillonnages réalisés sont suffisants
pour apprécier la continuité dans 'espace des diffé-
rentes propriétés du sol analysé. On peut aussi l'uti-
liser pour déterminer la position optimale d’éven-
tuels échantillons supplémentaires (Auvinet et
Abaziou, 1993). 1l est donc probable que la géostatis-
tique sera de plus en plus utilisée en géotechnique
dans le futur.
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Condition de glissement
sous les ouvrages

poids portuaires

Etude bibliographique

Un grand nombre d’ouvrages portuaires résistent aux
efforts horizontaux qui leur sont appliqués par la
mobilisation d’un frottement sur leur base (digues
verticales, quais poids, quais en caissons...). La bonne
connaissance des conditions de glissement de ces
ouvrages permet d’en optimiser la masse et donc, de
maniere directe, le cout. Les pratiques actuelles restent
trés sommaires et simplistes dans l'appréciation de la
mobilisation du frottement sous les ouvrages poids.

La présente étude consiste en une revue de la condition
de glissement sous les ouvrages poids portuaires. Ont été
examinés guides et réglements, ouvrages techniques,
articles scientifiques, rapports de recherche, ainsi que
certains comptes rendus d’essais. Dans le cas des digues
verticales, les travaux se sont avérés nombreux et
confirment I'importance du réle de la condition de
glissement. Nous avons abordé de nombreux aspects
comme les principes de vérifications des ouvrages,
I'étude des accidents, le coefficient de frottement tel qu’il
ressort des recommandations, des essais a grande
échelle et des essais de laboratoire, I’effet de dispositions
constructives sous la semelle, I'effet du vieillissement et
des sollicitations cycliques, le réle joué par le
développement des pressions interstitielles. Nous
présentons aussi les modes de dimensionnement
alternatifs qui ont été proposés autour de la notion de
limitation de la distance de glissement des caissons.

L’étude compleéte est disponible sur le site Internet du
Cetmef : www.cetmef.equipement.gouv.fr, Rubrique : Les
Publications - Ouvrages & équipements.

Mots clés : ouvrages poids, dimensionnement, coefficient
de sécurité, quai, digue, glissement, frottement, interface,
cyclique, semelle, jupe, béche, fiabilité.

NDLR : Les discussions sur.
cet article sont acceptées
Jusqu’au 1¢ septembre 2005,

Sliding condition for wharves
and breakwaters
A bibliographical review

A large number of harbour structures resists to horizontal
efforts by mobilizing friction on their base (vertical dikes, quays
weights, quays in caissons). A good knowledge of the sliding
conditions of these structures will allow optimizing their mass
and, as a direct consequence, their cost. In current practice, the
appreciation of the mobilization of friction under such structures
remains very summary and simplistic.

The present study consists of a review of the sliding condition
under gravity type structures. Guides, regulations, technical
works, scientific papers, research reports as well as certain trial
reports were examined. In the case of vertical breakwaters, the
numerous scientific papers examined confirm the importance of
the role of the sliding condition. Various aspects have been
considered in this study : the principles of verifications, the 97
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Introduction :
les différents types d'ouvrages
poids portuaires envisages

Nous considérerons ici les ouvrages poids por-
tuaires, digues (Fig. 1) et quais (Fig. 2} qui ont une
semelle en béton (ou en maconnerie). Sont donc exclus
les digues a talus, les ouvrages en gabions qui posent
des problémes spécifiques. Tous les ouvrages pris en
compte doivent résister a d'importants efforts horizon-
taux grace au frottement de la semelle de fondation sur
le sol, le sol naturel étant généralement remplacé par
un matériau granulaire, du sable a I'enrochement. Pour
la description de ces ouvrages et de leurs variantes, on
peut se rapporter a divers documents dont (Tsinker,
1997 ; Takahashi, 1997 ; STCPMVN, 1981, 1992 ; Chapon,
1882, 1984 ; Bruun, 1976). Le principe de ces ouvrages
est ancien mais l'utilisation des digues verticales a
connu un renouveau (Oumeraci, 1994) en particulier au
Japon (Tanimoto et Takahashi, 1994) et en Italie
(Franco, 1994). De nombreux travaux de recherche ont

ERVAS PO

I v A

study of accidents, the coefficient of friction as defined by
recommendations, large-scale trials and laboratory trials, the
effect of special devices like shear key under the footing, the
effect of aging and of cyclic loads, the role played by the
development of pore pressure. This paper also presents
alternative design methods based on the concept of limitation of
the sliding distance of the caissons.

The full report is available on the Cetmef web site :
www.cetmef. equipement.gouv.fr, Heading : Les publications -
Ouvrages & équipements.

Key words : gravity-type, design, safety factor, quay,
breakwater, sliding, friction, interface, cyclic, footing, skirt,
(shear) key, reliability.

soutenu ce développement dont ceux de Goda (1974,
1985, 2000}, Oumeraci et al. (1992).

Nous allons aborder successivement divers aspects :
principes de vérification des ouvrages poids portuaires,
coefficient de frottement sous la semelle, prise en
compte de dispositions constructives sous la semelle,
prise en compte de l'effet des sollicitations cycliques,
prise en compte des surpressions instantanées dues
aux vagues, limitation des déformations. Une présen-
tation plus compléte pourra étre trouvée dans le docu-
ment CETMEF (Corfdir, 2002).

Principes de vérification
des ouvrages poids portuaires

Les vérifications classiques

Les méthodes classiques de dimensionnement des
ouvrages poids portuaires sont fondées, pour ce qui

Types de digues : verticale (A), mixte (B), armée (C).

Types of breakwaters: vertical wall breakwater, composite breakwater, horizontal composite breakwater.

[o]

. Types de quais : maconnerie (A), blocs de béton (B), caissons (C), murs en L (D).
Types of wharves : massonry (A), concrete blocks (B), caissons (C), L-shaped wall (D).
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concerne la stabilité externe, sur trois vérifications :
glissement, renversement, poingonnement du sol de
fondation (Fig. 3) (GEO, 1998; SETRA, 1998; Clayton et
al, 1993 , USACE, 1989).

Rappelons comment s’écrit la condition de non-glis-
sement :

H<fxV (1

ou H représente la force horizontale appliquée, V la
force verticale (diminuée des forces de pression
hydraulique s’exercant sous la semelle) et f le coeffi-
cient de frottement, que 'on peut définir comme la
valeur maximale que peut atteindre le rapport H/V sans
que le bloc se déplace significativement.

Ces vérifications peuvent étre menées en attribuant
pour chaque verification un coefficient de sécurité glo-
bal ou bien étre intégrées dans un systeme de vérifica-
tion semi-probabiliste utilisant des coefficients de sécu-
rité partiels, comme dans le CD ROSA 2000 (CETMEF,
2000).

Le développement
des méthodes semi-probabilistes

Ces méthodes sont maintenant bien élaborées pour
ce qui concerne les murs-poids ; voir notamment
I'Eurocode 7 (CEN, 2000, 2001) ou bien ROSA 2000
(CETMEF, 2000). Notons qu’elles sont ouvertes a
d’autres types de vérifications que les trois modes de
rupture classiques.

Le cas des digues verticales est nettement moins
bien traité que celui des murs-poids. Burcharth et
Sgrensen (1998, 1999) ont calé les coefficients de sécu-
rité partiels pour les digues verticales selon le degré de
connaissance des conditions de houle, la réalisation ou
non d’essais sur modeles et la profondeur faible ou
grande de l'eau. Différents calages ont été réalisés
selon la valeur de la probabilité de ruine acceptée pen-
dant la durée de vie de calcul de I'ouvrage.

Etude des données d'accidents

Les données d’accidents ont été étudiées notam-
ment par Cornick (1968) puis par Oumeraci (1994) pour
les digues verticales et les digues verticales armées
soumises a des tempétes et par Werner et al. (1998)

(C) pour un quai.

pour des quais et des digues soumis a des séismes. On
peut encore citer les travaux de Goda (1974, 2000) et de
Nagai et Kurata (1974) et (AIPCN, 2001). Ces travaux
confirment que le glissement est 'un des modes prin-
cipaux de ruine pour ces types d’ouvrages. Ainsi, dans
I’étude de Werner et al. (1998), on trouve 16 cas sur 21
ol le glissement est 1'un des modes de ruine (parfois le
mode prédominant) et dans 1'étude d’Oumeraci (1994),
ce sont 8 cas sur 17 ou le glissement intervient. L’ana-
lyse des accidents conforte donc le bien-fondé du prin-
cipe de la vérification au glissement, ainsi que le besoin
de procéder a toutes les études nécessaires pour une
vérification soigneuse de cette condition.

Cette analyse est corroborée par certaines études
théoriques. L’étude de simulation menée par Voortman
et Vrijling (1999) conclut aussi a la grande importance
du mode de rupture par glissement. Sgrensen et Bur-
charth (1999) trouvent, eux aussi, que la probabilité de
ruine par glissement peut atteindre ou dépasser la moi-
tié de la « probabilité-systéme » (prise par les auteurs
comme la probabilité maximale pour I'ensemble des
modes de ruine étudiés) dans le cas ou il n’y pas eu
d’essai sur modele en vue d’affiner la conception de
l'ouvrage. Mais le cas étudié par Lambert et Martinelli
(1999) conduit a une probabilité de rupture par glisse-
ment nettement inférieure a celle d’autres modes.

Diverses critiques sur les vérifications classiques

Un certain nombre de critiques ont été faites quant
au choix des vérifications : vérifications jugées inutiles
ce qui est sans doute un moindre mal (vérification au
renversement), mais aussi vérifications pouvant étre
globalement insuffisantes. Ce dernier point a été
signalé par Mommessin et Negre (1983) pour les murs
de soutenement, dans le cadre du calcul a la rupture
(Fig. 4) : ils ont montré qu’il existait des cas de ruine
alors que les trois conditions de vérification habituelles
sont satisfaites. La séparation arbitraire en deux condi-
tions de vérification de l'effet de la force et du moment
(Fig. 5) est une difficulté qui a été soulevée par Sekigu-
chi et Kobayashi (1994) pour les digues : la prise en
compte simultanée de la force et du moment a pour
résultat une résistance plus faible. Leurs travaux sont
fondés sur des calculs élastoplastiques, mais aussi sur
des travaux antérieurs sur les fondations superficielles
et sur 'analyse d'un accident. Elles sont confortées par
des travaux expérimentaux (Tanaka et al., 1987). L'ana-

Rupture par glissement (A), renversement (B), pocinconnement du sol de fondation

Types of wharf failures : sliding (A), overturning (B), bearing capacity failure (C).
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Meécanisme cinématique de Mommessin

et Negre (1983) pour un calcul

a la rupture.

Kinematic field for limit analysis by Mommessin
and Negre (1983).

lyse des accidents évoquée dans le paragraphe précé-
dent va dans le méme sens, avec souvent des combi-
naisons de modes de rupture. Notons que l'analyse
limite pratiquée grace a un code d’éléments finis doit
permettre de s’affranchir de ce probléme (voir par
exemple, Jiang et Magnan, 1997).

Valeur du coefficient de frottement

Les résultats expérimentaux

Le choix de la valeur du coefficient de frotternent est
une question centrale pour la vérification au glisse-
ment. Les informations peuvent étre de différents
types : résultats d’expériences & grande échelle, résul-
tats d’expérience en laboratoire, préconisations et
regles de l'art de divers auteurs, codes et reglements.

En ce qui concerne les expériences a grande échelle
sur le coefficient de frottement entre l'ouvrage et son
soubassement (le soubassement est un matelas de
matériau granulaire sur lequel repose I'ouvrage), on a
relevé plus d’études expérimentales relativement ponc-
tuelles (méme si certaines ont mis en ceuvre des
moyens d’essais importants) que de programmes de
recherche scientifique de grande ampleur. Il faut citer :

les essais pour le port de Constanza en Roumanie (Cior-
tan,1994), les essais pour le port de Botany en Australie
(Moss-Moris et Hodge, 1981), les essais pour le pont du
Grant Belt au Danemark (Bjerregaard Hansen et al.,
1991), les essais menés pour le port de Dieppe (LRPC,
1990a et b), les essais dans le port de Sakai au Japon
(Tanimoto et al., 1992), les essais menés au centre
d’expérimentation routiere du MELTT (Khay et Vinces-
las, 1998) et enfin les essais réalisés au port de Sakai sur
un caisson cylindrique (Tanimoto et al, 1992).
(Tableau I). Le document (AIPCN, 1995) donne plu-
sieurs autres résultats d’essais japonais.

Nous allons donner quelques éléments sur les expé-
riences de laboratoire susceptibles d’éclairer la ques-
tion du coefficient de frottement & prendre en compte
dans les ouvrages poids. Les expériences de laboratoire
permettent beaucoup plus aisement d’identifier le role
des différents parameétres : on a vu ainsi I'effet de la
nature et de la densité du sol, I'effet de la présence ou
non d’eau, l'effet de la contrainte normale, l'effet de la
nature et de V'état de surface du béton, etc. Les appa-
reils de laboratoire utilisés pour étudier le comporte-
ment de 'interface entre un sol et un élément de struc-
ture sont nombreux : divers types de boites de
cisaillement, appareils d’arrachement, etc. Sur ce point,
nous renvoyons a la bibliographie de Lerat (1996). Les
études sur Vinterface sol/acier ont fait I'objet d'une lit-
térature abondante ; nous nous limitons ici a I'étude de
l'interface sol/béton (Tableau I).

Les valeurs mesurées du coefficient de frottement
s’étendent pour du sable d’environ 0,55 a environ 1,11
ce qui Jaisse une marge importante. Pour une interface

. Valeurs expérimentales du coefficient
de frottement.
Experimental values for friction coefficient.

Ciortan (1994) 0,45 2 0,63
- Moss-mnoriss et Hodge (1981) 0,7040,72
Expériences | pierregaard Hansen et al. (1991) | 027 047
D elle Khay et Vinceslas (1998) 0,36 2 0,58
Tanimoto et al. (1992) 0,55

AIPCN (1995) 0,412 0,89
o Potyondi (1961) 0,66 20,97

E 7 ’
DXPETIeNces | prumund et Leonards (1973) 0,602 1,11
; Kulhawy et Peterson (1979) 0,552a0,93

l ’
aboratolre s (o et al. (1982) 0,682 0,80
Goh et Donald (1984) 0,57 20,62

o 4
v

Forces excentrées agissant sur un caisson et surface limite de charge.

Eccentrically loaded caisson and failure load surface.
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« lisse » (aspérités de taille nettement inférieure a la
taille des grains), la fourchette est plus réduite, d’envi-
ron 0,55 a 0,82, si 'on exclut un matériau particulier
(sable B de Brumund et Leonards, 1973). Pour l'inter-
face rugueuse, en excluant aussi le sable B, on obtient
une fourchette de 0,59 a 0,97.

Les recommandations et reglements

Le tableau Il récapitule les coefficients de frottement
proposés (et des coefficients de sécurité éventuellement
associés) par les recommandations de divers auteurs et
par les reglements ou normes de différents pays. Il
s’agit 1a d'une présentation simplifiée qui passe sous
silence certaines particularités et certaines options qui
sont ouvertes dans les différents documents. Il faut
signaler aussi que certaines sources sont spécialement
consacrées aux ouvrages maritimes ou fluviaux, voire
offshore, alors que d’autres sont d’abord rédigées pour
les ouvrages de souténements usuels.

Les recommandations des diverses sources témoi-
gnent d’'une dispersion des évaluations du coefficient
de frottement, ainsi que du nombre de parametres pou-
vant intervenir : nature du matériau de soubassement,
densité de ce soubassement, état de surface de la
semelle, vitesse de chargement, homogénéité de la
répartition des contraintes, intensité de la contrainte
verticale... Le coefficient de frottement f est parfois

concrete and rubble.

donné de maniere forfaitaire selon les situations et par-
fois donné en fonction de 'angle de frottement interne
(ou parfois I'angle de frottement a ’état critique) du
matériau sous la semelle (par exemple, f = tan(2/3 x @)).
Dans le tableau II, on a donné la valeur du coefficient
de frottement pour un angle ¢ = 35°.

Les coefficients de frottement présentés sont en
général associés a un coefficient de sécurité approprié.
Les coefficients de sécurité indiqués dans le tableau II
sont des coefficients de sécurité globaux a appliquer
avec le coefficient de frottement indiqué. Dans une cer-
taine mesure, les écarts entre les coefficients de frotte-
ment préconisés pour le dimensionnement sont atté-
nués par la prise en compte du coefficient de sécurité
qui est simultanément recommandé (AIPCN, 2001) ;
c’est par exemple le cas de I'Espagne et du Canada. Les
documents cités ne donnent pas tous de prescriptions
pour évaluer les actions exercées sur l’'ouvrage. Toute-
fois, certains documents donnent des éléments qui per-
mettent d’expliquer certaines différences dans les coef-
ficients de sécurité. Par exemple, pour les digues, le
coefficient de sécurité élevé de Chapon (1984) doit étre
mis en relation avec une méthode de calcul des efforts
de houle différente de celle de Goda (2000). De méme,
pour les quais l'option du coefficient de sécurité de 1
de 'EAU (1992) est associée a un mode défavorable
d’évaluation de la poussée des terres (poussée au
repos). Dans le futur, I’éventuelle généralisation des
méthodes semi-probabilistes avec les coefficients de
sécurité partiels devrait faciliter les comparaisons.

Valeurs du coefficient de frottement et du coefficient de sécurité issues de recommandations et de
reglements. (i) L’angle de frottement interne est ici ’angle de frottement interne a I’état critique ; on prend
comme coefficient de frottement 2/3 tang si la semelle en béton est préfabriquée, tano si elle est coulée en
place ; (i) 'effet des coefficients partiels conduit a un coefficient global équivalent qui a été évalué (sur un
cas) a environ 1,5 ; (iii) 1 si la semelle est coulée en place ; (iv) cas du contact béton/éléments grossiers.

Values of friction coefficient and of safety factor from standards and codes of practice. (i) The value of the interne
friction angle is here the friction angle at the critical state, the friction coefficient is taken equal to 2/3 tane if the footing
is precast or tang if it is cast in place; (ii) the effect of partial coefficients leads to a global safety coefficient which has
been evaluated (for one case) around 1,5; (iii) 1 if the concrete is cast against rubble; (iv) case of friction between

Terzaghi et Peck (1967) 0,35a0,55 1,5
Cornick (1969) 0,3040,70
Chapon (1982 et 1984) 0,43 20,70 pour ¢ = 35° 1,75a 2,00
Reimbert et Reimbert (1990) 0,54 pour ¢ = 35° 15
Auteurs de manuels Le Tirant (1979) 0,58 pour @ = 35° 1,3
ou d'articles Dawson (1983) 0,70 pour ¢ = 35° 25230
Elman et Terry (1987) 0,25 40,60
Takayama et Tkeda (1992) 0,636
Tsinker (1997) 0,504 0,65 1,25a1,50
Takahashi (1997} 0,50 40,80 1,2
Goda (2000) 0,60 au moins 1,2
SETRA (1998) 0,70 pour ¢ = 35° 1,3a15
CETMEF (2000) 0,6"
Grande-Bretagne (BSI, 1994) 0,44 {valeur de conception)
pour o . = 35°
Réglements Eurocode 7 Partie 1 (CEN, 2001) 0,43 20,70 fonction
et recommandations ) pour ¢ = 35° de la méthode choisie *
nationales Etats-Unis (USACE, 1989) 0,70 pour @ = 35° 1,1a15
Allemagne (EAU, 1992) 0,43 20,70 pour ¢ = 35° 1,0 avec K, = 1~ sin{g)
Canada (SCG, 1994) 0,35 & 0,55 1,5a2,0
Hong Kong (GEO, 1998) 0,53 20,70 pour ¢ = 35° 1,2
Espagne 0,70a11 1,3a1,5
Japon 0,60 1,2
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On retiendra également de ces recommandations
les nombreuses mises en garde vis-a-vis de la velléité
de concevoir un ouvrage-poids fondé sur un sol de
mauvaise qualité : il est vivement recommandé de sub-
stituer le mauvais sol sous la fondation par une couche
de matériau granulaire de bonne qualité. Par exemple,
au Japon, 'épaisseur minimale de soubassement
demandée est de 1,50 m.

L’influence de I'eau sur le comportement d’interface
d’un matériau granulaire serait loin d’étre négligeable
au vu de quelques rares expériences (Géminard et al.,
en 1999, Potyondi en 1961...). Cette question mériterait
d’étre approfondie. Enfin, la résistance des « grains »
du matériau constituant le soubassement aurait €gale-
ment une incidence notable sur la valeur du coefficient
de frottement d’aprés ’expérience japonaise (relatée
par VAIPCN, 1995).

Prise en compte
de dispositions constructives
sous la semelie

Dans le cas des murs de souténement, diverses dis-
positions constructives ont été envisagées pour ameé-
liorer la résistance au glissement : béche pouvant étre
située 3 divers endroits de la semelle, semelle inclinée
(Fig. 6), semelle & rugosité augmentée ou avec des
ondulations. Des dispositions comparables ont pu étre
utilisées pour les structures offshore (Tani et Craig,
1995). Toutefois, Elman et Terry (1997) se sont faits
I'écho de doutes sur l'efficacité des béches dans le cas
de murs poids.

Les réglements prennent parfois en compte ces dis-
positions constructives (béche, semelle inclinée) (SCG,
1994 : USACE, 1989; GEO, 1998; BSI, 1994) en considé-
rant que la présence d’'une béche ou d'une semelle
inclinée modifie les lignes de rupture a considérer. Phi-
liponnat (1979) propose lui de prendre en compte une
béche par une augmentation forfaitaire du coefficient
de frottement. Enfin Leroux (1992) propose une troi-
siéme méthode qui prend en compte une capacité de
résistance supplémentaire par mobilisation d’un cbne
de butée.

Horvath (1991) a comparé les diverses dispositions
constructives (béche en différentes positions, semelle
inclinée) avec des outils numériques plus élaborés que
les méthodes utilisées habituellement. Il conclut notam-
ment que ces dispositions sont utiles lorsque les forces

Semelles de fondation inclinée (A), avec une béche (B).
Footings with sloped base (A), with key at heel (B).

de poussée sont tres élevées, comme celles engendrées
par les sollicitations sismiques ou la liquéfaction des
remblais.

[’adaptation de la rugosité de la semelle & la taille
moyenne des grains du matériau de fondation consti-
tue une autre voie intéressante. Les recommandations
allemandes (EAU, 1992) prévoient la possibilité de
prendre comme angle de frottement ¢ au lieu de 2/3¢ si
la surface inférieure du caisson est en dents de scie ou a
une rugosité adaptée a la taille moyenne des grains du
sol de fondation. L'Eurocode 7 adopte la méme
démarche. L'état de 'art japonais (AIPCN, 1995) permet
de préciser ce qu’est une bonne adaptation de la rugo-
sité : il convient que la profondeur des ondulations soit
de lordre de 2 fois la taille des cailloux présents a la
surface du massif d’enrochement. Pour avoir quelques
résultats expérimentaux sur l'effet d’ondulations, on
peut se reporter a un document du LRPC Nord-Picar-
die (1990). Enfin des pratiques japonaises consistent a
ingtaller un matelas de caoutchouc ou d’asphalte entre
Je caisson et le soubassement en vue d’améliorer
l'adhérence.

Prise en compte

des sollicitations cycliques
sur la résistance au glissement
et influence du vieillissement

Les effets des sollicitations cycliques

Les digues verticales sont soumises a des charge-
ments cycliques importants dus a I'impact des vagues.
La question de l'effet des chargements cycliques sur les
fondations superficielles d’ouvrages maritimes a sus-
cité des travaux assez tot, notamment pour les plates-
formes offshore gravitaires (Le Tirant, 1979) ou pour
des ouvrages exceptionnels dans des conditions de fon-
dations délicates comme dans le cadre du projet Delta
aux Pays-Bas (Heins et de Leeuw, 1977). Ce domaine
s’est développé par la suite et on peut notamment citer
des travaux de modélisation récents (Kvalstad et de
Groot, 1999).

On peut a priori distinguer deux processus d’évolu-
tion : les effets permanents dus a l'évolution de l'inter-
face et/ou du sol (ou de 'enrochement) immédiatement
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situé dessous et qui se traduit par une évolution du
coefficient de frottement, et les effets temporaires dus a
’évolution des pressions interstitielles engendrées par
Jes sollicitations cycliques. Les effets permanents font
partie du processus de vieillissement (pas forcément
défavorable, au contraire) de 'ouvrage.

Evolution du coefficient de frottement

La question essentielle est de déterminer si le com-
portement est durcissant (la résistance au cisaillement
continue a augmenter avec le nombre de cycles) ou
radoucissant (la résistance diminue). Dans ce second
cas, il y a lieu de tenir compte de la résistance résiduelle
al cisaillement (et non plus de la résistance au pic) dans
la vérification au glissement.

Des tests de comportement cyclique de 'interface
sol-structure avec une valeur constante de l'effort
normal appliqué ont été réalisés en laboratoire avec
divers appareils et divers types d'interface : acier (cas
le plus fréquent) ou béton (Desai et al., 1985). Ces
tests laissent apparaitre le fait que, dans le cas ou le
matériau est sec ou drainé, une interface avec des
sables laches présente un caractere « durcissant »
(Desai et al., 1985; Sharour et al., 1992; Fakharian et
Evgin, 1993; Sharour et Rezaie, 1997) tandis qu’avec
des sables denses, l'interface peut présenter un com-
portement « radoucissant » (Sharour et al., 1992 ;
(Uesugi et al., 1989; Sharour et Rezaie, 1997 ; Fakha-
rian et Evgin, 1997) ou faiblement durcissant (Desai
et al., 1985 ; Fakharian et Evgin, 1993). Ces compor-
tements d’interface sont comparables au comporte-
ment drainé des matériaux granulaires tel qu’on
I'observe lors d’essais triaxiaux : pour un matériau
lache, I’effort de cisaillement croit avec la déforma-
tion et le comportement est toujours contractant
jusqu’a atteindre la densité critique ; pour un maté-
riau dense, l'effort de cisaillement passe par un pic
puis décroit et le comportement est contractant
jusqu’a l’état caractéristique puis dilatant jusqu’a
atteindre 1’état critique (voir par exemple : Smoltczyk,
2002 ; Ortigao, 1995 ; Hicher et Shao, 2002).

Lors d’essais & grande échelle, Heins et de Leuw
(1977) ont réalisé deux tests monotones successifs sur
un méme sable initialement assez lache. Entre le pre-
mier et le second test, le coefficient de frottement s’est
accru de 20 %. Ces résultats vont dans le méme sens
que les essais de laboratoire pour ce qui est du com-
portement des interfaces avec un sol lache.

Le développement
des pressions interstitielles

Les sollicitations cycliques sur un ouvrage peuvent
générer des pressions interstitielles et notamment a la
base. Si le sol n'est pas drainé ou seulement partielle-
ment drainé a 1’échelle de temps d’une tempéte, il est
nécessaire de prendre en compte le développement, au
cours de la tempéte, des pressions qui tendent & dimi-
nuer la composante normale de la force effective verti-
cale a l'interface sol/structure et donc a diminuer la
force de frottement mobilisable, méme si le coefficient
de frottement est inchangé.

Ceci a été mis en évidence par Le Tirant (1979) dans
le cas d’une structure offshore gravitaire. Son exemple
de calcul montre qu’il peut y avoir ruine par glissement
de l'ouvrage lors d’une tempéte a cause de 'augmenta-
tion de la pression interstitielle dans les sables denses
situés sous l'ouvrage. Parmi les méthodes proposées
par la suite, Il faut citer les travaux récents de Kvalstad
et de Groot (1999) qui ont proposé une méthode dans le
cas de l'argile et le cas du sable.

Vieillissement de l'interface

Divers mécanismes de vieillissement ont été propo-
sés dans des contextes géotechniques variés allant
dans le sens d'une amélioration du comportement des
sols ; a cet égard on peut se reporter notamment a la
revue de Schmertmann (1991). Dans le cas d"un caisson
posé sur un soubassement, il semble que le vieillisse-
ment soit dd aux sollicitations cycliques, via une aug-
mentation de la densité du soubassement. Il est donc
utile que l'ouvrage ait déja subi des conditions de solli-
citations relativement élevées avant de pouvoir résister
a une premiere tempéte sévere ; aspect déja évoqué par
Le Tirant (1979).

Nagai et Kurata (1974) admettent méme une aug-
mentation importante & terme du coefficient de frotte-
ment initial dans le cas d’une digue, mais ils ne sem-
blent guére suivis. Tanimoto et al. (1992) sont beaucoup
plus prudents et estiment que 'effet favorable du temps
sur le coefficient de frottement est déja pris en compte
de maniere implicite dans le reglement japonais (f =
0,60 associé a un coefficient de sécurité global de 1,2).

Prise en compte
des effets hydrauliques

Nécessité de prendre en compte
les surpressions engendrées par la houle

Il est important de prendre en compte les effets de
la pression et de la circulation de 1'eau sous les
ouvrages au cours de la vérification du non-glissement.
1l s’agit la d’un phénomene instantané dd aux vagues
qui est tout a fait différent de I'accumulation cyclique
de surpression due aux cycles de contraintes dans le
sol. Dans ce dernier cas, ce sont les sollicitations méca-
niques exercées par la structure sur le sol (action de la
houle transmise par la structure) alliées au faible drai-
nage qui entraine 'accumulation de surpressions. Dans
I'autre cas, ce sont les surpressions dues a la houle qui
pénetrent sous I'ouvrage grace a la perméabilité du sol
ou du soubassement. Dans les deux cas, c’est le rapport
période de la houle/temps caractéristique de drainage
sous l'ouvrage qui est déterminant. Dans le cas des
digues constituées de caissons disposés sur un soubas-
sement en enrochements (appelées digues mixtes),
cette question fait 'objet d’actives recherches expéri-
mentales et numériques.

Nous n’étudierons pas ici la force horizontale due a
action directe des vagues. Nous indiquons néanmoins,
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outre les travaux classiques de Goda (1977, 2000}, le tra-
vail récent de Kortenhaus et al. (1999).

Le profil des surpressions

L’hypothése la plus classique est que le profil de
surpression due a la houle a prendre en compte varie
linéairement sous 'ouvrage entre les deux valeurs
amont et aval supposées définies par l'agitation devant
et derriere 'ouvrage. Quand il n'y a pas d’agitation der-
riere I'ouvrage, le profil est triangulaire (Fig. 7) (voir par
exemple, Goda, 2000). Cette hypothése est justifiée dans
le cas d’une perméabilité importante et homogene sous
le soubassement. Elle a pu étre invalidée par certaines
expériences dont celles de Marchi (1977) qui propose
une répartition rectangulaire, particulierement dans le
cas ol le soubassement rocheux est obstrué par le
dépdt de fins sédiments du c6té du port. Une telle
répartition rectangulaire est évidemment plus pénali-
sante pour la stabilité au glissement. Les calculs de
Mase et al. (1994) montrent que la réalité peut s’écarter
aussi du profil triangulaire mais en ayant cette fois des
valeurs inférieures, dans le cas de faible perméabilité
du sol.

Des travaux récents tendent a prendre en compte la
non-linéarité des phénomenes. La loi de Darcy linéaire
est valable pour des nombres de Reynolds petit : R, = vDp

u
avec pour l'eau w/p qui peut étre pris égal a 1,3. 106
m?/s, D qui est le diameétre moyen des grains du sol et v
la vitesse d’écoulement. On voit que pour un soubasse-
ment de digue en enrochement le nombre de Reynolds
aura tendance a étre grand. On consideére que la transi-
tion laminaire/turbulent intervient pour R, de l'ordre de
700. Cedergren (1977) et van Gent (1995) ont caracte-
risé ’écart de comportement par rapport a la linéarité.

Ces effets non linéaires peuvent encore étre pris en
compte dans le cadre d'un écoulement quasi station-
naire. Les recherches récentes de De Groot (1999)
déterminent dans quels cas I'étude de 1’écoulement
quasi stationnaire peut s’avérer insuffisante et impose
la prise en compte d’effets supplémentaires comme les
ondes de compression ou la propagation par diffusion
du fluide ainsi que les effets indirects dus au mouve-
ment de 'ouvrage. Ces résultats sont illustrés de cal-
culs numériques.

Répartition triangulaire des
surpressions dues a la houle sous un
caisson reposant sur un soubassement.
Triangular distribution of wave pressure under
a caisson resting on a basement.

La valeur des surpressions

Les recommandations de Goda

Nous revenons maintenant a des méthodes de cal-
cul plus simples basées sur la donnée d"une répartition
triangulaire des surpressions. Pour la vérification au
glissement, Goda (2000) préconise la valeur suivante
pour la surpression devant I'ouvrage :

1
p, = E(1 +C0SP)oospgH oy

Dans cette formule, on utilise les unités du systeme
international ; B représente 'angle de propagation de
la houle avec une normale a la digue, H___est la hau-
teur de houle maximale ; c’est une donnee statistique.
Goda recommande de prendre H__ = 1,8 H,,,. Mais
selon ce méme auteur, un ingénieur peut juger préfé-
rable de retenir une autre valeur que 1,8 comme 1,6 ou
2,0 ou encore une autre valeur. On rappelle que H,,,
hauteur significative, est la hauteur moyenne du tiers
des vagues ayant la plus grande hauteur.

Le coefficient pg représente le poids volumique de
I'eau. Enfin, les coefficients a, et o, dépendent du rap-
port h/h’ (Fig. 8) ainsi que de la longueur d’'onde L de la
houle pour la profondeur d’eau en avant du soubasse-
ment h. Ces coefficients a, et o, sont donnés par les for-

mules suivantes :
Al 4 T
2| sinh(4rh/1)

s h cosh(@rh/L)

o, =06

Ces coefficients o, et o, peuvent également étre
obtenus a partir d’abagues donnant directement o,
d’une part et 1/cosh(2rh/L) d’autre part en fonction de
h/L,. L, est la longueur d’onde de la houle par grande
profondeur.

Prise en compte de blocs ou de parois perforés
avant la paroi verticale du caisson

Tanimoto et Takahashi (1994) introduisent un fac-
teur multiplicatif A, supplémentaire dans la formule de

AV
<

N

Les parameétres h, h’ et L pour le calcul
de la surpression due a la houle.
Parameters h, h’and L for wave pressure
calculation.
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Goda, tout en restant dans ’hypothése d'un diagramme
friangulaire :

1
Py = 5(1"' COSBI A, 010 PgH o

Ce coefficient multiplicatif est égal a 1 pour une
digue verticale ordinaire puisque c’est pour ce type de
digue que Goda a établi ses formules a l'origine. Pour
une digue constituée de caissons protégés par des
blocs (appelée aussi digue armée voir Fig. 1), les
auteurs proposent :

A3 =10 siH/h=03
A =12-2/3(H/h)
A3 =08 siH/h=06

si03<H/h<0,6

avec H=H__ la hauteur de la vague maximale prise en
compte et h la profondeur d’eau devant l'ouvrage (a
partir de la surface du sol et non de celle du soubasse-
ment). Dans le cas d’un caisson avec une paroi perforée
en avant de la paroi pleine (un caisson Jarlan par
exemple), les auteurs proposent :

Ay =1,0,0,75 0u 0,65

selon que la créte de la vague arrive sur la paroi perfo-
rée, qu'elle est entre la paroi perforée et la paroi pleine
ou qu’elle atteint la paroi pleine.

Effet de la géométrie du soubassement

L’étude expérimentale (Tanimoto et Takahashi,
1994) montre que le coefficient de sécurité au glisse-
ment varie fortement selon la largeur et la hauteur du
soubassement. Les résultats sont donnés en fonction
des parametres (h-d)/h et B_/h ou h est la hauteur de
l'eau devant le soubassement, d la profondeur de 'eau
au pied du caisson, et B__ la largeur de la partie hori-
zontale du soubassement devant le caisson (Fig. 9).
L'article ne détaille pas la part de 1'écart entre l'expé-
rience et la formule de Goda qui est due aux erreurs sur
les forces verticales d"une part et sur les forces hori-
zontales d’autre part. En fait, la démarche expérimen-
tale utilisée ne le permettait sans doute pas. Les correc-
tions apportées sont importantes : le facteur correctif
(multiplicatif) peut aller jusqu’a 2,5 pour des valeurs
centrées autour de B /h=15et(h-d)/h =06 (soitd=
0,4 h). L’étude permet de mettre en évidence des

]

h

_ Parameétres géométriques
du soubassement.
Geometric parameters of the basement.

valeurs nettement défavorables des parametres (h —
dy/h et B_/h. Il est recommandé notamment d’avoir d/h
> 0,6 si des vagues déferlantes peuvent atteindre la
digue sous incidence normale.

Limitation des déformations :
vers une nouvelle approche
de la vérification

au glissement des digues ?

Introduction

Cette question de la limitation des déformations
nécessite de séparer les quais et les digues. Dans le cas
des murs de quais, pour lesquels une déformation
méme faible peut étre incompatible avec les contraintes
d’exploitation, il s’agit principalement d’étudier 1'évo-
lution des efforts de poussée et la mobilisation des
forces de frottement (Fig. 10). Dans le cas des digues,
ouvrages soumis a I'impact de la houle, il y a davantage
de réflexions novatrices. Notamment, certains auteurs
proposent des méthodes de dimensionnement fondées
non pas sur le non-glissement (ou la limitation du
risque de glissement a un niveau jugé acceptable), mais
sur la limitation de la distance de glissement probable
qui est maintenue a un niveau jugé acceptable.

1’ouvrage a I'équilibre

Compatibilité des déplacements.
Compatibility of displacements.

Force . Poussée
Poussée
Force
F \/ Pas d’équilibre
rottement possible
Force a
I"équilibre{| /" A
; Frottement
i
i
i
i
i
i
Déplacement de Déplacement Déplacement
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Le probleme des quais

En ce qui concerne la condition de glissement d'un
quai-poids intérieur, on peut retenir que le déplace-
ment nécessaire pour mobiliser le frottement dépend
de nombreux parameétres (nature du sol, sa densité,
taille des grains, état de la surface d’interaction...).
Dans le cas d’essais de laboratoire, on a pu constater
aussi 'influence de la taille de I'échantillon. Les essais a
grande échelle recensés (Khay et Vinceslas, 1998 ;
LRPC, 1990a et b; Bjerregard Hansen et al., 1991)
conduisent a une mobilisation compléte atteinte pour
des déplacements horizontaux compris entre 1,6 cm et
10,0 cm. Des essais de laboratoire sur des échantillons
de matériaux granulaires plus fins (Kulhawy et Peter-
son, 1979 ; Yin et al., 1995 ; Lerat, 1996 ; Dubreucq, 1999)
montrent des distances de mobilisation nettement plus
petites. Ceci est cohérent avec le fait que la distance de
mobilisation augmente avec la taille de I"échantillon
dans des expériences de laboratoires (Dubreucq, 1999).
Notons que les guides et réglements ne proposent pas
d’évaluation de la distance de mobilisation du frotte-
ment.

L’effet du déplacement d’un soutenement sur la
poussée des terres a fait I'objet de nombreux travaux.
Terzaghi a effectué des travaux sur une paroi en rota-
tion (1936). Plus pres de nous, Faou (1966, 1967) a utilisé
une paroi en translation, ce qui est plus adapté & I'étude
du glissement d’un caisson. Il remarque une influence
de la densité, ce qui est contraire aux conclusions de
Sherif et al. (1982). Bourdeau et al. (1980) estiment qu'il
faut imposer une condition h/Dmax > 100 pour éviter
les effets d’échelle lors de ces expériences. Duncan et
al. (1990) jugent que la distance pour atteindre I’état de
poussée exprimée en pourcentage de la hauteur de la
paroi augmente avec la hauteur de la paroi. On peut
encore citer les travaux de Fang et Ishibashi (1986),
Fang et al. (1997). Les données qu’on peut tirer de ces
expériences sont trés dispersées méme si on se limite
au cas de la poussée en translation : de 0,02 % a 0,9 %
de la hauteur de la paroi. Les documents américains
(USACE, 1989), canadiens, (SCG, 1994) et chinois (GEO,
1998) proposent des courbes d’évolution de la poussée
en fonction de la rotation du mur ; elles sont tres simi-
laires dans ces trois documents. Ces courbes prennent
en compte le caractére lache ou dense des sables de
remblai. Le SETRA (1998) propose, lui, une courbe
pression/déplacement affine par morceaux, mais dans
le cadre de souténements souples. Les essais en centri-
fugeuses permettent, eux, de tester directement l'inter-
action sol/structure avec d’éventuelles surcharges
d’exploitation. De telles expériences (Leung et al.,1997)
ont mis en évidence un effet important de la taille des
grains sur les déplacements horizontaux.

La norme britannique (BSI, 1994) évoque la ques-
tion de la compatibilité des déformations. Elle attire
Jattention sur les cas ou la structure peut avoir un com-
portement fragile ou quand le sol peut avoir un com-
portement radoucissant. Enfin, considérant que les
déplacements permettant la mobilisation complete des
capacités de résistance du sol sont souvent considé-
rables, elle préconise le choix d'un facteur de mobilisa-
tion de 1/1,2 en contraintes effectives de la force de
frottement ce qui d’apres elle suffit a limiter les dépla-
cements 4 moins de 0,5 % de la hauteur pour des sols
moyennement denses ou raides. Le document (USACE,

I‘ilE\ﬁE FRANGAISE DE GEOTECHNIQUE
> 110
et trimestre 2005

1989) reprend cette utilisation des taux de travail pour
limiter les déplacements. Ce méme document préco-
nise éventuellement de dimensionner l'ouvrage avec
les pressions des terres au repos si la fondation est trés
rigide (mais cela concerne plutdt la stabilité interne de
I'ouvrage) ou si la poussée est susceptible de remonter
3 sa valeur au repos (voire & une valeur supérieure).

Les divers guides et réglements donnent des esti-
mations des valeurs de déplacement nécessaire pour
atteindre 'état de poussée. Mais ils ne proposent
aucune valeur pour la mobilisation du frottement. Ils
laissent largement l'initiative aux concepteurs pour
évaluer le déplacement en conditions de service. Ils
attirent toutefois I'attention sur un certain nombre de
risques : présence d'argile sous le soubassement, hau-
teur soutenue importante avec des matériaux de mau-
vaise qualité, retour progressif de la pression des terres
de sa valeur de poussée & sa valeur au repos. Enfin, il
faut prendre en compte les conditions de drainage. La
pression d’eau peut étre prise en compte simplement
par le biais des contraintes effectives (BSI, 1994) ou
prendre en compte également l'effet du gradient
hydraulique (Kaiser et Hewitt, 1982).

Les digues

En ce qui concerne la condition de glissement d'une
digue extérieure, 'approche par la limitation probabi-
liste du glissernent cumulé constitue une alternative a la
vérification de non-glissement. Cette voie a été ouverte
par différents auteurs, essentiellement japonais (Nagai
en 1963; Tto en 1971; Shimosako et al. en 1994 ; Klam-
mer et al., 1990 ; Shimosako et Takahashi en 1999; Ling
et al. en 1999; Goda et Takagi en 2000). Ces approches
se distinguent des approches semi-probabilistes
notamment par une prise en compte plus directe de
l'aspect probabiliste. Dans le cas des méthodes semi-
probabilistes, la prise en compte des aspects probabili-
tés est implicite, intégrée dans les coefficients partiels.
Les méthodes présentées maintenant prennent en
compte directement des lois statistiques sur les vagues,
sur les tempétes.

Elles consistent & évaluer le déplacement subi par
un caisson lors de 'impact d'une vague et d’en effec-
tuer la somme pour une tempéte donnée. Elles repo-
sent sur la prise en compte de la durée et de la forme
de l'impulsion de la force due a la vague (Goda, 1974,
2000) ainsi que des forces d’'inertie dont la prise en
compte devient indispensable. Le document de
I’AIPCN (2001) évoque lui aussi I'importance de la prise
en compte des forces d’inertie lors de I'impact de
vagues déferlantes.

Les travaux que nous venons de citer ont tous
comme point commun a 'origine d’évaluer le déplace-
ment subi par un caisson lors d’une vague. Il devient
alors nécessaire de prendre en compte I'inertie du cais-
son et la durée d’application de la force. Le mouvement
commence quand la force horizontale due a la vague
devient supérieure & la force (maximale) de frottement.
Ces travaux different par certains détails de la modeéli-
sation physique. Notamment la force horizontale peut
étre modélisée par une impulsion rectangulaire ou tri-
angulaire, par une sinusoide ou une superposition
d’une sinusoide et d’'impulsions triangulaires (Fig. 11).
On détermine ensuite le déplacement pour une vague,
en intégrant éventuellement (Shimosoko et Takahashi,




Force horizontale Force horizontale

A B

Force horizontale Force horizontale

C D

Temps

Temps

Temps Temps

Modélisation de 1'évolution de la force horizontale: A) profil rectangulaire, B)
profil traingulaire symétrique, C) profil triangulaire dissymétrique, D) profil

proposé dans (AIPCN, 2001).

Modelling of the time history of the horizontal wave force: A) rectangular load, B)
symmetrical triangular load, C) assymetrical triangular load, D) impulsive load according

to (AIPCN, 2001).

1999) ou non la masse d’eau ajoutée a 'inertie du cais-
son. La figure 12 donne le résultat en termes de dépla-
cement pour un caisson dimensionné avec une vague
de hauteur H soumis a une vague de hauteur H (Shi-
mosoko et al., 1994)}.

T ¥ i 1 ¥ 1 1 1 ] i ¥ ] 1 1 T 1 1

Vague de dimensionnement :
Hp= 8,1m
Hp= 9,0m
Hp= 9,9m
Hp=11,0m
Hp=12,1m

10 15
H (m)

Distance de glissement D d’un caisson
dimensionné avec une vague de hauteur
H, lors d’'une vague de hauteur H
(Shimosako et al., 1994).

Slipping distance of a caisson for a H high wave,
H, being the design wave (Shimosako et al.,
1994).

Le traitement de 'aspect probabiliste connait aussi
plusieurs variantes : sommation par intégration en
fonction d’une certaine répartition de la densité de pro-
babilité des vagues (Ito, 1971), ou simulation de Monte-
Carlo (Shimosoko et Takahashi, 1999 ; Goda et Takagi,
2000).

Se pose alors la question de la maniere de prendre
en compte cette distance de glissement dans le dimen-
sionnement. Ito (1971) introduit la hauteur de vague H,
qui correspond a la vague pour laquelle le caisson com-
mence a glisser. Au vu de résultats pour 1 000 vagues
(tableau III), correspondant a une tempéte d’environ
trois heures, il conclut que la vague de dimensionne-
ment souhaitable est égale a 2 H, ,, ce qui correspond a
un choix de limiter le glissement cumulé pendant cette
tempéte & 4 cm. Shimosoko et Takahashi (1999) envisa-
gent, eux, de prendre en compte la distance de glisse-
ment probable comme critére mais aussi la probabilité
de non-dépassement d'une longueur de glissement
donnée (déplacement inférieur a 1 m avec 95 % de pro-
babilité par exemple) pour la durée de vie de I'ouvrage.
L’exemple de dimensionnement qu’ils donnent est basé
sur la limitation du glissement probable sur la durée de
vie & 30 cm. Un dimensionnement conventionnel donne
une distance probable de glissement qui augmente

avec la profondeur de 'eau devant la digue. Enfin,
Goda et Takagi (2000) s’intéressent & l'optimisation éco-
nomique du dimensionnement en prenant en compte
la durée de vie de l'ouvrage. Ils prennent en compte le
colit de réparation de l'ouvrage a partir du moment ou
le glissement a atteint ou dépassé la valeur de 30 cm
(en dega, on considére qu'il n’y a pas lieu de procéder a
des réparations).

Glissement cumulé pour une tempéte

de 1000 vagues en fonction du rapport
H/H,, (Ito, 1971).

Influence of H_ on probable sliding distance for
a 1,000 waves storm.

Ces méthodes paraissent séduisantes d'un point de
vue théorique car elles prennent plus fidelement en
compte 'aspect aléatoire de la houle, ainsi que 'objec-
tif que 'on veut se fixer. Celui-ci peut alors étre défini
comme une limitation du niveau des dégradations
potentielles et de leur risque d’apparition. Les résultats
numeériques mettent en évidence que le niveau de
sécurité réel que présentent les ouvrages dimension-
nés avec les méthodes classiques differe selon les situa-
tions. On retrouve la un argument fort en faveur des
approches probabilistes (et semi-probabilistes pour ce
qui est de la calibration des coefficients partiels) et
notamment en faveur de l'approche par I'estimation
des glissements probables.

| 8
Conclusion

Tout d’abord, les résultats de cette étude bibliogra-
phique, au moins pour le cas des digues, ont globale-
ment confirmé l'intérét de la question initiale : déve-
loppement international des digues verticales, nombre
d’accidents, role important du glissement dans la
pathologie. Certaines études théoriques donnent des
indications similaires (Sgrensen et Burcharth, 2000) :
niveau élevé du risque de ruine pour des digues verti-
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cales existantes et en particulier niveau élevé du risque
de glissement.

Par ailleurs, le niveau d’activité de recherche s’est
avéré trés différent pour les digues verticales d'une
part et les quais-poids d’autre part. Les digues verti-
cales constituent un objet de recherche spécifique et
actif, ce qui contribue aussi a justifier a posteriori cette
revue bibliographique. Les études et recherches dans
le domaine des quais-poids ont pary, en comparaison,
beaucoup moins développées : on a dii se tourner vers
des travaux sur les murs-poids, pourtant eux-mémes
peu abondants.

Cet examen de la condition de glissement oblige a
envisager des aspects trés variés comme le fonctionne-
ment de l'interface caisson/soubassement, mais aussi
les dispositions constructives concernant la semelle des
caissons, 'apparition de surpressions instantanées ou
résultant d’une accumulation cyclique des surpressions.
Nous nous sommes limités aux aspects géotechniques
mais l'évaluation des efforts horizontaux dus aux vagues

est aussl un point trés important pour 'étude du com-
portement des digues. Nous avons di constater I'hété-
rogénéité des recommandations dans le domaine pour-
tant critique de la valeur du coefficient de frottement.

Enfin, les méthodes probabilistes prenant en
compte le glissement cumulé semblent particuliere-
ment intéressantes. Elles sont tout a fait adaptées a la
prise en compte du caractére probabiliste des phéno-
meénes ainsi que du caractere particulier des digues en
caisson qui peuvent pendant de courts intervalles de
temps étre instables vis-a-vis du glissement sans que
cela ne compromette la vie et le service rendu par
Vouvrage. La mise en ceuvre de ces méthodes deman-
derait sans doute certains approfondissements comme
l'indiquent Goda et Takagi (2000), ainsi que le dévelop-
pement d’outils informatiques adéquats & l'usage des
projeteurs. Une telle méthode ne prend toutefois en
compte qu’un mode de ruine. Les autres modes de
ruine potentiels devraient continuer a faire I'objet de
procédures distinctes.
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élastique linéaire présentant des « déformations

initiales » non compatibles. Les contraintes résiduelles ne
dépendent alors que de la forme de I'objet considéré, des
parameétres élastiques et du tenseur d’incompatibilité (ou
tenseur de Ricci) associé aux déformations initiales. En
supposant que ce tenseur est constant dans une petite
éprouvette cylindrique prélevée dans le massif rocheux,
on établit la forme générale des champs de contrainte
résiduelle qui peuvent affecter I'éprouvette.

Mots clés : contraintes résiduelles, incompatibilité des
déformations.

Residual stresses
in cylindrical samples

Several «anomalous phenomena» observed in rock masses or
rock samples are attributed to the so-called «residual stresses»
or «internal stresses». These phenomena can be simply
described by assuming linear elastic behavior and incompatible
«initial » strains. Then residual stresses distribution only
depends upon the shape of the considered body, the value of the
elastic parameters and the incompatibility (or Ricci) tensor
which is associated to the initial strains tensor. It is reasonable
to assume that the incompatibility tensor is constant in a small
cylinder sampled out from the rock mass; then the distribution
of residual stresses in the sample can easily be computed.

Key words : residual stresses, strains incompatibility.
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introduction

On appelle « contraintes résiduelles » les contraintes
qui se développent dans un corps soumis & un charge-
ment extérieur nul (Cornet, 1993). Suivant les contextes,
on parle aussi de «contraintes internes» ou
« contraintes de croissance » (dans le cas du bois, voir
Archer, 1986). Elles sont le signe de l’absence dun
« état naturel » dans lequel les contraintes seraient
identiquement nulles dans tout domaine non chargé.

On attribue aux contraintes résiduelles de nom-
breuses manifestations « anormales » observées en
mécanique des roches : convergence excessive dans un
tunnel, rupture sous chargement mécanique apparem-
ment modéré en comparaison de la résistance du maté-
riau, disquage des carottes prélevées en profondeur,
etc.

Comme pour tous les phénomeénes mal connus, il
est possible qu’on préte aux contraintes résiduelles pré-
existantes des effets qui relévent en fait d’autres ori-
gines (effets de la température, de I'hygrométrie, qui
engendrent des contraintes résiduelles; mais aussi
contraintes d’origine tectonique, effet du travail de
I'outil de coupe...). Il est certain en tout cas que Texis-
tence de contraintes résiduelles peut conduire a une
interprétation incorrecte des résultats de nombreuses
mesures classiques (convergence dans un tunnel,
détermination de l'état de contraintes par surcarottage,
détermination de 'enveloppe de rupture).

On peut obtenir des contraintes « internes » dans une
structure en assemblant plusieurs éléments, dont chacun
séparément présente un état naturel, mais dont les dépla-
cements aux points ou surfaces d’assemblage ne sont pas
« compatibles ». On crée par exemple des contraintes en
élevant la température d’un assemblage hyperstatique de
barres articulées dont le coefficient de dilatation ther-
mique n’est pas le méme pour chaque barre.

On s'intéresse plutdt dans cet article a des matériaux
qui ne présentent pas d’état naturel méme lorsqu’on en
considére une partie arbitrairement petite (mais de
volume non nul). L’évaluation des contraintes rési-
duelles dans ce contexte est classique dans le cas des
métaux : on peut mesurer les déformations résiduelles a
la surface d’une piece en utilisant les rayons X. On effec-
tue plusieurs mesures en modifiant la surface par enlé-
vement de matiére ; mais comme on modifie ainsi les
contraintes résiduelles, qui sont toujours relatives ala
forme de l'objet considéré, la reconstruction du champ
de contraintes dans la piéce initiale est délicate (Ballard
et Constantinescu, 1994). Dans le cas du bois on utilise la
méthode du « trou unique ». En mécanique des roches,
Hardy et Mangolds (1980) ont proposé des techniques
de mesure dans le cas du sel gemme.

Le présent article vise a présenter les équations per-
mettant de déterminer les contraintes résiduelles.
Apres quelques rappels de définitions classiques, on
introduit le tenseur d’incompatibilité, qui est le tenseur
de Ricci associé en chaque point au tenseur des défor-
mations initiales (obtenu en chague point en annulant
le tenseur des contraintes dans la lol de comporte-
ment). Dans le cas d’un comportement élastique, les
contrainte résiduelles ne dépendent que du domaine
considéré, des parameétres élastiques et du champ de
tenseur d’incompatibilité. Supposant ce dernier
constant dans un cylindre de roches prélevé en pro-
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fondeur, on met en évidence deux distributions pos-
sibles du tenseur des contraintes résiduelles dont
toutes les autres se déduisent par combinaison linéaire.

- 9|
Définitions

Champ d'autocontraintes

Un champ de tenseurs g = ¢ (x) symétriques défini
dans un domaine matériel Q est dit champ d’autocon-
traintes si les conditions suivantes sont vérifiées :

divg=0 dans Q
g.n=0 sur JQ 1)
(o] .N=0 dansT

On dit alors que le domaine Q est «non chargé».

Les deux premiéres relations indiquent que le corps
n’est soumis ni a des forces de volume, ni & des forces
de surface sur son contour extérieur oQ. La troisieme
relation indique que o peut étre discontinu a la traver-
sée d’une frontiere interne I', mais que le vecteur
contrainte normal & la discontinuité doit étre continu.

Pour un domaine Q donné, il existe une infinité de
champs d’autocontraintes. Ce n'est que lorsque la rela-
tion de comportement du matériau constituant Q a été
précisée qu’on peut déterminer le (parfois les) champ(s)
d’autocontraintes. Par exemple dans le cas du compor-
tement élastique sans déformations initiales le seul
champ d’autocontraintes est g = 0.

Conditions de compatibilité et de fermeture

On note & = £ (x) le champ de déplacement compté
depuis une configuration de référence; dans "hypo-
thése des petites perturbations, le tenseur des défor-
mations est noté :

(9= (VE+ V) @

Lorsqu’on se donne inversement un champ de ten-
seurs ¢ = g (x) symeétrique, on peut se demander a
quelles conditions il est « un champ de déformation »,
C’est-a-dire §'il existe un champ de déplacement § = §
(x) vérifiant I'égalité (2) quand on n'impose aucune
autre sujétion au champ & = £ (x). Deux conditions doi-
vent étre vérifiées :

a. Conditions de compatibilité

On peut trouver un champ de déplacement § = & (x)
vérifiant (2), ot g = £ (x) est donné si, de maniére équi-
valente, I'un ou l'autre des deux tenseurs suivants est
nul:

R [Zs] =" grad div g+grad div e - Ag - grad grad (tre)
Eld-R-12 (e 1-rot ot ¢ .

Le premier tenseur, ou tenseur d’incompatibilité, est
appelé « tenseur de Ricci (linéarisé) » dans le contexte



de la géométrie non euclidienne ; le second tenseur est
dit « tenseur d’Einstein ». Les deux tenseurs sont symeé-
triques ; de plus on a div E =0 soit div R = grad (tr R)/2.

b. Conditions de fermeture
Si les conditions de compatibilité (R = 0 ou E = 0)

cont satisfaites, on peut calculer un déplacement £ = §
{x) a une isométrie pres. Toutefois, lorsque le domaine
dlintégration n’est pas simplement connexe (il contient
des « trous ») l'isométrie peut dépendre du chemin
d’/intégration ; seule convient alors une solution pour
lacuelle le champ € = € (x) est défini de fagon univoque
en chaque point du domaine.

Champ de déformations initiales

On considére dans la suite des relations de compor-
tement de la forme g = F(g) telles que g, = F(Q) ne soit pas
nul; g, est dit champ de « deformatlons initlales ». Cette
appella‘aon est un peu Impropre car on ne supposera pas
en général que g, soit compatible ; on notera R, = R

{g,} son «tenseur d incompatibilité ». Lorsque R=B,x)
symétrique non nul est donné a priori, il ne peut consti-
tuer un tenseur d’'incompatibilité que si la condition :

2div B, = grad (tr B) est satisfaite. On peut alors calculer

g, = &(x) dont Ryest le tenseur d’incompatibilité ; mais
80 ne . Sera défini qu’a un champ de déformation com-
patible pres, puisque pour tout champ g = g (x) compa-
tible :

R {20 —§}=5{§0} )

Etat naturel

On dit qu’un matériau présente un état naturel si,
au moins pour un volume £ assez petit, le seul champ
d’autocontraintes est g (x) = 0. Il est alors commode de
choisir cet état non contraint comme configuration ini-
tiale dite « état naturel ». C’est possible par exemple
dans I'hypothése du comportement élastique linéaire
isotrope :

1+v O—P—(U‘O“)l (o)
= | ==

Une autre définition de 1’état naturel, peut étre plus
exploitable pratiquement, consiste a dire que si on
coupe Q, non chargé, en deux domaines €, et Q, non
chargés, on n engendre aucune déformation dans cha-
cun des domaines créés.

Etat non naturel

Définition et propriétés

Lorsqu’un matériau ne présente pas d’état naturel,
le champ d’autocontraintes réalisé dans un domaine Q

non chargé est non nul ; il est dit champ de contraintes
résiduelles. Les contraintes résiduelles dépendent de
maniére essentielle du domaine Q considéré : on
change en général leur valeur en un point lorsque le
domaine Q non chargé contenant ce point varie. On
peut de méme qualifier les déformations réalisées dans
ce contexte de « résiduelles » ; toutefois leur définition
exige que soit précisée une conf1gurat1on de référence,
dont le choix est souvent arbitraire du fait méme de
I’absence d’un état naturel.

Exemple de matériau sans état naturel

On considere la relation de comportement suivante :

O+}jElo ~E(tr0)1 6)

E:

len

ol g, = g, (x) est un champ de tenseurs symétriques suf-
flsamment regulier (deux fois dérivables pour fixer les
idées ; le cas d'un champ moins régulier est évoqué
plus loin). Ce champ est dit « de déformations ini-
tiales » ; il ne s’agit pas nécessairement d’'un champ
compatible.

Une telle relation apparait naturellement dans de
nombreux modeles de comportement usuels. Par
exemple dans le modele thermoélastique on a g, = oT1,
ou o est le coefficient de dilatation thermlque etT
I"écart de température depuis un état naturel. Le
modele élastoplastique, ou les modeéles élastiques avec
apparition de retrait, gonflement, changement de
phase, fournissent aussi des relations de la forme (6).

Dans la suite on ne se préoccupe pas de l'origine
physique de la déformation initiale ni de I'histoire des
transformations qui ont conduit & 'apparition de cette
déformation initiale.

La loi retenue est tres simple ; il est entendu que
pour un matériau concret, elle pourrait étre remplacée
par une loi de comportement anisotrope, hétérogene,
ou non linéaire notamment si le domaine de variation
des contraintes envisagé est étendu.

Propriétés du matériau

Si la déformation initiale est compatible, R, = 0, la
relation (6) se raméne banalement (au moins dans un
domaine simplement connexe) au cas d’un matériau
présentant un état naturel (5) en faisant un meilleur
choix de la configuration de référence, soit ¢'= ¢ — £y

Si la déformation initiale n’est pas compatible,
R, # 0, de nouvelles caractéristiques apparaissent :

-1l est impossible de réaliser la condition ¢(x) = 0 dans
un domaine matériel Q de volume non nul : on aurait
alors g =g, alors que R{e} = 0 (par définition) et R {e)=0;

— la définition de la configuration initiale présente un
certain caractére arbitraire, en l’absence d’un état
naturel. Si §” décrit le déplacement depuis la configu-

ration de référence utilisée pour écrire (6) jusqu’a une
autre configuration, et si €” est le tenseur de déforma-
tion associé, la loi de comportement (4) peut étre
réécrite :
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A

E-g=g,-g +

Iy oY (tro)1 (67
E = E =-°=

0

ou g — ¢’ est le nouveau tenseur de déformation, calculé
potr la nouvelle configuration de référence. La défini-
tion de la déformation initiale change, elle devient g =
g, - £ ; en revanche le tenseur d’incompatibilité est
1nvar1ant par changement de configuration de réfe-
rence selon (4). En ce sens le tenseur d’incompatibilité

» indépendant de toute conflguratlon de référence,
contlent toute Vinformation nécessaire au calcul des
contraintes résiduelles, comme il sera montré dans les
paragraphes suivants.

L
Calcul des contraintes résiduelles

Systeme vérifié par les contraintes

Pour le matériau défini par la relation de comporte-
ment (6), la détermination des contraintes résiduelles
s’effectue en résolvant le systéme suivant (7) obtenu en
ajoutant au systéme (1) les conditions décrites préce-
demment portant sur les déplacements et déforma-
tions :

dive=0 dansQ
c. n=0 suroQ
T+v v 7

g 2Ehel

lieo

il

[l
(=)

. N=0 surl“_

La quatriéme condition traduit la compatibilité de
£ =g (x); la cinquiéme condition ne vaut que pour un
domaine Q non simplement connexe ; I’ désigne une
éventuelle frontiére interne de discontinuité de g.

On s’efforce, dans l'esprit de 1a méthode de Bel-
trami-Michell (J. Salencon, 1995) de remplacer (7) par
un systéme dans lequel n’intervient plus que I'incon-
nue ¢. En combinant les troisieme et quatriéme condi-
tions de (7) il vient, en tenant compte de la premiere
condition :

ER, - (1 +v)Ag - grad grad (trg) + vA(tro)l =

On peut simplifier quelque peu 1’expressmn prece«
dente en prenant sa trace afin d’éliminer A(trg) :

ER, - (1 + v)Ag - grad grad (trg) + vER, 1/(2(1-v)) = 0(8)
oulon aposé R, = trR,.

1l reste a établir que (8), avec la condition g.n = 0,
équivaut a (7). En calculant la divergence de (8) e
compte tenu de la relation 2 div B, = grad R, (voir 1.2.a),

il vient :
A{divg)=0
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Autrement dit, (8) implique que div g est une fonc-
tion harmonique ; pour que cette fonction soit nulle
dans Q il suffit alors qu’elle le soit sur dQ et on obtient
le systeme (9) qui équivaut au sous-systéme constitué
par les quatre premiére relations de (7) :

(8) dans Q
on=0 sur oQ 9
divg =0 sur dQ2

Deplacements et déformations n’apparaissent plus
dans (9) mais on n’a tenu compte ni des conditions de
fermeture, ni des conditions relatives a une surface de
discontinuité (I), qui apparaissent dans (7). Ces condi-
tions sont discutées en annexe.

Propriétés du systéme vérifiées
par les contraintes

L’examen du systéme (9) montre que les contraintes
résiduelles sont proportionnelles au module élastique
E et ne dépendent par ailleurs que du domaine €, du

coefficient de Poisson v et du tenseur d’ 1ncompat1b1hte
R, = B, (x); les déformations initiales g, = g,(x) n"appa-
ralssent plus que par U'intermédiaire de RO, en particu-
lier la configuration de référence pour le calcul des
déformations n’apparait plus dans (9).

Exemples

Dilatation thermique

On a déja envisagé le cas des dilatations d’origine
thermique, g, = oT1; on a dans ce cas :

R, =- A1)l - grad grad (oT)

En particulier, une distribution affine de tempéra-

tures o = A . x + B, n'engendre pas de contraintes
résiduelles.

Cylindre

On consideére le cas d’un cylindre de hauteur 2h,
rayon b, et on choisit un tenseur d’incompatibilité dont
la forme particuliére est :

T 00
RO =RO =(2-v) T
(10)

7z
RO = —2vr0

ol v est le coefficient de Poisson et r, une constante.
Dans ce cas particulier les contraintes résiduelles pren-
nent la forme :

2 2 ,
GrrzErO (r==b")/8 (107

B 2 .2
Gee'ErO (3r*-b~)/8




Cette solution ne dépend pas de I"élancement h/b;
pour I, > 0 fixé, la contrainte sur I'axe de révolution c_
(r = 0) = 6, (r = 0) = - Er b%8 est une compression qui
varie comme le carré du rayon du cylindre ; la
contrainte tangentielle sur la surface latérale est une
traction o, (b) = Er, b¥/4.

Cet exemple (trés particulier) suggere ce que pour-
rait étre une méthode expérimentale de détermination
du tenseur d’incompatibilité en Mécanique des
Roches : en percant un trou cylindrique coaxial de
rayon a dans l'éprouvette cylindrique, on détermine un
déplacement :

T+v  1-v
—_— + PN

u(r)/r:—ErOa2b2 [
b

J/8 dont la mesure per-

met de déterminer r,,

Contraintes résiduelles
dans un cylindre de roches

Introduction

1l est difficile d'imaginer que le tenseur d’incompa-
tibilité R conserve un signe et une intensité constants
dans un trés grand volume continu de roches. Suppo-
sons en effet que B, soit de l'ordre de ryl; les
contraintes résiduelles sont alors de 'ordre de Er /% si /
est la dimension du volume considéré : ces contraintes
sont tres grandes dans un volume de grande dimen-
sion de sorte qu’il faut supposer que R, varie en fait
sensiblement a4 grande échelle, ou que le volume se
fracture en blocs de plus petite dimension. En
revanche, il est raisonnable de penser qu’a petite
échelle (carotte) le tenseur d'incompatibilité R, = R, (x)
est peu variable et gqu'on peut au premier ordre le
considérer comme constant. En remontant la carotte &
la surface, on supprime les contraintes d’origine gravi-
taire (compressives) et il ne subsiste plus que les
contraintes résiduelles, qui sont des compressions et
des tractions, puisqu’un champ d’autocontraintes véri-
fie la condition

fodQ=0

o=

On sait que les roches résistent plus mal aux trac-
tions qu’aux compressions ; il faut donc comparer a la
résistance a la traction la quantité ErO/Z, ou Zest la
dimension de la carotte. Dans certains cas, sir, est
«grand », la résistance a la traction sera atteinte, la
carotte se fractionnera en morceaux plus petits dans
lesquels les contraintes résiduelles seront moins
Intenses.

Cas d'un cylindre de roches

On généralise le cas envisagé en 3.3.2. en considé-
rant le cas d’un cylindre de roche, de rayon b, demi-
hauteur h ; ce cas est celui d’une éprouvette taillée dans

une carotte prélevée a grande profondeur. La discus-
sion qui suit suppose qu’on ait pu prélever et tailler
I'éprouvette sans provoquer aucune sorte de dom-
mage, hypothése sans doute discutable pour un prélé-
vement réel ; enfin, on admet que la loi :

T+v v

g=gy+— 9 (rojl ©

0
s’applique a 'ensemble du trajet de contraintes subi
par le matériau depuis sa situation initiale dans le mas-
sif, avant préléevement, jusqu’a sa situation finale non
chargée au laboratoire.

On se préoccupe des contraintes résiduelles dans le
cylindre. On sait que ces contraintes sont entierement
déterminées par le tenseur d'incompatibilité du maté-
riau (et par les dimensions h et b de I'éprouvette, ainsi
que par ses parametres élastiques E et v).

On suppose que ce tenseur est constant dans
I"éprouvette. On suppose de plus — mais ce sera sou-
vent une hypothese plus discutable que la précédente
que le tenseur d'incompatibilité a les mémes symétries
que l'éprouvette, dont 1’axe de révolution était a peu
prés vertical avant son prélévement par carottage. Les
seules composantes non nulles sont alors :

rr 00 77
Ry =Ry =a R =8

et la solution générale du probléme prend la forme :
g=Eb2 ag (x/b h/b,v)+[3cpﬁ (x/bh/bv) (11)
= LN i

ol @_et ¢, sont deux fonctions a déterminer numéri-
quement.

Le traitement numérique du probleme a été effectué
a l'aide du logiciel VIPLEF écrit par M. Tijani au Centre
de géotechnique et d’exploitation du sous-sol de I'Ecole
des mines de Paris. La formule (11) montre que le choix
du module E équivaut au choix de l'unité de contraintes.
Le coefficient de Poisson a été pris égale a v = 0,25 et
dans les cas représentés I'élancement est égal & h/b = 2.
Le paragraphe précédent montre qu’on dispose dun
cas test, correspondant a o/p = —(2 — v)/(2v) = 3,5 (pour
v = 0,25), pour lequel la distribution des contraintes est
connue explicitement. Le calcul de ce cas test a montré
que la solution numérique obtenue en adoptant pour un
quart de section méridienne un maillage de quadrila-
téres a 9 nceuds (515 neeuds au total) est en excellent
accord avec la solution explicite.

La solution générale est une combinaison linéaire
du « cas o » associé a f=O et o0 = 1 m2 et du «cas B»
associé & a = 0 et p = 1 m™2 respectivement. Ces deux
cas sont représentés sur les figures 1 et 2 qui donnent
les composantes ¢, 6, 0, et 6, du tenseur des
contraintes, rapportées respectivement a Eab? ou EBb?,

« Cas o »

La distribution des contraintes radiales 6, =, (r, z)
n’est pas tres différente de celle du « cas test » oo = 2-v,
= —2v, au signe prés : la contrainte radiale croit (en
valeur absolue) depuis la périphérie (elle est contrainte
principale et égale a zéro en r = b) vers le centre, ou elle
est pratiquement constante dans le « coeur » de rayon
b/3 environ ; elle ne dépend pratiquement que du
rayon, comme dans le cas test, a I'exception notable du

45

REVUE FRANGAISE DE GEOTECHNIQUE
N° 110
Jer trimestre 2005




ECOLE DES MINES DE PARIS - C.68.E.S - YIPLEF@1)288

ECOLE DES MINES DF PARIS - C.G.E.S - VIPLEFAL)288

Ep elancemenmt 2 -~ ru = 8,25 - Contraintes résiduelles msasciées a alpha
lignes iso sigma r

BE-B
-2250E-6
-45PBE~6
~6750E~E
-9086E~5
~11250E-6
-1358BE-6
-15758E-8 | &
-18000E-6
-28250E-§
-225R9E-5
-2475BE-B
~270RAE-&
-28258E-6
-31580E-6
-33706E-6
-36R0A8E-6

£ % alpha x B2

TLEER]

Longueur — 8.1 x B

Ll T

Ep ®lancement 2 - ru = 8.25 - Contraintes residuslles aszociées a alpha

lignes iso tau rz

~2975E-6
-2550E-8
~2125E-6
—1780E-6 | B
~1275E~-6 | &
~850E-6
~425E-6 = |
BE-6
425BE-6
850E-6
1275E-5
; 17899E-6
RN S 2125E-6
. 2550E-6
2975E-8
348BE-B
E x alpha x BZ

_3498E-6 :Z]
z
EY
"

Longueur i 8.1 x B

ECOLE DES MINES DE PARIS ~ C.G.E.S - VIPLEFE@11268

ECOLE DES MINES DE PARIS - C.G.E.§ - VIPLEFAL1248

Ep élancement 2 - ru = 6.25 - Contraintes reésiduelles associées @ alpha

lignes iso sigma z

-90RBE-6
~7508E-6
~GOBHE-6
-4BB0E-6
~3080E-6
~15P@E-6
BE-B
1508&k-6
3VGYE~B
4508E-6
609BE-6
7568E-B
SRBBE-6
185PBE-6&
12030E-6
1350BE-6
£ x alpha x B2

T[]

Longueur w— 8.1 x B

FEEEFELL LT

Ep élancement 2 ~ nu = 8.25 - Contraintes residuelles sasocides a alpha

lignes iso sigma teta

~37500E-B
-31258E-6
~-25R80E-6
-18750E-6 | +
~12588E-6
-B251E-B
~1E-B
B249E-6
12580E-6
1B743E-6
250B0E-6
31250E-6
I7EROEE | C |
’ 43756E-6 _E—
58208E-6 —E—
L 56250E-6 | F |
SRl 525006 |6 |
E % alpha x BZ

[=]~]-]

Longueur —— 8.1 x B

Lignes iso-contraintes o, o, et 6., dans un quart de section méridienne danslecas o=1m?

B = 0. L'unité de contrainte est Eob?, b est le rayon du cylindre.

Iso-stress lines, o,
The stress unit is Eab?, b is the cylinder radius.

o, et o,, respectively in the upper right side of a vertical cross section in the case o, = Tm>? B=0.
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ECOLE DES HINES DE PARIS - C.G6.E.§ ~ ¥IPLEFAli2a8

ECOLE DES MINES DE PARIS - C.G.E.S - VIPLEF@ll2a8

Ep elancemant 2 - nu = ©.25 - Contralntes restduelles associéss a beta
ligngs iso 5igma r Ep e¢lancement 2 - nu = 8.25 - Contraintes residuelles assocites a beta

lignes iso sigma z

H
QE-6 :
3750E-6 ~-59R80E~B
7500E-5 ~50750E-6
11250E-6 -43J58BE-6
1580056 ~36250E-6
-29808E-6
18749E-8
_21750E-6
22580E-8
~14500E-8
@ 26250E-6 @
% -7250E-8
- 30800E-6 x OE-6
® 33749E-6 s 2250E-6
I ) 37499E-B I L4BBOE-E | |
‘:_ 412BQE-6 N 21750E-6 .:f_.
@ 450B0E-6 g 29086E-6 | ¢
§ 2 48750E-5 g 36280E-6 | U |
- 52500E-6 - 43508E-6 | E |
5E250E-B 58750E-6 L
2 AR
60860E-5 58BBEE-E |G |
E x beta x B2 E x beta x B2
-4

ECOLE DES MINES DE PARIS - C.8.E.§ -~ VIPLEFA11288
Ep elancement 2 - nu = @.25 ~ Contraintes residuslles assoclées a bets SLOLE DED WINES TR PARIS ~ LSR8 - VIPIETRGER
1ignes iso tau rz £p elancement 2 - nu = 8,28 ~ Coniraintes résidyelles assovless a beta
lignes iso sigma teta

oE-6 [ 1] —
o (5] ~25000E-6 | 1 |

- ~2P00BE-6 | 2
~1580E-6 13 | -15000E-6 |3 |
'iizzz'z & -16000E-6 | |

375056 | ¢ | -Eaﬁi:g K
~usa0E=5 | - | 4999E-6 B
N -5250E-6 0 LPABOE-6 :

* -62BAE-6 | = | % LBBRE-E | ¢
; -6750E-6 | | - 20000E-5 | |
~75BBE-6 | F | ® 25000E-5 | © |

I -8258E-6 | 2 | I 30000E-6 | &
5 -9BBEE-6 | C < 349986 [ |
) ~8750E-6 | D | ﬂg’\ 400BGE-6 | O |
§ -18588E-6 | € | § 45000E-6 | E |

~L1250E-8 | F S0000E-6 | F
_12086E-6 | & | S50BEE-6 | G |
~12750E-6 |H | 6000RE-6 | H |

E » beta x B2 E x beta B2
L PP

Lignes iso-contraintes dans le cas =0, p=1m2.
Iso-stress lines in the case o =0, f=1m"2
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voisinage des faces ou la décroissance (en valeur abso-
lue) de la contrainte radiale quand on s’approche de
I'axe du cylindre est moins rapide que dans les sections
horizontales moins proches des faces.

On peut faire une remarque analogue pour les
contraintes tangentielles (principales) 6, = 6, (1, z) : ce
sont des tractions a la périphérie, qui se réduisent pro-
gressivement quand on s’éloigne de la face latérale et
deviennent des compressions quand on s’approche de
I'axe du cylindre.

Le point le plus remarquable réside dans I'appari-
tion de contraintes axiales qui sont des tractions a la
périphérie et des compressions au cceur de l'éprou-
vette. Toutefois, les tractions axiales a la périphérie sont
plus faibles, d'un facteur 4 environ, que les tractions
tangentielles a la périphérie. Dans le cas « on peut
attendre pour de grandes valeurs de Eab? (grandes en
comparaison de la résistance a la traction) 'apparition
de fissures axiales a la périphérie de 'éprouvette.

Parmi l'infinité de champs de déformations rési-
duelleg =g, (r, z) dont le tenseur d’'incompatibilité est
celui du « cas o », on a le champ sphérique :

rr 566 ZZ:a(ZZ—rz)ﬂL

que 'on peut interpréter comme résultant d’un écart
de température.

On a également fait le calcul pour un élancement
h/b =5 au lieu de h/b = 2 : les contraintes 6, G, ©,,
sont pratiquement principales sur les trois quarts de la
hauteur de I’éprouvette, avec une distribution tres
proche de celle du « cas test » : ce n’est qu'au voisinage
des faces supérieure et inférieure que la solution
s’écarte de celle du cas test ; les contraintes dans ces
régions ont la méme allure que dans le cas d'un élan-
cement 2.

« Cas B »

La distribution des contraintes radiales 6 = o,
(r, z) est cette fois tres distincte de celle du « cas
test ». Pour effectuer des comparaisons avec le cas
précédent (cas o) on prend comme contrainte de
référence la contrainte tangentielle qui régnait a la
périphérie de I'éprouvette, soit environ o, (b,0) = 36.
1073 Eab?.

Les contraintes radiales, dans le cas [, sont des trac-
tions qui, dans la majeure partie de 'éprouvette, sont
inférieures au dixieme de la contrainte de référence.
Elles n"approchent la valeur de la contrainte de réfé-
rence que dans la partie centrale des faces supérieure
et inférieure, et sur une faible épaisseur.

Les contraintes tangentielles (qui sont principales)
Gy = Oy (I, Z) montrent, & mi-hauteur de I"éprouvette,
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une succession compression périphérique-traction cen-
trale, mais avec des valeurs absolues modérées, de
Vordre du quart de la contrainte de référence pour la
valeur absolue de la compression périphérique, et du
huitieme de la contrainte de référence pour la traction
centrale ; en revanche, comme pour les contraintes
radiales, des tractions importantes, de 'ordre de la
contrainte de référence, se développent au centre des
faces inférieure et supérieure.

La contrainte axiale 6 = o, (r, z) est une forte com-
pression au cceur de 1eprouvette et une traction
d’intensité comparable & la périphérie, a mi-hauteur de
l’éprouvette Les lignes ¢, = 0 coincident, dans les cas o
et B, puisque le «cas test », dans lequel o,, = 0 dans
toute 'éprouvette, est une combmalson linéaire de ces
deux cas.

On peut interpréter le cas B comme résultant d'une
déformation initiale associée & un écart de température ;

T (] ] _6(r2 —322)/8

gy =€ —eo

On peut attendre pour de grandes valeurs de EBb?
I'apparition d’une fissuration au centre des faces supé-
rieure et inférieure et des fissures perpendiculaires a
I'axe de révolution sur la surface latérale de 1'éprou-
vette.

. 6]
Conclusion

On a montré que les caractéristiques « résiduelles »
d’un matériau étaient tout entiéres décrites par le ten-
seur d'incompatibilité, ou tenseur de Ricci des « défor-
mations initiales ». Ces derniéres sont moins aptes a
décrire ces caractéristiques car elles dépendent du
choix, souvent arbitraire, de la configuration de réfé-
rence.

En particulier le champ de tenseur d’incompatibi-
lit¢é permet en général de déterminer l'état de
contraintes résiduelles dans une éprouvette. En suppo-
sant que ce tenseur est constant dans une éprouvette
de petite taille, on peut esquisser une typologie des
champs de contraintes résiduelles. Le cas d'un champ
purement axial permet de prévoir des tractions impor-
tantes a la périphérie du cylindre et au centre des faces
supérieure et inférieure.

L’étude présentée permet de fournir un cadre
d’interprétation pour une détermination expérimentale
du tenseur d’'incompatibilité dans une éprouvette, qui
pourraif reposer sur la mesure des déplacements
induits par le percement d'un trou cylindrique coaxial.

Les auteurs remercient A. Bioget, M. Bonnet, J. Gaombalet
RM. Pradeilles-Duval, C. Stolz, O. Simionescu, M. Tijani, A. Zaoui
pour les discussions éclairantes qu’ils ont permises. O. Simionescu
a écrit a cette occasion une formulation intégrale du probleme de la
détermination des contraintes résiduelles.




Annexe

Conditions de fermeture et conditions sur une surface
de discontinuité

On a vu que le systeme (9) permet en principe de
calculer les contraintes résiduelles (ou autocontraintes)
dans un domaine Q lorsque E, v et R sont donnés. En
fait ce systeme n’est pas complet dans certains cas, que
l’'on examinera a travers deux exemples.

1. Conditions de fermeture

On considére un tube de rayons a et b, Log (b/a) <
2/3, réalisé dans un matériau élastoplastique de Tresca ;
la cohésion est notée C. On fait I'hypothése des défor-
mations planes ; la pression appliquée sur la surface
latérale extérieure est nulle, ¢_(b) = 0; la pression inté-

rieure est croissante, ¢ _(a) = - P, jusqu’a atteindre
I"écoulement libre soit P =2C Log {(b/a) ; puis on
décharge la structure soit P 0. Quel est alors le champ
de contrainte re51duelles ?' A linstant ou 1 écoulement
libre est atteint, on a ¢". = — 2CLog (b/1), o =2C+o,la
déformation plastique s ecrlt

2
r 06 2C b
80 =—£O =—E(1— )(r— —-1)

et il est facile de vérifier que le tenseur d'incompatibilité
associé est R, = 0. Le systeme (9) admet alors la solu-
tiong =0, de sorte qu’on est tenté d’en déduire qu’il
n’y a pas de contrainte résiduelle aprés déchargement
de la structure.

Bien entendu ce résultat est incorrect. La solution

. . 09
correcte est obtenue en ajoutant aux contraintes 6", ¢

les variations de contrainte associées & la décharge de
la structure par la loi incrémentale élastique de com-
portement :

o = - 2C Log (b/r) + 2C [Log(b/a)l(b#/r? — 1)/(b%/a® - 1);
0% = 2C - 2CLog(b/1)] - 2C [Log(b/a) (b%/r? + 1)/(b¥a*-1)
et ces contraintes ne sont pas nulles.

On peut s’apercevoir d’une autre maniere que la
solution & = 0 ne convient pas pour l'état déchargé. Elle
impliquerait que les variations des contraintes radiales
et tangentielles entre 1'état d coulement libre et I'état
déchargé soient egales a- op -o® respectlvement On
peut certes associer a ces Varlatlons de contraintes un
déplacement en utilisant la loi incrémentale élastique
de comportement (c’est une conséquence de la pro-
priété R, = 0). Mais ce déplacement prend la forme :
E&=2(1-v)Clr + xYe, - 2r og,l.

N T

Ce déplacement n’est pas univoque et ne vérifie
donc pas la condition de fermeture. En revanche, si on
réalise une coupure « radiale » du cylindre, la solution
¢ = 0 convient pour la structure déchargée. Cet
exemple montre gue, pour un domaine non connexe,
la distribution des contraintes résiduelles dépend de
I'histoire du chargement antérieur.

Il faut noter que dans le cas d’une sphére creuse
(qui est un domaine simplement connexe) le tenseur

d’incompatibilité associé aux déformations plastiques
a I"écoulement libre n’est pas nul, de sorte que les
contraintes résiduelles (aprés déchargement) ne sont
pas supprimées méme en « coupant » la sphere.

2. Conditions sur une surface de discontinuité

On reprend le probléme précédent en arrétant le
chargement lorsqu’une zone plastique de rayon x, a < X
< b, s’est développée ; on rameéne alors la pression de
P =2C Log (x/a) + C (1 - b?/x%) a P, = 0 et on réalise une
coupure pour éviter les problemes de « fermeture »
évoqués plus haut. La déformation plastique s’écrit :

2
T L] 2C 2. . X
gy ==8q = ~f(l_v )(—r? - 1) pour asr=x
sgr = —586 =0 pour x=sr=h

Pour chacune des deux zones considérées on a
R =0. Le champ de contraintes ¢ = 0 vérifie dont, sépa-
rément dans chaque zone, les équations du systéme (9)
et vérifie de plus la condition :

[loll .N=0OsurT (12)

du systéeme (7) sur la frontiére r = x. Ce champ de
contraintes n’est pas pour autant le champ de
contraintes résiduelles dans ce probléme. En effet on a
de plus une condition pour le déplacement dans le pas-
sage de I’état chargé P, = 2C log (x/a) + C (1-x*/b%) a
I'état déchargé P, = 0

[Ell=0surT

Si on note (t,, t,, N) une base orthonormée au point
courant de la surface de discontinuité T, la condition
précédente implique les conditions de Hadamard :

(Ve .1, =01i=(1,2)
Ces six conditions scalaires se décomposent en
quatre conditions relatives au plan tangent :

2lle ] [VE +VE]] 1= (13)
qui permettent, avec (12), d’écrire des conditions de
saut portant sur les contraintes seulement ; mais sub-
sistent deux conditions :

[VED .1, =0
qui portent sur le déplacement de sorte que le systeme

(9) (12) (13) n’est pas suffisant pour déterminer le
champ de contraintes résiduelles.

Autrement dit, lorsqu’un corps est composé de par-
ties distinctes par leurs propriétés mécaniques (E, v) ou
par I'histoire des évolutions irréversibles subies, les
conditions « d’assemblage » de ces diverses parties doi-
vent étre précisées.

Dans les deux cas présentés dans cette annexe, on
remarque qu’il existe un état naturel pour toute partie
suffisamment petite de la structure aprés sa plastifica-
tion compléte ou partielle : il suffit d’extraire de la
structure une partie connexe (pour le premier exemple)
ou une partie qui n’est pas traversée par la frontiere
élastoplastique (pour le second exemple).
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Comparaison des niveaux

de sécurite, calage

d'un coefficient de modele
pour la resistance ultime

des pieux sous charges axiales

Les changements intervenus depuis ’époque de la pré-
norme ENV 1997-1 et la nécessité actuelle d’étalonner les
raccordements nationaux a I’Eurocode 7 (norme EN 1997-
1), justifient la mise au point de méthodes opérationnelles
de comparaison des niveaux de sécurité et de calage des
coefficients partiels. Pour le dimensionnement des pieux
sous charges axiales de compression vis-a-vis de I’état
limite de défaut de capacité portante, on met en évidence
que les niveaux globaux de sécurité recommandés par la
norme européenne EN 1997-1 et par le reglement officiel
francais « Fascicule n° 62 — Titre V » présentent des
ordres de grandeur comparables. Un calage par
ajustement est tout d’abord proposé et permet de
déboucher sur une évaluation du coefficient de modéle de
résistance y,, qui, utilisé conjointement avec les valeurs
des coefficients partiels recommandées pour 'approche 2
de 'EN 1997-1, permet de retrouver les niveaux de
sécurité du Fascicule 62-V. Pour le calcul a partir des
résultats des essais de sol, un calage probabiliste des
coefficients partiels de résistance est également mis en
ceuvre a I'aide d'une série d’essais de pieux; on ouvre un
débat sur les niveaux de sécurité a prendre en compte dans
la combinaison fondamentale : la méthode des « valeurs de
calcul » de I’annexe C de 'Eurocode : Bases du calcul des
structures (norme EN 1990) donnerait des résultats trop
sécuritaires au regard de la pratique ; on met en ceuvre une
« méthode inverse » qui remonte & une probabilité cible de
ruine sous-jacente, en référence aux coefficients partiels
proposés par les codes de calcul étudiés. Les résultats des
calages des coefficients partiels sont des intervalles du fait
des diverses interprétations envisageables de la valeur
caractéristique des propriétés des sols. Ces résultats
pourront étre réexaminés pour tenir compte de nouvelles
comparaisons réalisées entre le modele pressiométrique
(ou un autre modele a partir d’essais de sol) et les essais
de chargement statique de pieux.

Mots clés: pieu, capacité portante, Eurocode 7, sécurité,
coefficients partiels, calage, probabilité.

Comparison of safety levels,
calibration of a model factor
for the bearing resistance

of piles under axial loads

The changes which have occurred since the pre-standard ENV

1997-1 and the present need to calibrate the national links to

Eurocode 7 (standard EN 1997-1), call for operational methods

for comparing the safety levels and for calibrating the partial

factors. For the design of piles under axial compressive loads

with regard to the bearing resistance limit state, it is shown that

the overall safety levels recommended by the European 5 'l
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Introduction

La version finale de la norme européenne Eurocode 7 —
Partie 1 (EN 1997-1) est parue récemment (CEN, 2004).
Pour dimensionner les pieux sous charges axiales vis-a-
vis de Iétat limite de défaut de capacité portante (classé
dans la catégorie des états limites ultimes — ELU), elle
préconise différentes méthodologies et modéles de cal-
cul et recommande des valeurs des coefficients de
sécurité a appliquer dans les cas ou l'on dispose
d’essais de chargement statique de pieux et lorsque
I'on utilise des regles basées sur les essais de sol. Cette
norme décrit également comment passer de la (ou des)
valeur(s) mesurée(s) de la capacité portante ultime a la
valeur caractéristique, avant de passer a la valeur de
calcul.

Dans le présent article, les comparaisons pour 'état
limite de défaut de capacité portante sous chargement
axial sont faites avec le reglement officiel francais « Fas-
cicule n°62 — Titre V » (MELT, 1993). Pour simplifier,
seuls les pieux isolés en compression sont examinés, le
cas des pieux isolés en traction pouvant en étre consi-
déré comme un cas particulier. Par ailleurs, il faut gar-
der présent a l'esprit que ces comparaisons ne concer-
nent pas la sécurité globale de la fondation sur pieux,
ol interviennent d’autres éléments que l'état limite de
défaut de capacité portante axiale du pieu isolé (et le
modele de calcul qui lui est associé): citons par
exemple 'effet de groupe ainsi que les états limites de
service (ELS), qui sont d’ailleurs traités tres différem-
ment dans I'EN 1997-1 et dans le Fascicule n° 62 -
Titre V.

Dans la perspective de devoir effectuer le
calage des niveaux de sécurité dans le cadre des
normes nationales d’application complémentaires
a 'Eurocode 7, on commence par comparer globa-
lement le niveau de sécurité recommandé par I'EN
1997-1 a celui préconisé par la pratique nationale
francaise.
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standard EN 1997-1 and by the French official design code

« Fascicule n® 62 - Titre V » have comparable magnitudes. An
adjusting method is first proposed and allows the assessment of
the resistance model factor y,, which, used together with the
values of the partial factors recommended in design approach 2
of EN 1997-1, yields the same safety levels as Fascicule 62-V. For
the calculation from ground test results, a probabilistic
calibration of the partial resistance is also performed by means
of a series of pile tests; the question of the safety levels to take
into account with the fundamental combination is debated: the
use of the «design values» method of Annex C of Eurocode:
Basis of design (standard EN 1990) would give excessively safe
results when compared to common practice; an «inverse
method » is used which goes back to a subjacent target
probability of failure, referring to partial factors proposed in the
reviewed codes of practice. The results of the calibrations are
ranges of values because of the various possible interpretations
of the characteristic value of ground properties. It will be
possible to revise the results to take into account new
comparisons performed between the pressuremeter model (or
any other model from ground test results) and the static load
test on piles.

Key words : pile, bearing resistance, Eurocode 7, safety, partial
factors, resistance model factor, calibration, probability.

Deux méthodes de calage des coefficients partiels de
résistance sont mises en ceuvre pour 'approche 2 des
Eurocodes (en supposant des charges sur le pieu uni-
quement d’origine non géotechnique), avec application
numérique: le calage par ajustement et le calage proba-
biliste. Pour ce dernier, on exploite I'information prove-
nant d’une série d’essais de chargement statique de
pieux comparant les prévisions du modéle pressiomé-
trique a la réalité mesurée de la résistance des pieux, et
I’on donne a la fin le formulaire complet de la méthode,
permettant d’exécuter le cas échéant de nouveaux cal-
culs avec un autre jeu de données, notamment avec la
comparaison d'un nouveau modeéle pressiométrique aux
essais de chargement statique de pieux, actuellement en
cours au LCPC (Bustamante et Gianeselli, 2003).

Cet article constitue une extension de la comparai-
son qui avait été effectuée par Frank (1997) a I'époque
de la pré-norme pour 'EN 1997-1 de 1994 (ENV 1997-1,
1994, voir AFNOR 1996).

Définition des valeurs représentatives
Relations de base

Valeurs représentatives de la résistance

Pour un pieu chargé en compression, les relations
de base pour la justification vis-a-vis de I’état limite de
défaut de la capacité portante peuvent étre résumées
de la maniére suivante. On utilise la terminologie et les
notations de 'EN 1997-1 (CEN, 2004) :

R, représente la résistance en compression (com-
pressive resistance, capacité portante ultime en com-
pression):

R_, est la valeur caractéristique de cette résistance,
R, 4 estla valeur de calcul de cette résistance.

C




relation suivante (et c’est ce qui est fait dans la suite de
cet article):

Valeur caractéristique R,,=R. .. (R _/R_JF @)
de la résistance ou: R_,, etR . sontles valeurs minimale et maxi-
male mesurées, & est donné dans le Tableau

Les coefficients de réduction statistique § introduits 11.

ci-apres ont pour objet de « gérer » l'incertitude liée a la
variabilité spatiale de la résistance du pieu (Bauduin,
2001). Avec les regles de I'EN 1997-1, lorsque cette
variabilité spatiale est inférieure a 10-12 %, la valeur
caractéristique est déterminée par la moyenne des
résistances; dans le cas cpr}traire, elle est déterminée 2.2.2.1 Méthode des « pieux modéle »
par la plus petite des résistances. Plus le nombre

d’essais augmente, plus la valeur de & diminue. Selon I'EN 1997-1, quand les résultats d’essais exé-
cutés sur le sol sont utilisés, on doit calculer une valeur

de la résistance R_ _, pour chaque profil d’essais de sol.
Ces valeurs de RC - Sont en quelque sorte des valeurs

. \ d
Calcul sur la base d'essais ¢ ¢pieux modzle >, - -
de chargement statique de pieux La valeur caractéristique de la résistance est alors

Caleul sur la base d'essais de sol

déterminée comme suit:
Selon 'EN 1997-1: R, =Inf (R, ) /G Re oot /G @
R ,=Inf{R_ /& R, ./ (D ou: R, m €St la moyenne des valeurs de la résistance

o R _estla valeur moyenne des résistances mesu- telle qu’elles sont calculées a partir des valeurs des
rees propriétés des sols prises en considération dans le

modéle de résistance (ou méthode de prévision);

R, mip €T la plus petite des valeurs de la résis-
tance ainsi calculées,

R, .. st la plus petite des résistances mesurées,

€, et §, sont des coefficients de réduction statis-
tique dépendant du nombre N d’essais de charge-

ment statique de pieux effectués, donnés dans le €, et &, sont des coefficients de réduction statistique
tableau L. dependant du nombre N d’essais de sol réalisés

Dans le cas du Fascicule n° 62 — Titre V - (nombre de profils) donnés dans le Tableau II1.

- sl un seul essai de chargement statique de pieu est
effectué:

R = RL mes/& (2)

ou & =1,20;
& . . ) Fascicule n° 62 - Titre V - Coefficients £.
- si plusieurs essais de chargement statique sont effec- Fascicule n° 62 — Titre V. & factors.

tués, la valeur caractéristique a retenir est déterminée
en principe directement & partir d'une évaluation cri-
tique des résultats des essais. Cependant, lorsque 1’esti-
mation du coefficient de variation, ou dispersion (écart
type/moyenne) n’atteint pas 30 %, on peut utiliser la

055 020 007 000

EN 1997-1. Coefficients de réduction statistique £ pour le calcul de R, « a partir d’essais de chargement
statique de pieux (N: nombre d’essais de chargement statique).
EN 1997-1. Statistical reduction factor § to derive R_, from pile static load tests (N : number of static load tests).

a) Coefficient €, surla moyenne R 1,40 1,30 1,20 1,10 1,00
b) Coefficient &, sur la valeur de plus basse R 1,40 1,20 1,05 1,00 1,00

¢, min

Note: lorsque les charges peuvent se reporter des pieux « faibles » vers les pieux « forts », 'EN 1997 autorise de diviser éventuellement ces coef-
ficients par 1,1.

EN 1997-1. Coefficients de réduction statistique & dans le cas d’'un mode¢le de prévision a partir de
résultats d’essais de sol (N: nombre de profils d’essais de sol).

EN 1997-1. Statistical reduction factor & in the case of a prediction model from ground test results (N : number of
profile of tests).

a) Coefficient &, sur la moyenne R 1,40 1,35 1,33 1,31 1,29 1,27 1,25

a) Coefficient £, sur la valeur la plus basse R 1,40 1,27 1,23 1,20 1,15 1,12 1,08

¢, cal, min

Note: lorsque les charges peuvent se reporter des pieux « faibles » vers les pieux « forts », I'EN 1997 autorise de diviser éventuellement ces coef-

ficients par 1,1. 53
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2.2.2.2 Méthode « alternative » ou « directe »

[’EN 1997-1 prévoit une méthode « alternative » a
l'utilisation de la relation (4) et des coefficients &, et &,
pour déterminer R_,, que les auteurs jugent intéres-
sante. En effet, il autorise de déterminer directement
les valeurs caractéristiques de la résistance de pointe
d, , et du frottement lateral g, a partir de valeurs des
parameétres de sol (clause 7.6.2.3(8). Il y a donc lieu de
considérer que dans ce cas & n’est pas donné de fagon
apparente. Ceci montre notamment que 1'on ne fait pas
dépendre directement et de fagon explicite la résistance
calculée du nombre d’essais exécutés sur le sol: en effet
¢’est au niveau des valeurs caractéristiques elles-
mémes (de la résistance de pointe et du frottement laté-
ral) qu’est prise en compte l'incertitude statistique
d’estimation & partir d’un nombre limité d’essais de sol.

Le Fascicule 62-V donne deux modeles de calcul
semi-empiriques a partir de résultats d’essais in situ:
une modele a partir des essais au pressiometre Ménard
(MPT) et un modele a partir des essais de pénétration
statique (CPT). Ces deux modeles ont été établis a partir
de corrélations avec de nombreux essais de charge-
ment statique de pieux, proposées a l'origine par Bus-
tamante et Gianeselli (1981). Il faut également relever
que les essais statiques de pieux sont exécutés en
France d’une maniére tout a fait conforme a celle de
V'ISSMFE (1985) recommandée par 'EN 1997-1.

Le Fascicule 62-V prévoit ainsi de déterminer directe-
ment les valeurs caractéristiques de la résistance de pointe
q, . et dufrottement latéral q_, a partir de valeurs des pro-
priétés pressiométriques ou pénétrométriques du sol.

2.2.2.3 Valeur caractéristique ou valeur moyenne
des propriétés des sols ?

L’EN 1997-1 est muet sur la « nature » des valeurs
représentatives des parametres de sol a utiliser tant
dans la méthode des pieux modele que dans la
méthode « directe ».

Les valeurs des paramétres de sol utilisés pour
déterminer les valeurs caractéristiques de la résistance
de pointe dans la méthode « directe » du Fascicule 62-
V, sont selon V'usage proches des valeurs moyennes et
elles incluent, le cas échéant, un élément de sécurité
dans leur estimation. Selon les auteurs, la sécurité liée
habituellement a la notion de valeur caractéristique est
« cachée » dans les relations elles-mémes, données par
le fascicule, entre les propriétés pressiométriques
(pressions limites) ou pénétrométriques (résistances de
cone) et les parametres q, , et ¢, ,. Les auteurs propo-
sent d’appliquer un raisonnement analogue pour les
propriétés des sols a utiliser avec I'EN 1997-1.

Valeur de calcul de la résistance

La valeur de calcul de la résistance R_, est détermi-
née par un coefficient partiel, noté de la fagon la plus
générale v,, appliqué a la valeur caractéristique R_

R (=R, /s (5.0)

Le texte de I'EN 1997-1 utilise toutefois les notations

particuliéres suivantes, détaillant v, ci-dessus:
R =R /7" G.1)
R =R,/ R/ (5.2
ou: R, estlavaleur caractéristique de la résistance de
pointe;
R, ,estla valeur caractéristique de la résistance de
fat (frottement latéral) ;

Y, ¥, €t y,sont les coefficients partiels sur la résis-
tance totale ou sur les résistances de pointe et de fit.

Valeurs représentatives des actions

F_représente les actions de compression appliquées
en téte du pieu:

F_,estla valeur caractéristique des actions;

F_, estlavaleur de calcul des actions.

Pour vérifier les états limites ultimes de résistance,
les valeurs caractéristiques des actions appliquées F_
sont multipliées par les coefficients v, de maniére a
obtenir leur valeur de calcul:

Fc, d = YF : I::c, kK (6)

Valeurs des coefficients partiels y

Le tableau IV donne les coefficients partiels ¢, sur
les actions pour la combinaison type fondamentale {en
situations de projet durables ou transitoires).

Pour les situations de projet accidentelles, on ajoute
la valeur nominale de V'action accidentelle aux charges
permanentes et variables non pondérées, c’est-a-dire
que tous les v, = 1,0.

L’EN 1997-1 (CEN, 2004) propose trois approches (1,

2 et 3): pour l'approche 1, il y a lieu d’effectuer deux
calculs et retenir le résultat le plus défavorable (anciens

Coefficients partiels y,. Combinaison fondamentale (ELU, situations de projet durables ou transitoires).

Partial factors ¥, Fundamental combination (ULS, persistent or transient design situations).

Permanentes Défavorables 1,35 1,0 1,35 1,35 1,35
Favorables 1,0 1,0 1,0 1,0 1,0
Variables Défavorables 1,5 1,3 1,5 1,5 1,5

* Pour V'approche 3: coefficients & appliquer aux actions provenant des structures portées uniquement, avec pondération « & la source » des pro-

priétés des sols intervenant dans le calcul des actions.

** Pondération « & la source » des propriétés des sols intervenant dans le calcul des actions.
==+ Pagcicule 62-V : ne traite pas des ouvrages de soutenement, ni donc des actions qui s’y exercent.
Note : Pour 'Eurocode 7, la pondération peut étre appliquée aux actions ou directement a l'effet des actions.
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cas B et C de la pré-norme pour 'Eurocode 7-1: ENV
1997-1, 1994, voir AFNOR, 1996).

L’approche du Fascicule 62-V est identique a
I'approche 2 de 'EN 1997-1.

Les coefficients partiels . du Fascicule 62 ~V sont
identiques a ceux de 'EN 1997, a 'exception d’une part
du calcul 2 de I'approche 1, et d’autre part en ce qui
concerne les charges d'exploitation étroitement bor-
nées ou de caractére particulier pour lesquelles
¥ = 1,35 au lieu de 1,50.

Le tableau V donne les coefficients partiels appli-
qués a la résistance du pieu, c’est-a-dire les valeurs de v,
(ou v, et v) pour la combinaison type fondamentale.

Dans le Fascicule 62-V on utilise les mémes valeurs
v, et y, pour la résistance de pomte et pour la résistance
de fut quel que soit le type de pieu: pour la combinai-
son fondamentale, cette valeur est y,= v, = v, = 1,40.

La combinaison type d’actions pour les situations de
projet accidentelles est la méme dans I'EN 1997-1 et le
Fascicule 62-V, avec v, = 1,0 (pour plus de détails, on
pourra se reporter par exemple a Frank, 1994).

Pour les situations de projet accidentelles, 'EN
1997-1, ne recommande pas de valeurs pour les coeffi-
cients v, v, et v,. Par la suite, pour I'application de I'EN
1997-1, on supposera {(en cohérence avec I'EN
1990 Eurocode: Bases du calcul des structures, CEN,
2003) qu’ils sont égaux a 1,0. Dans le Fascicule 62-V le
coefficient y, est égal a 1,20.

Diverses natures de coefficients
de securité

Coefficients « globaux » de sécurité

On peut écrire, en résumé, avec une notation syn-
thétique issue des précédentes formulations, dans le
cas des essais de chargement statique (§ 2.2.1) et dans
celui des essais de sol — méthode « directe » (§ 2.2.2.2),
selon 'EN 1997-1 et le Fascicule 62-V:

R =R, ../C (essais de chargement statique) (7.1)

R, =R, ../ (essais de sol - méthode « directe »)(7.2)
(dans ce dernier cas de figure, £ n’est pas présenté de
Tacon explicite).

La condition d’état limite de défaut de capacité por-

tante s’exprime de facon « canonique » par:

Fc, d < Rc, d (8)

de projet durables ou transitoires).

Partial factors v,, v, and v, for piles in compression (ULS, persistent or transient design situations).

Coefficients partiels v,, v, et v, pour les pieux en compression. Combinaison fondamentale (ELU, situations

Les relations (5) a (8) conduisent alors a réexprimer
la condition d’état limite en faisant apparaitre un coef-
ficient de sécurité global :

F <R, mes/&)/(yF.yt -R,___/FS 9.1)

F <R, /Oy) = - JEVFS’ 9.2)

c cal
avec la notation synthétique 7, pour les coefficients par- |
tiels sur les actions et v, pour les coefficients partiels sur ‘

|

la résistance (remplagant éventuellement y, et y).

Nous notons FS = v..v.£ le coefficient de sécurité glo-
bal par rapport a la valeur des résistances mesurées dans
des essais de chargement statique de pieux (relation 9.1).

Dans le cas de l'utilisation des résultats d’essais de
sol, en l'absence de dispositions comparables dans le
Fascicule 62-V, nous ne définissons pas de coefficient
global de sécurité pour la méthode des « pieux
modéle » du §2.2.2.1.

Nous préférons définir FS” = vy, (relatlon 9.2) le
coefficient de sécurité global par rapport a la valeur
caractéristique de la résistance axiale du pieu (résis-
tance de pointe et frottement latéral) telle qu’elle est
évaluée directement par le modele de prévision (cas du
Fascicule 62-V et cas de la méthode « alternative » de
I'EN 1997-1) c’est-a-dire a partir des valeurs des pro-
priétés des sols (voir § 2.2.2.3). Dans ce cas les valeurs
de & ne sont pas explicitées car elles sont censées étre
incluses dans q, , et q, ,.

Coefficients de modele

Dans la théorie du semi-probabilisme, les vy, et y, sont
en fait le résultat du produit de deux coefficients partiels :
le coefficient « de valeur » et le coefficient « de modeéle ».
Pour mettre en évidence ce dernier, noté vy, pour le
modele d’actions et y,, pour le modele de re51stance I'on
réécrit les 1negahtes (9 1) et (9.2) en faisant apparaitre
I'expression développée des coefficients partiels du cdté
des actions et des résistances (notations des Furocodes):

Yo =Vsu Ve (10.1)

Yo = Yoa Y (10.2)

Les coefficients v, usuels de 1,35 et 1,50 se décom-
posent en des coefficients v, (coefficients de valeur) de
1,20 et 1,33, multipliés par le coefficient de modele
d’action sous-jacent y,, de 1,125 analogue au v, des
réglements francgais de béton et de fondations
{(Mathieu, 1975). Nous utilisons dans la suite cette valeur
de vy, = 1,125 qui est transposable telle quelle au for-
mat des Eurocodes (approche 2) car, comme nous
I'avons vu précédemment, les deux reglements ne dif-
férent pas sur les coefficients a considérer du cdté des
actions. Les valeurs de vy, du tableau IV regroupent

Type de pieu Y A1 B % == %=1 T ==

Pieu battu 1,0 1.0 1,0 1,3 1,3 1,3 11 1,0 1.4

Pieu foré 1,25 1,0 1,15 1.6 1,3 15 11 1,0 1,4

Tariére continue 1,1 1,0 1,1 1,45 1,3 1,4 1,1 1,0 1,4

* L'approche 3 n’est pas applicable a la méthode de calcul de la résistance basée sur les essais de pieux. 55

REVUE FRANGAISE DE GEOTECHNIQUE
N° 110
Ter trimestre 2005




50

dans une formulation condensée les incertitudes de
valeur et les incertitudes de modele ainsi définies.

On définit le coefficient « réuni » de modéle par le
produit v, = Y., Vg Le coefficient réuni de modele est
présenté par Kovarik (2000).

Dans l'interprétation que les auteurs font de 'EN
1997-1 et du Fascicule 62-V, les coefficients partiels vy, o
et y, introduits au § 2.3 s’assimilent, comme on l'a vu, a
des coefficients de type « v, », mais avec un coefficient
de modéle de résistance sous-jacent g, de 1,00. Comme
le propos de cet article est de caler les coefficients g,
donc de leur donner des valeurs qui auront toutes les
chances d’étre différentes de 1,00, nous convenons
expressément de considérer dans la suite les v, v, et v,
comme des « 7y, » (c’est-a-dire comme des coefficients
de valeur) et par simplicité nous continuerons a les
noter de fagon générale par «y,».

D’ott des expressions plus développées des condi-
tions d’état limite (9.1) et (9.2} et des coefficients glo-
baux de sécurité:

Fc, k B Rc, mes/('YSd'/YRd’Yf"Yt'F’)
Fc, kS (Rc cal/&) / (ySd'YRd Yf‘yt)

(11.1)
(11.2)

Les coefficients globaux de sécurité deviennent FS =
YoaYaaVe¥,-& POUr des essais de chargement statique de

pleux, et FS’ = v, . ¥,%-Y, dans la méthode de prévision
alternative « directe » a partir des propriétés des sols.

Pour formelle que paraisse a premiére vue cette
décomposition des coefficients partiels, I'avantage pra-
tique pour le rédacteur de normes et reglements est
d’abord de permettre un calage adapté de chaque coef-
ficient partiel, de valeur et de modéle, en application du
principe du « traitement des incertitudes la ou elles se
trouvent ».

Exemples de comparaison
des niveaux globaux de sécurité

Dans ce qui suit, on compare les valeurs du coeffi-
cient global de sécurité FS ou FS” donné au § 3.1, dans
le cas de I'EN 1997-1 (noté FS_ ., ou FS", ) et du Fasci-
cule 62-V (noté FS,,, ou FS',.), pour les situations de
projet durables et transitoires d'une part, pour les situa-
tions de projet accidentelles d’autre part.

Il n’est pas tenu compte de I'approche 3 de I'EN
1997-1 qui utilise la pondération a la source des para-
metres élémentaires de la résistance des sols pour
déterminer le frottement latéral et la résistance de
pointe, car le Fascicule-V se place dans la cas de figure
oll la résistance du pieu est déterminée, par essais de
pieux ou essais in situ des sols, sans passer par les pro-
priétés élémentaires des sols.

Les résultats des calculs sont repris dans les
tableaux synthétiques du § 5.2.

Calcul sur la base d'essais
de chargement statique de pieux

Apres un cas simple, on étudie deux exemples qui
proviennent des études de dimensionnement des fonda-
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tions du pont Vasco de Gama (sur le Tage, a Lisbonne).
L’ouvrage comporte, en fait, plusieurs ponts et viaducs
importants fondés sur pieux (Wastiaux et al., 1998 et
1999). Le calcul de pieux effectué a I’époque a suivi les
prescriptions de la pré-norme ENV 1997-1 (1994, voir
AFNOR, 1996). La présentation qui en est faite ci-dessous
tient compte des évolutions de 'EN 1997-1 (CEN, 2004).

Les valeurs numériques des tableaux I et II sont utili-
sées pour & tant pour les situations de projet durables et
transitoires (combinaisons fondamentales) que pour les
situations de projet accidentelles. Les valeurs numé-
riques des tableaux IV et V sont utilisées en situations de
projet durables et transitoires. Pour les situations de pro-
jet accidentelles, on utilise v, = 1,0 dans tous les cas et
¥, =1,0 pour I'EN 1997-1 et y, = 1,2 pour le Fascicule 62-V.

Un cas (théorique) simple

On considére un pieu exécuté a la tariere continue et
on suppose que les résultats d'un seul essai de charge-
ment statique sont disponibles, sans mesures séparées
des résistances de pointe et de fit (on utilise donc, tant
pour 'EN 1997-1 que pour le Fascicule 62-V, le coeffi-
cient y). Par ailleurs, les charges sont supposées étre a
100 % des charges permanentes défavorables, aux-
quelles se rajoute une action accidentelle quelconque

(non pondérée) dans la combinaison accidentelle.
e Combinaison fondamentale:
EN 1997-1:
Approche 1
Calcul 1 (B): FS,, =1,35x 1,10 x 1,40 = 2,08 (12)
Calcul 2 (C): FS,, =1,00x1,40x 1,40 =196  (13)

C’est le calcul 1(B) qui est le plus défavorable et qu’il
y a donc lieu de retenir.

Approche 2 FS_.,=1,35x110x 1,40 = 2,08 (14)
Fascicule n® 62 - Titre V:

FS, =1,35x1,40%x 1,20 = 2,27 (15)
e Combinaison accidentelle:
EN 1997-1:
FS.., =100x1,00x1,40=1,40 (16)
Fascicule n° 62 - Titre V:
FS.. =100x%x120x%x1,20=144 17

62V

La sécurité des deux réglements est trés voisine, le
Fascicule 62-V étant 1égérement plus sécuritaire pour
la combinaison fondamentale (+ 9 %).

Pieux forés, résultats d’un seul essai
de chargement statique

e Combinaison fondamentale et 50 % de charges per-
manentes et 50 % de charges variables défavorables.
Pour simplifier, on applique dans tous les cas le coeffi-
cient v,

EN 1997-1:

Approche 1

Calcul 1 (B): FS,, = 1,425 x 1,15 x 1,40 = 2,29 (18)

Calcul 2 (O): FSy., = 1,150 x 1,50 x 1,40 = 2,42 (19)

(est le calcul 2(C) qui est le plus défavorable et qu'il
y a donc lieu de retenir.




Approche 2
FS,.,=1,425x1,10x 1,40 = 2,19 (20)
Fascicule n° 62 — Titre V:
FS,,y = 1,425 x 1,40 x 1,20 = 2,39 21}
o Combinaison accidentelle:
EN 1997-1:
FS,., = 1,00 x 1,00 x 1,40 = 1,40 22)
Fascicule n°® 62 - Titre V:
FS,., =1,00x1,20x1,20=1,44 (23)

62V

Ici également, la sécurité des deux reglements est
trés voisine, le Fascicule 62-V étant 1égérement plus
sécuritaire que l'approche 2 de I'EN 1997-1 (pour la
combinaison fondamentale, + 9 %).

Pieux battus, résultats de 4 essais de chargement statique

On suppose que c’est la valeur moyenne des résis-
tances mesurées qui gouverne et, dans le cas de 'EN
1997-1, on applique donc &, = 1,10 (Tableau I). Dans le
cas du Fascicule 62-V, la relation (3) et les valeurs R, o
etR du projet reviennent a appliquer &= 1,14 sur le

¢, max

valeur moyenne des résistances mesurées.

e Combinaison fondamentale et 67 % de charges per-
manentes et 33 % de charges variables défavorables:

EN 1997-1:
Approche 1
Calcul 1 (B): FS_, =1,40x1,00x 1,10 = 1,54 (24)
Calcul 2 (C): FS,,=1,10x1,30x 1,10 = 1,57 (25)
C’est le calcul 2(C) qui est le plus défavorable et qu’il
y a donc lieu de retenir.
Approche 2
FS;., =1,40x1,10x 1,10 = 1,69 (26)
Notons qu’en utilisant I'EN 1997-1 on est assuré

d’avoir au moins FS = 1,43 par rapport a la résistance la
plus basse mesurée (§,= 1,00).
Fascicule n° 62 - Titre V:
FSpy = 1,40 x 1,40 x 1,14 = 2,23 @7
La sécurité préconisée par le Fascicule 62-V est net-
tement plus importante que dans le cas de 'EN 1997-1:
+ 32 % par rapport a l'approche 2. La différence de

niveau de sécurité ne provient pas tant des valeurs de &
que de celles des coefficients partiels de valeur y. et v.

¢ Combinaison accidentelle:
EN 1997-1:
FSp., =1,00x1,00x 1,10 = 1,10 (28)
(au moins FS = 1,00 par rapport a la résistance la plus
basse mesurée).
Fascicule n® 62 — Titre V:
FS,, =1,00x1,20 x 1,14 = 1,37 (29
La sécurité du Fascicule 62-V est plus importante
que dans le cas de 'EN 1997-1: + 25 % pour des raisons

analogues a celles expliquées plus haut dans le cas de
la combinaison fondamentale.

Calcul sur la base d'essais de sol

Les régles pressiométriques ou pénétrométriques
actuelles du Fascicule 62-V (MELT, 1993) sont supposé

étre utilisées dans tous les cas. On détermine le FS’:
c’est-a-dire que l'on ne considére pas les coefficients
de I'Eurocode 7 qui ne servent qu’a déterminer une
valeur caractéristique dans la méthode des « pieux
modele », cette derniére ne pouvant étre examinée ici
faute de disposer pour elle d’élément de comparaison
avec le Fascicule 62-V.

Les valeurs numériques des tableaux IV et V sont
utilisées en situations de projet durables et transitoires.
Pour les situations de projet accidentelles, on utilise
Y= = 1,0 dans tous les cas et y, = 1,0 pour I'EN 1997-1 et
v, = 1,2 pour le Fascicule 62-V.

e Combinaison fondamentale

Toutes les actions sont considérées comme défavo-
rables. Pour 'EN 1997-1, on utilise les mémes coeffi-
cients y pour les résistances de pointe et de fiit (y, =y, =),
comme c’est le cas dans le Fascicule 62-V.

EN 1997-1:

On détaille ci-dessous le calcul le plus défavorable,
c’est-a-dire celui qui donne FS’ le plus grand: dans le
cas de charges permanentes seules, c’est le calcul 1 (B)
et dans le cas ol une certaine proportion de charges
variables serait appliquée, c’est le calcul 2 (C).

Approche 1

Calcul 1 (B):

- pleu battu, 100 % de charges permanentes:

FS', = 1,35 x1,00 = 1,35 (30)
- pieuforé, 100 % de charges permanentes:
FS' L, =135x1,15=155 (31)

Calcul 2 (C):

- pieu battu, 50 % de charges permanentes et
50 % de charges variables:
FS, = 1,15 x 1,30 = 1,50 (32)

—pieuforé, 50 % de charges permanentes et
50 % de charges variables:
FS; = 1,15 x 1,50 = 1,725 (33)
Approche 2

— pieux battu et foré:
100 % de charges permanentes :
FS ., =135x110=1485 (34)
50 % de charges permanentes et 50 % de
charges variables:

FS'L,=1425x1,10=15 (35)
Fascicule n® 62 — Titre V:

100 % de charges permanentes:
FS’,, = 1,35x1,40 = 1,89 (36)
50 % de charges permanentes et 50 % de
charges variables:
FS’,,, = 1,425 x 1,40 = 1,995 (37)
e Combinaison accidentelle
Tous les v, = 1,00.

EN 1997-1:

FS' ., =100x1,00=1,00 (38)
Fascicule n°® 62 - Titre V :

FS,, =100x1,20=120 (39)

Commentaires

On constate que le Fascicule 62-V se révele globale-
ment plus sécuritaire que 'EN 1997-1.

o/
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En fait 'EN 1997-1 introduit une certaine disconti-
nuité avec la pratique courante. Le propos va étre, dans
la suite de cet article, d’introduire un « coefficient de
modéle » facilitant les raccordements, de lui donner un
sens et de lui attribuer une valeur numérique.

Calages du coefficient de modele
de résistance (approche 2)

Position du probleme

Comment déterminer la valeur du coefficient de
modele vy, (relation 10.2) qui serait appliqué dans le for-
mat de 'EN 1997-1 avec les y, quil prévoit (rappelons
que notre vy, est I'équivalent de la notation v, des Euro-
codes, voir § 3.2) et qui conduirait a un « niveau de
sécurité » analogue a celui du Fascicule 62-V ? Nous
noterons cette valeur « g, -

Le calage par ajustement, une fois donnés tous les
autres coefficients partiels de valeur, revient a détermi-
ner le ¥, ., POUr que le niveau global de sécurité de la
fondation soit aussi proche que possible du niveau de
sécurité de référence choisi, par exemple celui du Fasci-
cule 62-V dans le cadre d’un ajustement national (§ 5.2).

Par ailleurs, comment traduire dans la valeur du
coefficient partiel de résistance v, (relation 5.0) l'infor-
mation obtenue par une série de comparaisons effec-
tuées entre les prévisions du modele de résistance
(modéle pressiométrique, par exemple) et la réalité
(mesurée) de la capacité portante de la fondation (résul-
tats des essais de chargement statique de » pieux)?
Nous noterons cette valeur ¢, ..

Une fois donnés tous les autres coefficients partiels
de valeur, le calage probabiliste consiste a déterminer le

Y cate POUT I'état limite de défaut de capacité portante, de

telle sorte que la fiabilité de la fondation ainsi dimen-
sionnée soit aussi proche que possible d’une fiabilité
cible donnée par référence a une probabilité de ruine

(§5.3).

Calage par ajustement sur la base
du niveau de sécurité actuel du Fascicule 62-V
Ce calage est applicable au cas ou l'on utilise les

résultats d’essais de sol et au cas ou l'on utilise des
résultats d’essais de pieux.

Coefficient de modele y,, ., pour ajuster le niveau de sécurité de 'EN 1997-1 a celui du Fascicule 62-V.
Model factor 7, calib to adjust the safety model of EN 1997-1 to the one of Fascicule 62-V.

Coefficient de modele de résistance

Dans le cadre de la détermination nationale des
parameétres des Eurocodes touchant les niveaux de
sécurité des ouvrages, on indique dans cette partie
comment procéder au calage par ajustement du coeffi-
cient de modeéle: ce coefficient v, . utilisé avec les
autres coefficients partiels de I'EN 1997-1 (approche 2)
permettra de retrouver les niveaux de sécurité natio-

naux du Fascicule 62-V.

Avec les expressions développées au paragraphe
3.2, le niveau de sécurité actuel du Fascicule 62-V
s’exprime par « de‘FSGZV » (avec ypy = 1,00 comme
exposé ci-dessus).

Le niveau de sécurité de 'EN 1997-1 s’exprimera par
« Yoy FSpe, » (@avec v, a caler).

Le coefficient de modéle du coté des résistances, a
employer avec le format de 'EN 1997-1 pour conduire a
'ajustement des niveaux de sécurité, est donc déter-
miné par:

Vrd, cale = FSeo/FSee (40)

L’exploitation des résultats numériques de la partie
précédente donne accés a une fourchette de valeurs pour
ce coefficient de modéle (Tableau VIa). Rappelons que la
comparaison est menée: dans le cas basé sur les essais
de pieux, par référence & la valeur moyenne des essais;
dans le cas basé sur les essais de sol, par référence a la
valeur caractéristique de la résistance axiale du pieu.

Le début d’étude de sensibilité qui a été engagé dans ce
cadre conduit, on le voit, & différents coefficients ¥p, .6
pour la méthode des essais de pieux: dans le cas d'un
calage par ajustement, le coefficient de modele depend du
nombre d’essais de pieux (a l'instar du coefficient de résis-
tance): ¢’est une incohérence par rapport au format semi-
probabiliste considéré avec rigueur. Cette incohérence dis-
paraitrait si 'on effectuait un calage du coefficient de
modele par référence au FS’ au lieu du FS, c’est-a-dire sile
coefficient de réduction statistique & était intégré a la valeur
caractéristique de la résistance (il intervient aussi bien dans
les combinaisons fondamentales et accidentelles que dans
celles qui sont associées au états limites de service).

Coefficient réuni de modele

On en déduit le coefficient réuni de modele (cale)
qui, dans les situations de projet durables et transitoires
d’une part, dans les situations de projet accidentelles
d’autre part, conduit 4 I'ajustement des niveaux de
sécurité des deux « codes » de calcul (Tableau VIb):

=1,125.[FS,,/FS (41a)

62V EC7]fond

= 1,00.[FSy / FSper), (41D)

’Yd, calé, fond = YSd, fond'YRd, calé, fond

Yd, calé, acc = YSd, acc‘YRd, calé, acc

FS,, (appr. 2) 2,08 2,19 1,69 11y.

FSy 2,27 2,39 2,23 14,

YRd, cals, fond 1,093 1,093 1,316 1,273
sous la combinaison accidentelle

FSge, (appr. 2) 1,40 1,40 1,10 1,00

FSq 1,44 1,44 1,37 1,20

VR, calé, ace 1,03 1,03 1,25 1,20
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sLEAU ViD.

Coefficient réuni de modéle v, . pour ajuster le niveau de sécurité de 'EN 1997-1 a celui du Fascicule 62-V.
Unified model factor y,, calib to adjust the safety model of EN 1997-1 to the one of Fascicule 62-V.

sous la combinaison accidentelle

Ve, calé, fond 1,093 1,093 1,316 1,273

Vs, fond 1,125 1,125 1,125 1,125

Ya éalé fond 1,23 1,23 1,48 1,43
o sous la combinaison accidenteile

YR([, calé, acc 1'03 1'03 1/25 1,20

YSd, acc 1'00 /1/00 1/00 1,00

Yd, calé, acc 1'03 1'03 1725 1,20

Calage probabiliste prenant en compte
une évaluation statistique de I'erreur de modéle
et la variabilité spatiale de la résistance

L'incertitude concernant la résistance d'un pieu pro-
vient de trois sources principales:

—l'incertitude du modele de calcul, ¢’est-a-dire l'incer-
titude propre aux facteurs et abaques de calcul reliant
la pression limite pressiométrique a la résistance de
pointe et de flt;

— l'incertitude concernant la variabilité des propriétés
pressiométriques, liée a la variabilité des couches et des
propriétés des sols en place;

- I'incertitude d’échantillonnage due a ce que les esti-
mations des parametres et lois de probabilité sont faits
a partir d'un nombre forcément limité de points de
reconnaissance ou d’essais.

Ces trois sources d’incertitude sont indépendantes
et doivent étre composées pour décrire l'incertitude
globale de la résistance. Dans ce qui suit, on décrit les
deux premiéres incertitudes respectivement au moyen
d’une distribution % (mcertltude due au modcle de cal-
cul) et d'une distribution P (incertitude due a la variabi-
lité spatiale), I'incertitude d’échantillonnage étant consi-
dérée comme déja intégrée a 'estimation de leurs
parametres.

Dans ce calage, on révise le niveau de sécurité
actuel du Fascicule 62-V et de I'EN 1997-1. Ce type de
calage qui globalise les sources d’incertitude tant en ce
qui concerne la valeur caractéristique que la valeur de
calcul, est transposable & tout modéle a partir d’essais
de sol, mais pour la méthode « directe » {ou « alterna-
tive ») seulement.

La méthode des « pieux-modéle » telle quelle a été
exposée plus haut, traite quant a elle ces trois sources
d’incertitude par deux coefficients distincts: le coeffi-
cient £ considére déja la variabilité spatiale et I'incerti-
tude d’échantillonnage (il sert a la détermination de la
valeur caractéristique), le coefficient de modéle — a
introduire — considérerait exclusivement l'incertitude
de modele.

Modélisation de I'erreur de modéle

La réalité de la résistance d’un pieu dépend de nom-
breux facteurs dont un nombre limité seulement est
considéré dans un modele de calcul. Les facteurs non
pris en compte font apparaitre la réalité comme « brui-

tée », ce que 'on modélise par une variable aléatoire,
la réalisation de ce bruit étant incertaine.

Le coefficient v, ,d'un modele de résistance donné (a
partir de résultats d’essais de pieux, d’essais de sol) est
choisi de maniere & couvrir cette imprécision du modeéle
(autrement dit les facteurs non pris en compte dans le
modele). Les incertitudes sur 'exécution des pieux, sur
les propriétés de résistance au droit des futurs pieux
(autrement dit I'incertitude sur les facteurs explicitement
pris en compte dans le modele) sont couvertes quant a
elles par les coefficients de sécurité « de valeur ».

On note m et s la moyenne et I'écart type empirique
dun ensemble de valeurs; on note |t et ¢ la moyenne et
I"écart type d’une loi de distribution.

Lorsque 1'on dispose a la fois de résultats d’essais
de résistance a la compression, R___, mesurée par des
essals de chargement statique et'de valeurs calculées
de la résistance (par exemple, selon le modeéle pressio-
métrique du Fascicule 62-V R_ ), on définit l'erreur de
modéle par le rapport R/ K

c, mes c, cal

La variable aléatoire « erreur de modele » est notée 1.
Ses moments peuvent étre estimés par | les statistiques
c1a551ques sur un jeu de réalisations de . Ceci ouvre la
voie a un calage probabiliste du coefficient de modele
Yqq Par référence a un niveau de fiabilité cible donné.
Ce coefficient de modele devra étre utilisé conjointe-
ment avec le coefficient partiel « de valeur » issu du
code ou du reglement de calcul y, pour déterminer la
valeur de calcul de la résistance.

Ici, I'erreur de modele n est estimée par comparai-
son entre la résistance calculée qui utilise les pressions
limites pressiométriques du sol reconnues spécifique-
ment au droit de chaque pieu et la résistance mesurée
par les essais de pieux: ceci permet, pour l'interpréta-
tion de 1, de s’affranchir des incertitudes afférentes a
la variabilité spatiale des parameétres d’entrée du
modele, couvertes par ailleurs par les coefficients par-
tiels de valeur comme on vient de le voir.

Laloide fa est, dans le cadre de cet article, évaluée a
partir de la loi de distribution des pressions limites pres-
siométriques du sol en tenant compte du phénomeéne
de réduction de variance le long du pieu et, de maniére
plus modérée, en pointe du pieu (effet de moyenne):
cela implique que la variabilité de la résistance du pieu
soit plus faible que la variabilité des pressions limites
pressiomeétriques elles-mémes (Bauduin, 2003b).

On doit aussi rajouter la réduction de variance due a
la raideur de la structure (transfert des charges d’un
pieu « faible » vers un pieu « fort »). Dans la suite de cet
article, cet effet n’est pas pris en compte; les coeffi-
cients partiels de résistance et de modéle calés avec la
fourchette de coefficients de variation infra sont a priori
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valables pour des structures flexibles pour laquelle la
ruine d’un pieu ou d’un groupe de pieux trés proches
signifie la ruine de 'ouvrage.

On suppose que la loi de distribution des pressions
limites pressiométriques (parameétre local) est de
moyenne W = 1,0 et de coefficient de variation V = o/u
variant de 0,30 a 0,50. Avec la réduction de variance sup-
posée d'un facteur V5 & V10 le long du pieu (de longueur
de 10 & 30 m typiquement, avec un sol dont les propriétés
seraient moyennement corrélées sur la verticale), sans
réduction de variance d'un pieu & l'autre — fondation sur
pieux mdependants nous posons que la loi de distribu-
tion de la résistance p (parameétre étendu) est de moyenne
w_ = 1,0 et de coefficient de variation V_ variant de 0,10 a
0,20. Les moments de la loi normale associée In(p) varient
de o= ~0,005a4-0002eto’ . de 0,140,198.

La résistance a la compression des pieux calculée
selon le modéle pressiométrique peut alors étre repré-
sentée par une variable aléatoire R, comme ci-apres:

R =fDR, (42a)
ou:

— 1) est la variable aléatoire d’erreur de modeéle, suppo-
sée lognormale, dont la moyenne et I'écart type doivent

étre estimés a partir de N données;

A . P . 7 . .
- p est la variable aléatoire représentant 'incertitude
sur la résistance du pieu provenant des données pres-
siométriques, supposée elle aussi lognormale;

- R, est la valeur moyenne determlmste de R
nee 4 « centrer » la variable aléatoire p

On suppose aussi pour simplifier que Ry est égal a 1,00.

A noter, au passage, que si 'erreur de modéle était
estimée par comparaison avec une résistance calculée
avec des pressions limites pressiométriques du sol non
reconnues spécifiquement au droit de chaque pieu,
alors cette variable aléatoire 1’ incluerait aussi les incer-
titudes afférentes a la variabilité spatiale des para-
meétres d’entrée du modéle, et la résistance a la com-
pression des pieux devralt étre représentée par:

R =%R, (42D)

(est la formulation du (42a) qui est mise en ceuvre
dans la suite de cet article.

Le type de lois supposé a priori pour les deux
variables aléatoires ﬁ (erreur de modele) et p (résis-
tance du pieu) est lognormale, non parce qu'un test sta-
tistique aurait orienté le choix vers ce type de loi plutot
gu’un autre, mais parce que celui-ci rend les calculs
analytiques possibles et plus simples (le produit de
deux lois lognormales est une loi lognormale), et qu’il
n’est pas réfuté dans le jeu de données qui sert ici de
support aux apphcatlons numériques. Les variables
aléatoires In(f}) et In(p) suivent alors des lois normales
(on parle de loi normale associée) dont les deux pre-
miers moments sont notés ici i’ et ¢*. On a les relations
suivantes entre les moments d’une loi lognormale (u, ©)
et de la loi normale associée (1, 6}:

=1In(u) - o’¥/2 (43a)
672 =In(1 + o?/p?) (43b)

On estime les deux premiers moments de ﬁ par la
réalisation des estimateurs classiques de la moyenne et
de la variance sur le jeu des données, sans prendre en
compte d’incertitude statistique liée a la taille de
I"échantillon utilisé.

Les exemples numériques qui suivent sont basés
sur 42 essais de pieux (Fig. 1) rassemblés par Renault

desti-

<, cal
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(1996) et cités par Frank (1997). On trouve: m = 1,25,

= 0,367 (Fig. 2). La loi lognormale est acceptable avec
un niveau de signification supérieur a 90 % selon le test
du x?. Les moments de la loi normale associée In(n) sont
m’, =0,182, s" =0,288.

En éliminant la valeur expérimentale la plus élevée
qui se détache si nettement du peloton qu’on la soup-
connerait d’étre une valeur aberrante, on trouve:
m = 1,22, s = 0,266, les moments de la loi normale
associée étant m’n =0,177, s’n =(,215.

Ces valeurs sont a considérer comme des ordres de
grandeur: reposant sur un nombre faible de données
quoique statistiquement significatif, elles ne peuvent
servir de base & un calage de nature normative ou
réglementaire.

Le modele - ici & partir des essais pressiométriques
de sol - semblerait globalement sécuritaire (biais

= 1,22 ou 1,25 > 1). Toutefois, on ne pourrait pas se
permettre de corriger le modéle en abattant systémati-
quement de 25 % la sécurité globale issue du Fascicule
62-V, car la dispersion des résultats expérimentaux
représentée par 'écart type s, fait que le modele pour-

R mes /R cal

II Nombre de réalisations I

Valeursde R ./ RC ca = T pour 42 essais
de chargement statique de pieux dans le
cas des regles pressiométriques du
Fascicule 62-V (Renault, 1996).

Values of R, __/ R__, = n for 42 pile static load

tests in the case of the pressuremeter rules of
Fascicule 62-V (Renault, 1996).

Erreur de modeéle

0.2
0,15 A
0.1 m
oos L/l 2\
NEVARE. A
0 1 2 3 4

R mesurée /R calculée

—e— fréquence empirique

- ajustement loi
lognormale

Données empiriques de 'erreur de
modele et ajustement d’une loi
lognormale.

Empirical data of the model error and adjusting
a lognormal law.




rait aussi manifester une certaine probabilité de se
révéler moins sécuritaire que de 25 %, voire méme de
se retrouver optimiste !

De ces deux tendances opposées constatées sur ces
42 pieux (mais qui sont emblématiques de la démarche
de calage probabiliste des coefficients partiels), l'une a
I'augmentation du niveau de sécurité du modele pres-
siométrique (biais > 1), I'autre a la diminution (consé-
quence de la dispersion s), laquelle va I'emporter ? Il
revient au calage probabiliste d’apporter une réponse.

Détermination des coefficients partiels de résistance
et de modele

5.3.2.1 Loide R,

Dans la méthode fiabiliste de la sécurité, on déter-
mine la valeur de calcul R_ , de telle sorte que:

Prob(R, <R_ ) =D, (44)
ou p, est la valeur limite de la probabilité admissible de
dépassement de la résistance de calcul, qui, selon la
théorie de la fiabilité, est reliée a la probabilité admis-
sible de ruine. On peut aussi la représenter par la quan-
tité u, = @ '(p_) ou @ est la fonction de répartition de la
loi normale « centrée réduite » (c’est-a-dire la loi nor-
male de moyenne nulle et d’écart-type égal a un).

Avec les hypotheéses ci-dessus sur D et %, la résis-
tance R_ suit également une loi lognormale dont on
peut estimer les deux premiers moments (on note la
moyenne WU, et I'écarf type 6, ). Les moments de la loi
normale associée In( f%c ) sont notés u’, et o’y .

Wre =My + 1, (45)
ol = G'i +0% (46)

Avec les 42 essais de pieux (non corrigés d'une
éventuelle valeur aberrante) on calcule les deux pre-
miers moments de la loi de la résistance (Jognormale)
produit de la loi des pressions limites pressiométriques
et de ]a loi des erreurs de modele: p’; varie de 0,177 &
0,162 et ¢’y varie de 0,304 a 0,349; pour la loi lognor-
male p, = 1,25 et ¢, varie de 0,389 a 0,45. Ces inter-
valles proviennent de la fourchette de valeurs retenue
pour le coefficient de variation des pressions limites
pressiométriques (0,3 a 0,5) qui se traduisent, avec
réduction de variance, par la fourchette (V, =0,120,2)
pour la résistance.

5.3.2.2 Sans prise en compte de I'incertitude statistique
sur I'estimation de la loi de I'erreur de modéle

En estimant de fagon simplifiée W’ parm’, et ¢’ par
s’n (la formulation rigoureuse pour ?%C, , est présentée
plus loin) on calcule:

R, = Ryexp(uy +u o) 47
ou u, prend des valeurs négatives et représente le
nombre d’écarts types a retrancher a la moyenne de la
loi normale associée pour obtenir la valeur de calcul de
la résistance.

DeR_,Von déduity, .. (autrement dit le coefficient
partiel sur la résistance, a4 la probabilité cible p,,
incluant les incertitudes sur le modele de résistance et
sur la valeur des paramétres d’entrée du modele) :

= Rc, k / Rc, d (48)

YR, calé
avec:

R = Ro.exp(u’p + uk.c'p) (49)

ou u, dépend de la probabilité de dépassement p_,,
intervenant dans la définition de la valeur caracté-
ristique p,. Cette quantité prend des valeurs néga-
tives et représente le nombre d’écarts types a
retrancher a la moyenne de la loi normale associée
pour obtenir la valeur caractéristique de la résis-
tance.

Comme la valeur moyenne de la loi lognormale est
différente de la médiane (fractile a 50 %), nous pren-
drons R, , = R toutes les fois que nous supposerons
que la valeur caractéristique est identique a la valeur
moyenne. La formule (49) sera en revanche appliquée
rigoureusement pour u, # 0.

Remarque : une méthode plus exacte ferait appa-
raitre dans la formule (49) le nombre d’essais de sol sur
lesquels les parameétres de la loi de distribution des
propriétés de sol auront été estimés.

Puis on déduit le coefficient de modéle de résistance

Vra, cate PAT

Ve, cate = Yr, caté! Ve (50)
ou v, est le coefficient partiel de valeur dans la combi-
naison fondamentale (1,40 dans le cas du Fascicule 62-
V, et 1,10 dans le cas de I'EN 1997-1, approche 2).

5.3.2.3 Avec prise en compte de l'incertitude statistique
sur I'estimation de la loi de 'erreur de modéle

Dans une approche rigoureuse, on doit prendre
en compte l'incertitude statistique sur I'évaluation de
la loi de 'erreur de modele a partir d’'un nombre
limité d’essais (N), la valeur de calcul de la résistance
R. , apparaissant dans I’expression (47) doit étre
réécrite de maniére suivante (annexe D de I'EN 1990
Eurocode: Bases du calcul des structures, CEN
2003):

R..= RO'eXp(“'Hc"'ud'(c I%' J"’ t;iw N @+1/N)'(SI%'R ]J 61

ol tgnv est le fractile a p_ de la loi de Student a N-1
degrés de liberté. Il prend des valeurs négatives et,
multiplié par V(1 + 1/N), représente le nombre d’écarts-
types (en fait, ici la part de I'écart-type total qui a été
estimé sur les données) a retrancher a la moyenne de la
loi normale associée pour obtenir la valeur de calcul de
la résistance.

La relation (49) pour R_, et le reste s’ensuivent sans
changement.

Discussion sur la valeur caractéristique
a considérer dans les calages

Il a été remarqué plus haut que la valeur non pon-
dérée des parameétres de sol était dans la pratique plu-
10t proche d’une valeur moyenne que 1'on aurait un peu
rapattue du coté de la sécurité.

Une pratique géotechnique consiste a retrancher a
la moyenne un demi a un écart-type (soit
u, =-0,5a-1avec une loj normale).

Dans la suite on propose une étude de sensibilité
considérant une valeur caractéristique variant en four-
chette entre la valeur moyenne: u, = 0, et le fractile a
5%:u, =164
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Détermination de la probabilité cible p,
ou du parametre « u, »

Le probléme est maintenant de déterminer la valeur
de la probabilité cible p_ qui intervient dans la determi-
nation du ¥y .

Les considérations qui suivent ne s’appliquent qu’a
la combinaison type fondamentale, utilisée pour vérifier
les états limites relevant de la catégorie des états limites
ultimes dans les situations de projet durables et transi-
toires, pour laguelle les éléments de nature probabiliste
ont été développés. S'agissant de la combinaison acci-
dentelle, nous suggérons de s’en tenir aux calages du
§ 5.2 en raison de la grande variation des niveaux de
sécurité pour les combinaisons accidentelles, qui sont
commandés essentiellement par le choix de la valeur
nominale de 'action accidentelle considérée.

5.3.4.1 Méthode des valeurs de calcul

La méthode des « valeurs de calcul » présentée dans
I'annexe C de I'EN 1990 propose:

p, = ®(uy) (52)

u, = oy (53

ou: oy =-0,8 estla valeur recommandée du coefficient

d'influence de la résistance dans la condition d’état
limite;

B = 3,8 est I'indice de fiabilité cible recommandé

pour la non-occurrence des états limites ultimes en
situations de calcul durables ou transitoires.

Il en ressort u, = - 3,04 ou encore p_ = 1,18.107?

5.3.4.2 Méthode inverse

De nombreux auteurs ont constaté que cette valeur
de u, conduisait a des valeurs de coefficients partiels
calés élevés comparés & la pratique usuelle. Des travaux
de codifications ont été menés en acceptant des valeurs
de P inférieures: Paikowski (2002) recommande 3,0
pour des fondations sans capacité de redistribution et
pour des coefficients de variation de la résistance de 0,3
a 0,4; le Code national de la construction au Canada
(NBCC) a été calibré pour p = 3,5 (Becker, 1996); les
coefficients partiels de la norme hollandaise NEN 6743
ont été établis pour atteindre B = 3,4 et sont valides
pour un coefficient de variation de la résistance infé-
rieur a 0,2 (van Tol, 1994).

Une méthode « inverse » peut alors étre tentée pour
évaluer la probabilité cible p, sous-jacente aux valeurs
des coefficients partiels existants dans I'EN 1997-1 et
dans le Fascicule 62-V (Bauduin, 2003a). Elle consiste a
calculer l'indice de fiabilité d'une condition d’état limite
de la forme E < R, sous des hypothéses concernant le
coefficients de variation de l'effet des actions V, le
coefficient de variation de la résistance V, et le rapport
des moyennes W /U, , celui-ci étant a évaluer pour un
ouvrage dimensionné avec les coefficients partiels don-
nés dans les codes de calcul. On reprend pour cela les
valeurs du coefficient global FS’ calculé dans la partie 4
(méthode des essais de sol), en se limitant aux situa-
tions durables ou transitoires {combinaisons fonda-
mentales). Pour les situations accidentelles, voir la
remarque sous 5.3.5.2.

Considérons la relation suivante pour l'indice de fia-
bilité B (une relation un peu différente est proposée
dans les Eurocodes qui imposent les valeurs des coeffi-
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cients o, eto,, sans incidence notable au regard des
buts recherchés):

B = (Lol /i) + 0,5 * Ln((1 + V,2/(1 + V) /
(Ln((1 + V. 2/(1 + V,2) (54)

ou: V, est pris égal a 0,20 pour les combinaisons fon-
damentales (on choisirait 0,05 pour des actions per-
manentes et 0,3 a 0,5 pour des actions variables);

V, est pris égal a o, / u, soit 0,311a0,36;
u./l, est calculé pour prendre en compte:

—le coefficient partiel sur I'effet des actions (relation E, -
E,): on choisit 1,425 cohérent avec un cas de charge &
50 % d’actions permanentes et 50 % d’actions variables;

~la sécurité liée a la valeur caractéristique des actions
(relation E, — pg}: on retient ici forfaitairement 1,15;

—le coefficient partiel sur la résistance du pieu (relation R
-R): 1,10 pour 'EN 1997-1 et 1,40 pour le Fascicule 62-V;

— la sécurité liée a la valeur caractéristique des résis-
tance (relation R, - R.): on retient ici forfaitairement
1,05 pour tenir compte de 'abattement effectué souvent
dans la pratique par rapport a la valeur moyenne;

- le biais du modeéle de résistance (relation R, - p;):
U = 1,25.

Le rapport ug/u, est ainsi calculé a 2,37 pour I'EN
1997-1 et 3,01 pour le Fascicule 62-V.

Le calcul donne un indice de fiabilité sous-jacent
relativement faible: B varie entre 2,04 et 2,3 pour I'EN
1997-1, entre 2,64 et 2,97 pour le Fascicule 62-V.

A titre d’étude de sensibilité, le méme type de calcul
mené avec les données d’erreur de modele excluant la
valeur extréme soupgonnée étre aberrante et avec un
coefficient de variation intermédiaire pour la résistance
V_ = 0,125, donne un coefficient de variation réduit V,
de 0,251 et, en contrepartie, un biais réduit de 1,22. 1l
est intéressant de noter que cela fait augmenter B signi-
ficativement, qui vaut alors 2,61 pour I'EN 1997-1, et
3,37 pour le Fascicule 62-V. Ceci montre I'importance
de la qualité de la base de données utilisée pour les
calages, ainsi que du jeu d’hypotheéses sous-jacentes.

On propose a ce stade d’effectuer une étude para-
métrique pour des valeurs de B en fourchette entre 2,5
et 3,8 soit u, variant entre -~ 2,0 et - 3,04.

Pour les calages, on proposera de considérer la
valeur cible de B = 3,0, soit u, = 2,4.

Enfin, on vérifie que o /o, = V. u/V, . 1, = 0,18 >
0,16, qui est la condition de validité du coefficient
d’influence o de 0,8 ci dessus (condition (C7) de 'EN
1990 - annexe C).

5.3.4.3 Apport de la prise en compte de l'incertitude
statistique sur I'estimation de la loi de I'erreur de modéle

Dans l'approche rigoureuse prenant en compte l'incer-
titude statisticue sur I'évaluation de l'erreur de modele, la
valeur de calcul de la résistance est déterminée non seule-
ment avec le « u, » mais aussi avec un « tgi-“\l(i +1/N)»

C’est quand ces deux paramétres sont numériquement
égaux (ce qui se produit conformément a la théorie pour
un nombre infini d’essais, N = ) que les deux formula-
tions (47) et (51) donnent des résultats identiques pour la
valeur de calcul de la résistance.

Cette approche donne des valeurs de « u, » plus
sécuritaires que celles issues de la formulation simple
ne prenant pas en compte l'incertitude statistique sur




Iestimation de lerreur de modéle, et ce d’autant plus
que |u,| augmente.

Dans l'application numérique de cet article (voir
plus bas) on met en ceuvre tant la formulation simpli-
fiée (47) que la formulation rigoureuse (51). Une rapide
&tude de sensibilité générale a été effectuée; elle a
montré que la formule rigoureuse conduit a des valeurs
plus élevées du coefficient v, ... de 7 % a12 % par rap-
port & la formulation simplifiée.

Application numérique

5.3.5.1 Coefficient de modéle de résistance —
combinaison fondamentale

L’équation (48) permet de calculer le coefficient de
résistance v; .-

Compte tenu de la sensibilité que manifeste le coef-
ficient vy, ., au niveau de sécurité cible de la valeur de
calcul, que représente le parametre u,, et selon le choix
initial de la valeur caractéristique que représente le
parametre u,, on fait figurer la relation entre ces deux
grandeurs selon plusieurs hypotheses sur le coefficient
de variation de la résistance du pieu (V ) et selon la
valeur caractéristique retenue (Fig. 3).

Le tableau VII présente le v, .. avec un indice de
fiabilité cible de 3,0 (u,=-24)

{formuliation simplifiée pour Rd)

gamma R, calé

uk=-1,64 Vp = 0,1

uk =- 1,64 Vp = 0,2

Sensibilité de v, . au niveau de sécurité
cible de la valeur de calcul u,, selon
plusieurs hypothéses sur le coeffiaent de
variation de la résistance du pieu et la
définition de la valeur caractéristique.
Sensitivity of y, ., with the safety target of the
design value u, according to various
assumptions on the coefficient of variation of
the pile resistance and the definition of the
characteristic value.

L’équation (50) permet de calculer le coefficient de
modele de résistance qui est présenté sous les mémes
hypothéses dans le tableau VIII.

Avec la formulation simplifiée qui a servi de base a
'application numérique et un niveau de fiabilité cible
de 3,0, on obtient les valeurs arrondies suivantes:
- en supposant une valeur caractéristique proche de la
valeur moyenne des propriétés des sols:

* avec le v, du Fascicule 62-V: v
1,40,

* avec le y de 'EN 1997-1, approche 2: y,, . entre
1,58 et 1,78;

- en supposant une valeur caractéristique proche du
fractilea 5 %:
* avec le y, du Fascicule 62-V: v, . entre 1,00 et 1,05,

* avec le v, de 'EN 19971, approche 2 Yaq i €DLTE
1,27 et 1,34.
Le calcul, mené avec la formulation « rigoureuse »
de I'équation (51), et avec:

- les données d’erreur de modele excluant la valeur
extréme soupconnée d’étre aberrante;

— un coefficient de variation intermédiaire de la résis-
tance Vp =0,125;

—une valeur caractéristique obtenue en retranchant un
demi écart type (u, =~ 0,5), et

- l'indice de fiabilité cible f = 3,0 (u, =~

. entre 1,24 et

2,4), fournit:

Yo, cae = 1,048
YRd, calé — 1,407 pour I'EN 1997-1
Vra, cate = 1,106 pour le Fascicule 62-V.

5.3.5.2 Combinaison accidentelle

Pour la combinaison accidentelle (hors du champ
du calage ci-dessus), il serait nécessaire d’adapter la
méthode proposée en introduisant notamment le
niveau de sécurité propre a la valeur nominale de
I'action accidentelle considérée dans le cas de charge,
ou la probabilité d’occurrence de la configuration acci-
dentelle, avec le niveau de sécurité cible propre a la
vérification ().

5.3.5.3 Coefficient réuni de modéle

On peut alors calculer le coefficient réuni de modele
Yy, cale (€QUation 59) présente dans le tableau IX:

" Ysa (55)

Va cae ™ Vra, calé

E 6
Conclusion

Les changements intervenus depuis I"époque de la
pré-norme, et la nécessité actuelle de calibrer les rac-
cordements nationaux a I'Eurocode 7, justifient la mise
a jour de la comparaison effectuée par Frank (1997).

Pour le dimensionnement des pieux sous charges
axiales de compression vis-a-vis de 1’état limite de
défaut de capacité portante, bien que les approches
puissent paraitre différentes et qu’il y ait des diffé-
rences dans les valeurs des coefficients partiels, on
confirme que les niveaux globaux de sécurité recom-
mandés par la norme européenne EN 1997-1 et par le
reglement officiel francais « Fascicule n® 62 — Titre V »
présentent des ordres de grandeur comparables, le
Fascicule 62-V étant cependant dans 'ensemble plus
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Coefficient partiel v,

. (modele des essais de sol) Exemple numérique basé sur 42 essais.

Partial factor v,, calib (ground tests model). Numerical example based on 42 tests.

Choix du coefficient de variation de fa 0,10 0,20 0,10 0,20
u, -2,4

R. /R, 1,00 0,845 0,709
R /R, 0,575 0,509 0,575 0,509
Tr, cais 1,739 1,965 1,470 1,393

Coefficient de modéle de résistance v, . pour ajuster a p = 3, 0 les niveaux de sécurité de I'EN 1997- 1
(approche 2) et du Fascicule 62-V dans les combinaisons fondamentales prenant en compte V'information
supplémentaire sur l'erreur de modeéle (modele des essais de sol).

Resistance model factor ¥y, ., to adjust to B = 3.0 the safety levels of EN 1997-1 (approach 2) and Fascicule 62 V for the

fundamental combinations taking account of supplementary information on model error (ground tests model).

Y, calé 1,739 a1, 965 1,393 a 1,47
Y, 1,40 (Fascicule 62-V)
1,10 (EN 1997-1, approche 2)
Ve, cate 1,242 a 1,404 (Fasc. 62-V) 0,995 & 1,05 (Fasc. 62-V)
1,581 a 1,786 (EN 1997-1, appr. 2) 1,266 & 1,336 (EN 1997-1, appr. 2)

Coefficient réuni de modele v, . pour ajuster a f = 3,0 les niveaux de sécurité de 'EN 1997-1

(approche 2) et du Fascicule 62-V dans les combinaisons fondamentales prenant en compte I'information
supplémentaire sur I'erreur de modeéle (modele des essais de sol).

Unified model factor v, ., to adjust to B = 3.0 the safety levels of EN 1997-1 (approach 2) and Fascicule 62-V for the
fundamental combinations taking account of supplementary information on model error (ground tests model).

Vag. cats 1,242 2 1,404 (Fasc. 62-V) 0,995 & 1, 05 (Fasc. 62-V)
1,581 1, 786 (EN 1997-1, appr. 2) 1,266 & 1,336 (EN 1997-1, appr. 2)
Yoy 1,125
Yy e 1,397 2 1, 579 (Fasc. 62-V) 1,124 1, 181 (Fasc. 62-V)
1,779 22,01 (EN 1997-1, appr. 2) 1,424 41,537 (EN 1997-1, appr. 2)

sécuritaire. Dans le cas des essais de pieux, les diffé-
rences sont plus notables, pour les exemples traités ici,
lorsque 'on dispose de plusieurs essais de chargement
statique.

La méthode de calage probabiliste, qui a été batie
ici pour l'approche 2 de 'EN 1997-1, permet de débou-
cher sur un ordre de grandeur du coefficient de modeéle
de résistance y,, qui, utilisé conjointement avec les
coefficients partiels de 'EN 1997-1 et pour peu que ['on
reste bien dans les ordres de grandeur de variabilité
des principaux parameétres explicités plus haut, permet
de retrouver les niveaux de sécurité du Fascicule 62-V.
Dans la méthode, ces niveaux de sécurité peuvent étre
corrigés facilement pour tenir compte de toute compa-
raison entre un modele basé sur des essais de sol et une
banque de donnée d’essais de chargement statique de
pieux. Pour le modeéle a partir d’essais pressiomeétriques
du Fascicule 62-V, le calage probabiliste des coeffi-
cients partiels de résistance a été mis en ceuvre & l'aide
d’'une série d’essais de pieux en nombre limité pour
Iinstant (N = 42). La qualité et la représentativité de la
base de données sont bien évidemment de premiere
importance. Les questions qui se sont posées relévent
principalement de trois ordres:
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- quel est le niveau de sécurité cible de la valeur carac-
téristique des propriétés des sols? Les deux cas
extrémes ont été traités selon que la valeur caractéris-
tique est réputée étre la valeur moyenne ou le fractile a
5% de la loi de distribution supposée de la propriété
géotechnique, mais normalement on devrait tenir
compte aussi du nombre d’essais effectués;

—quel est le niveau de sécurité cible de la valeur de cal-
cul de la résistance géotechnique (combinaison fonda-
mentale) ? Il apparait que la méthode des « valeurs de
calcul » de 'annexe C de 'EN 1990 (CEN, 2003) donne
des résultats tres sécuritaires au regard de la pratique.
On a mis en ceuvre une « méthode inverse » qui calcule
une probabilité cible de ruine sous-jacente, en réfé-
rence aux coefficients partiels recommandés par
I'Eurocode 7 et par le Fascicule 62-V;

- quelle est I'origine des variations constatées de la
comparaison entre résistances calculées et mesurées 7
La méthode de calage suppose en effet que ces varia-
tions représentent seulement 'incertitude de modéle et
non les incertitudes sur les parametres des sols entrés
dans le modele de calcul. On a admis ici que les calculs
d’incertitude de modeéle reposaient sur des données -
d’essals de pleux avec des valeurs correctes des para-




metres d’entrée des sols, et en supposant que la dis-
persion due a I'exécution des pieux était comprise dans
le coefficient « de valeur ».

En résumé, dans le cas ou des essais de pieux sont
exécutés, en se basant sur I’ébauche d’étude de sensi-
pilité de cet article (calage par ajustement), on pourrait
retenir typiquement des valeurs de vy, entre 1,10 et 1,30
(combinaison fondamentale), entre 1,00 et 1,25 (combi-
naison accidentelle).

Pour le cas ou 'on utilise les résultats d’essais de sol,
dans la combinaison fondamentale, avec les données
limitées qui ont été traitées ici, pour un niveau de fiabi-
lité cible B de 3,0 et en considérant que la valeur carac-
téristique des propriétés des sols s’écarte légerement
de la valeur moyenne (a laquelle on retrancherait un
demi écart type, valeur a moduler selon le nombre
d’essais préalables effectués), et en prenant le coeffi-
cient de variation de la résistance Vp = 0,125, on pour-
rait retenir des valeurs arrondies suivantes de Ya, .,:

Yea, cate = 1,10 quand il est utilisé avec v, = 1,40 du Fasci-
cule 62-V;
Yra s = 140 quand il est utilisé avec v, = 1,10 de 'EN

1997-1, approche 2.

Ces valeurs sont a considérer comme des ordres de
grandeur; reposant sur un nombre faible de données
quoique statistiquement significatif, elles ne peuvent
servir telles quelles de base & un calage de nature nor-
mative ou réglementaire.

Enfin le coefficient réuni de modele vy, donné par
état limite est un outil d’usage pratique qui permet
d’ajuster au niveau national les niveaux de sécurité par
I'intermédiaire d'une seule quantité, sans qu’il soit
besoin de « retoucher » les coefficients partiels de
valeur présents dans le corps du texte des Eurocodes.

Bien évidemment cette méthode reste valable pour
un jeu de données différent ou plus complet relatif &
I'erreur de modele. A cette fin on donne ci-apres le for-
mulaire complet permettant d’exécuter de nouveaux
calculs avec un autre jeu de données. Cette méthode
pourrait aussi étre adaptée a 'approche des « pieux
modele » préconisée par 'EN 1997-1 (CEN, 2004) et les
regles de calcul a partir des résultats d’essais in situ
(pressiométriques et pénétrométriques) du Fascicule
62-V, qui permettent de tenir compte du nombre de
profils d’essais de sol disponibles, et aux fondations
sollicitant plusieurs pieux avec possibilité de redistri-
bution des efforts des pieux « faibles » aux pieux
« forts ».

L urs remercient vivement les Professeurs Jean-Louls
Favre, Christophe Bauduin et M. Frangois Baguelin pour leur aide
apportée a la mise au point du présent article.
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résistance en compression

valeur caractéristique de la résistance en compression
valeur de calcul de la résistance ery compression
valeur moyenne des résistances mesurées

la plus grande des résistances mesurées

valeur mesurée de la résistance prise en compte

la plus petite des resistances mesurées

moyenne des valeurs de la résistance calculées

la plus petite des valeurs de la résistance calculées

coefficients de réduction statistique

valeur caractéristique de la résistance de la pointe
valeur caractéristique de la résistance du fat

résistance de pointe
frottement latéral

effet des actions

actions de compression appliquées en téte du pieu
valeur caractéristique des actions
valeur de calcul des actions

Y.7.£ (ou, en faisant apparaitre les coefficients de modéle, ¥, Ya%-v.-8) : le coefficient de sécurité global par
rapport a la valeur des résistances mesurées dans des essais de chargement statiques de pieux

7.y, (ou, en faisant apparaitre les coefficients de modele;, ., Y3%) : le coefficient de sécurité global par
rapport & la valeur caractéristique de la résistance axiale du pieu telle qu’elle est évaluée par la méthode de
prévision
coefficient partiel appliqué a la valeur caractéristique dune action F_ pour en déterminer la valeur de cal-

cul FC, i

coefficient partiel appliqué a 1a valeur caractéristique d'une action pour en déterminer la valeur de calcul,
sans prise en compte des incertitudes de modéle .

coefficient partiel-appliqué a la valeur caractéristique d'une résistance R, 'pour en déterminer la valeur de
caleulR . :
cd

coefficient partiel de résistance qui résulte d'un processus de calage ou de calibration

coefficient partiel appliqué a la valeur caractéristique d’une résistance pour en déterminer la valeur de cal-
cul, sans prise en compte des incertitudes de modéle

coefficient partiel sur la résistance totale, ayant la méme signification quiun y,, et aussi qu'un v, quand on
suppose que ¥, = 1, 00 .

coefficient partiel surla résistance de pointe
coefficient partiel sur la résistance de fit

coefficient de modéle d’actions (noté v, dans les reglements francais)
coefficient de modele d’action, calé pour étre utilisé dans la combinaison type accidentelle
coefficient de modele d’action, calé pour étre utilisé dans la combinaison type fondamentale

coefficient de modéle de résistance

coefficient de modele de résistance qui résulte d'un processus de calage oude calibration
coefficient de modele de résistance, calé pour étre utilise dans la combinaison type fondamentale
coetficient de modele de résistance, calé pour étre utilisé dans la combinaisen type accidentelle

coefficient réuni de modele défini par le produit y.,. Yay

coefficient réuni de modeéle qui résulte d’un processus de calage ou de calibration
coefficient réuni de modele, calé pour étre utilisé dans la combinaison type fondamentale
coefficient réuni de modele, calé pour étre utilisé dans la combinaison type accidentelle
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erreur de modele R /R

n ¢,/ mest T cal

i variable aléatoire d’erreur de modele ‘

f}c variable aléatoire représentant la résistance a la compression des pieux calculée selon le modele pressio- ‘3
métrique "

R, .- valeur moyenne déterministe de R;

ﬁ +“varigble aléatoire représentant 'incertitude sur la résistance du.pieu

m, s £ moyenne et écart-type empirigues d'un-ensemble de valeurs

iy :moyenne et écart-type d'une lol de distribution

g, o : moyenne et écart-type de la loi normale associée & une loi lognormale

v .- coefficient de variation d’'une loi de distribution, égal & o/i

P, .- probabilité de dépassement intervenant dans la définition de la valeur de calcul

Dowe . probabilité de dépassement intervenant dans la définition de la valeur caractéristique

uy . vaut @ !(p,) ou @ estla fonction de répartition de la loi normale centrée réduite

u, ©ovaut o '(p,)

[ . fractile 4 p_ de la loi de Student a N-1 degrés de liberte

Oy +valeur du coefficient d'influence de la résistance dans une condition d’état limite

B : indice de fiabilité cible pour Ia non occurrence d'un état limite

N . nombre d’essais effectués

ANNEXE : FORMULAIRE

Ya, cate = Vre, calé " Yeq

Vg, caie = Vg, calé/ Y

Yy, est le coefficient de modéle pour les actions
(valeur usuelle: 1, 125 dans la combinaison fonda-
mentale, 1, 00 dans la combinaison accidentelle)

YR, calé ™ Rc, I/Rc d

v, est le coefficient partiel de valeur pour la résis-
tance utilisé dans la combinaison fondamentale (Fas-
cicule 62-V, EN 1997-1)

R, = Ryexp(y’ +u,.0")
(formulation rigoureuse):

c'? - 52
_ , p (N-1) n
Reg=Ry .exp(u Rc+ud‘( %,RC]+ toe N+ 1/N).( %IRJJ

{(formulation simplifiée):

R, 4= Ryexpu’p+u,.07)

u, est liée a la probabilité de dépassement définis-
sant la valeur de calcul;

u, est liée a la probabilité de dépassement définis-
sant la valeur caractéristique (de — 1, 64 pour un frac-
tile & 5% a 0, 00 pour une valeur moyenne).

M Re = m,n + “‘ p
2 — ’2 72
0%, =87 +0%,
m’_ et s’? sont la moyenne et la variance empi-
riques de la loi normale In(f) (erreur de modele);

[ et G'Zp sont la moyenne et la variance de la loi
normale In(p) (résistance du pieu)
N est le nombre d’essais de comparaison pris en

compte dans 'estimation de la loi de l'erreur de
modéle;

R, est la valeur moyenne de la loi de probabilité de
la résistance sans tenir compte de I'erreur de modéle.
t(gg“est le fractile a p, = ®(u,) de la loi de Student a

(N-1) degrés de liberté.

®() est la fonction de répartition de la loi normale
centrée réduite.
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Mesure de la masse volumique
de I'eau interfoliaire

dans les smectites ;

application

aux courbes capillaires

Dans cette étude, le comportement du systéme argile-eau
est abordé a partir des potentiels hydriques
correspondant au domaine des humidités relatives
comprises entre 5 et 97 % HR, soit un potentiel de
succion entre 400 et 4 MPa, en utilisant cing smectites
sous forme de poudre. Dans ces conditions, I'espace
interagrégats n’est pas saturé par de I'eau. Par contre, la
variation de la distance basale d,,, des feuillets argileux
est concommitante avec une évolution de la teneur en eau
du matériau, montrant que c’est I'espace interfoliaire qui
est le principal siege de I'hydratation. A travers la
détermination de la masse volumique de solide, a Vaide
d’un pycnomeétre a hélium, la masse volumique de cette
eau interfoliaire a pu étre déterminée expérimentalement.
Quand on détermine le volume total d’'une poudre en
pycnométrie sur un matériau argileux, il est nécessaire
d’effectuer une correction pour tenir compte du volume
occupé par I'eau. Les premiéres corrections, utilisant une
masse volumique de I'eau égale a celle de I'eau pure,
n’ont pas donné de résultats satisfaisants. Pour retrouver
les données expérimentales, il est nécessaire de prendre
en compte une masse volumique de 'eau interfoliaire
comprise entre 1,14 et 1,18 mg/m?®. Cette valeur dépend
notamment de la composition de I'ion échangeable et,

en particulier, du rapport sodium/calcium échangeables.
Une telle valeur de masse volumique de 'eau aurait en
particulier pour conséquence une diminution de 10-15 %
du degré de saturation et une modification des courbes
capillaires.

Mots clés: smectite, masse volumique, eau, eau interfoliaire,
succion, argiles.

Experimental measurement
of density of interlayer water
In smectites: application

to suction curves

Abstract

The purpose of this work is to study the particular physical
properties of interlayer water in clay-water systems. Five
smectites, in a powder form, are studied at different hydric
potentials in a range of relative humidity between 5 and 97 %.
These relative humidities correspond to a suction potential
between 400 MPa and 4 MPa.

Regardless of these RH conditions, the interaggregates space is
never saturated with water. We also observed that the basal
spacing d,,, of the clay sheets changes in accordance with the
evolution of water content. These facts lead us conclude that
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Introduction

Dans les concepts classiques de mécanique des sols
appliqués aux matériaux argileux gonflants, la courbe
de succion capillaire fait appel aux phénomeénes de
capillarité entre deux particules argileuses, ou entre
deux agrégats argileux. Or, Tessier (1984) souligne que
la notion de « particule argileuse » peut prendre divers
aspects non seulement en fonction du potentiel
hydrigue (potentiel de succion), mais aussi en fonction
de la nature du matériau argileux et du cation échan-
geable. Les matériaux argileux gonflants et, plus parti-
culierement, les smectites posseédent une teneur en eau
qui varie trés fortement en fonctions des conditions
hygrométriques. En dessous de 5 % HR (et donc pour
les tres fortes succions : > 400 MPa), les smectites sont
faiblement hydratées et se réhydratent rapidement des
qu’elles sont remises en contact avec "humidité
ambiante. Dans le domaine des fortes humidités rela-
tives (au-dessus de 95-97 % HR), la teneur en eau évo-
lue trés vite pour un faible incrément de 'humidité
relative. La courbe de sorption d’eau w =1 (% HR) y est
trés « raide », notamment pour les smectites sodiques.
Dans ce domaine, qui est obtenu en utilisant des tech-
niques peéres (plaques tensiometriques, dispositifs de
filtration, presse a membrane (Ben Rhaiem et al., 1986 ;
Tessier, 1984), voire directement dans 1'eau), les vides
existants sont pratiquement tous remplis par 'eau : le
degré de saturation est proche de 1.

Dans cette étude, seul le domaine des humidités rela-
tives utilisant des solutions salines saturées est exploré.
A priori, le gonflement des matériaux argileux dans ce
domaine est faible par rapport a celui des fortes HR
(proches de 100 %). Cependant, '’évolution de la teneur
en eau dans ce domaine n’est pas négligeable. De plus,
les études en diffraction de rayons X (DRX) montrent
que la distance basale d,, varie également entre 5 et
95 % HR (Glaeser et Mering, 1968 ; Moore et Reynolds,
1997) : les variations de teneur en eau sont donc a relier
avec l'eau présente dans 'espace interfoliaire, et non
avec l'eau interagrégats ou interparticulaire. Cette eau
interfoliaire est liée par des liaisons Van der Walls aux
cations interfoliaires qui compensent le déficit de charge
du feuillet de la smectite. Elle est davantage liée au
« matériau solide » argileux (le feuillet) que V'eau inter-
70 particulaire. Cependant, il est pratiquement impossible
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the interlayer space is the main location where the hydratation
occurs, L.e. where we expect the physical properties such as the
water density to be different from bulk water.

The density of the interlayer water and the solid density are
simultaneously measured by means of a helium pycnometer.
When measuring the total volume of a powder with this
method, a correction is needed to take into account the volume
occupied by water. Corrections using a density of the water
equal to that of pure water did not give satisfactory results. To
attain an agreement with the experimental results, we had to
recalculate the density of the interlayer water. These values are
found to lie between 1,14 and 1,18 Mg/ for the studied clays and
depend on the population of exchangeable cations present in
the interlayer space, especially on the sodium/calcium ratio. The
consequences of a such water density upon suction curves (as a
decrease of 10-15% on the saturation degree) are discussed.

Key words : smectite, density, water, interlayer water, suction,
clays.

de distinguer par des moyens usuels ces différents types
d’eau. En particulier, la détermination de la teneur en
eay, telle gu’elle est classiquement effectuée par perte au
feu a 105 ou 110°C, est celle de la quantité d’eau globale,
sans distinction entre 'eau interfoliaire et les eaux inter-
particulaires et interagrégats, alors qu’il est intuitif qu’il
s’agit d’états différents. Par exemple, Ben Rhaiem et al.
(1986) établissent pour une argile du Wyoming calcique
portée & une contrainte hydrique de 0,32 MPa (99,9 %
d’humidité relative) la répartition suivante : 84,5 % d’eau
externe (située dans les pores interparticulaires) et
15,5 % d’eau interne, elle-méme subdivisée en eau conte-
nue dans les espaces interfoliaires (13 %) et dans les
pores lenticulaires (2,5 %).

D’autres auteurs (Berend, 1991 ; Robinet et al., 1997)
utilisent soit les mémes termes (eau interne/eau externe),
soit les concepts « eau libre »/« eau liée » pour établir une
distinction entre les différents types d’eau, ce qui pour-
rait étre expliqué par le fait qu’ils n’emploient pas les
mémes méthodes et proposent des définitions diffé-
rentes de ['eau. L'intérét scientifique de ces études est de
pouvoir caractériser le systéme argile-eau, dans le but
de modéliser les phénomenes de rétention-transport.
Les différents modeles essaient de prendre en compte la
structure particuliére de ce systéme {aux différentes
échelles) pour prédire la migration d’éléments chi-
miques dans un milieu argileux (par exemple dans le cas
d'un stockage de déchets radioactifs ou dans la descrip-
tion du transfert des polluants dans les sols).

L’'objet de cette étude nest pas d’établir clairement
une distinction entre ces différents types d’eau, mais
juste de mesurer une propriété physique (la masse
volumique de 'eau interfoliaire) et démontrer ainsi
expérimentalement qu’elle se distingue de 'eau « nor-
male ». Ceci est réalisé en mesurant avec un pycno-
metre a hélium la masse volumique de solide (qui est
un parameétre nécessaire pour calculer en mécanique
des sols des parameétres majeurs tels que la porosité,
'indice des vides ou le degré de saturation). In fine, les
conséquences sur les lois de comportement hydromé-
canique des argiles gonflantes seront évaluées.

- o
Matériaux

Cing matériaux pulvérulents a base de smectite sont
étudies. Il s’agit de deux montmorillonites sodiques du




Wyoming (WYO1 et WYO2) ; deux montmorillonites
calciques grecque (GREC) et turque (TURK) et une bei-
dellite calcique de Provence (PROV). Aucune purifica-
tion ni saturation mono-ionique n’a été effectuée : tous
les essais ont été effectués sur les matériaux bruts. Les
principales phases identifiées par diffraction de
rayons X (diffractomeétre Siemens D500 avec tube
cobalt) montrent la présence d’impuretés non argi-
leuses, a 'exception de I'échantillon TURK qui présente
une pureté exceptionnelle pour un matériau smecti-
tique « en vrac » (Tableau I). La distinction entre une
beidellite (smectite gonflante avec déficit de charge
Jocalisé en couche tétraédrique) et une montmorillonite
(smectite gonflante avec déficit de charge localisé en
couche octaédrique) est réalisée par analyse thermique
(Chantret et al.,, 1971 ; Trauth, 1964). Les courbes d’ana-
lyse thermique effectuée avec une thermobalance
simultanée Netzsch STA409 couplée a un spectrometre
de masse quadripolaire Balzers Thermostar 300 (Ray-
nal, 1989) et les spectres de diffraction X sont en cours
de publication. Les valeurs de capacité d’échange catio-
nique, mesurée par la méthode a la cobalthexaammine,
a 'INRA, confirment la richesse en smectite de 1’échan-
tillon TURK, qui est pratiquement celui d"'un matériau
pur (Tableau II).

Caractéristiques minéralogiques des cing
smectites étudiées.

GREC Montmorillonite Ca ; cristobalite ; feldspaths ;
€ quartz, € calcite

PROV Beidellite Ca ; quartz ; e calcite

TURK Montmorillonite Ca

WYO1 Montmorillonite Na ; quartz ; feldspaths ;
€ gypse ; cristobalite ?

WYO2 Montmorillonite Na ; quartz ; feldspaths

Principe de mesure

La mesure du volume est effectuée par un pycno-
meétre a déplacement de fluide. Le fluide est un gaz qui
pénétre dans les pores les plus petits, de 'ordre de
I'angstrom. L’hélium est généralement utilisé, car, étant
un gaz inerte, il présente également l'avantage de ne
pas étre sujet a des interactions physico-chimiques
avec les solides.

Le schéma de principe d'un pycnometre a gaz est
présenté a la figure 1 ou V_ est le volume de la cellule
contenant I’échantillon de volume V, et V_, un volume
additionnel, a la pression atmosphenque P, . etala
température ambiante T .

Dans un premier temps (Fig. 1), on ferme la vanne de
communication v, et on augmente la pression dans la
cellule par injection d’hélium (vanne Vi ouverte) jusqu’a
une valeur P, (préprogrammée a environ 0,15 MPa rela-
tifs), & laquelle Vy est fermée. Les conditions dans la cel-
lule sont telles que la loi des gaz parfaits est respectée, le
nombre de moles d’hélium n,,, dans la cellule est donc a
g equlhbre (zone gris clair de la figure 1):

(VLeH W‘n R.T,

amb

(D

inj

He

. Remplissage de la cellule.
Filling of the chamber.

Vndd

He

_ Répartition de I’hélium dans le volume
additionnel.
Helium repartition in the expansion volume.

Capacité d’échange et ions échangeables des cing smectites (en ceq/kg).

GREC 68,4 29,0 9,7 2,8 23,3
PROV 67,0 61,8 5,3 1,5 01

TURK 1174 77,5 121 13 26,6
WYO1 84,8 256 52 15 58,9
WYO2 83,9 21,0 4,2 21,0 51,6

/1
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Le volume additionnel étant resté a la pression
atmosphérique, l'équation d’état s’y appliquant est (n,
étant le nombre de moles de gaz dans V)

P, V=0, R.T

atm * " add amb (2)

Dans un deuxiéme temps, la vanne de communica-
tion v, est ouverte (Fig. 2) : les n, moles d’hélium se
répartissent dans la cellule de mesure et dans le volume
additionnel V,, entrainant une baisse de la pression
mesurée, qui se stabilise a une valeur P,. L’équation du
systeme est alors :

P,V ,~V+V J=n, R.T , +n, R.T

add amb (3)
En substituant les équations 1 et 2 dans "équation
3,ona:

PZ . (Vccll - V + \/add) = P1 ) (Vcell - V) + Patm : Vadd (4)
ou
(Pz_pi)'(vceu"v):(Patm_Pz)'Vadd (5)
puis
(P = F))
cell V = P; _ P1 'Vadd (6)

L’équation 6 peut étre réduite en ajoutant et en
retranchant P, au dénominateur, ce qui donne :

(Pa m sz : \/add
Ve =V = : 7
(PZ - Patm) - (Pl - Patm)

En divisant par (P
minateur, on a :

~-PJau numérateur et au déno-

atm

\/add
V_ VCCII = P _ P
1 atm _ 1 (8)
PZ - Patm

P, P, et P__ sont exprimées en pressions absolues.
Cependant, le capteur utilisé est un capteur de pression
relative, pour lequel P, _est réglé a zéro ; les pressions
lues sont alors P, g€t P,y L’équation 8 se simplifie donc
finalement en :

ce T 9
11 1 _ P

L’équation 9 est I'équation de travail du pycnomeétre
a gaz, elle permet de connaitre le volume V occupé par
I’échantillon, le volume de la cellule Vceﬂ et le volume
additionel V_ étant déterminés par etalonnage (a
0,02 % pres et contrdlés régulierement).

Le pycnometre a gaz utilisé est un Micromeritics
A1330, fonctionnant de maniére automatique. Avant
chaque série de mesure du volume V (une série repré-
sente 15 mesures individuelles de V), un cycle de
10 purges par remplissage de la cellule de mesure a
I’hélium & température ambiante est effectué.

. 7
Application aux matériaux argileux

Expérimentalement, ce volume V correspond a tout
le volume non rempli par 1'air, c’est-a-dire le volume
occupé par le solide V et par 'eau V, :

hEu\/‘ll%%FRANCAISE DE GEGTECHNIQUE
Ter timestre: 2005

v = vs + Vw = vtotal - vair (10)

On ne peut donc mesurer directement V,, et donc
en déduire la masse volumique de solide p_, définie par :

P =77 (11

Soit M, la masse mise en jeu, il s’agit de la masse
humide : M, = M+ M, . On mesure le volume V occupé
par M, ;la masse volumique expérimentale p est donc :

_ Mw+ M@

TV

(12)

Compte tenu des définitions classiques de la masse
volumique de 'eau et de la teneur en eau :

pWZV— etW:Ms

M+ M,
- M, M, (13)
PP

; I'équation 12 s’écrit :

D’ou finalement :

_T+w (14)
p_ﬂﬁ_
P Ps

On en déduit la masse volumique de solide p,,
valeur que 1’on cherche a déterminer :

___ P (15)
s p
T+w. <1 -— )
w
II en résulte qu’il est possible a priori de déterminer
la masse volumique solide pour n’importe quelle valeur
de la teneur en eau : connaissant la teneur en eau et la
masse volumique de l'eau, on devrait aboutir a une
masse volumique de solide invariante.

Expérimentalement, on constate que ce n’est pas le
cas : pour "échantillon GREC pris comme exemple, et
en prenant une masse volumique de I'eau égale a
1,00 g/cm?®, la masse volumique solide augmente simul-
tanément & la teneur en eau au lieu de rester constante
(Tableau HI).

L’écart constaté est trop important pour pouvoir
étre imputé a des erreurs de mesure des pressions, de
la masse d’échantillon ou de la teneur en eau. Tous les
autres échantillons étudiés montrent un comportement
identique, en utilisant une masse volumique de l'eau
égale a 1,00 g/cm?.

Afin de déterminer plus aisément l'origine de cet
écart, on opére un changement de variable on utilise la
masse volumique seche de solide p,, selon sa définition
usuelle (on rappelle que, dans le cas des mesures au
pycnometre a hélium, le volume d’air est nul) :

P m

s

pd fused =
1+w V, + V, (16)
5 vV
ou, plus précisément, le volume spécifique sec Q ,
qui est l'inverse de la masse volumique séche :

O 1 - \/s + Vw (’17)

d

_E —

8




~ mamisaul | Résultats expérimentaux sur I'échantillon
GREC premiers calculs pour déterminer p,
en prenant p_=1,00g/cm?.

:’% HR ;
7 4,71 2,3886 2,5557
12 5,82 2,3659 2,5703
23 7,87 2,3239 2,5942
33 8,85 2,3101 26132
44 10,15 2,2897 2,6347
54 11,67 2,2730 2,6695
75 15,86 2,1876 2,6953
90 22,16 2,0779 2,7299
97 28,76 1,9872 2,7751

Le volume spécifique sec présente donc tout son
intérét, car il traduit directement le volume occupé par
I'assemblage eau + solide pour une masse déterminée
de solide. Quand la teneur en eau change, il n’y a pas
migration des éléments constitutifs du feuillet (donc de
la phase solide) vers I'extérieur (la phase liquide) : la
masse de la phase solide est invariante. Le volume spé-
cifique sec constitue donc une meilleure base de réfé-
rence pour tous les calculs, de préférence a la masse
volumique séche.

Le volume spécifique sec s’écrit donc :

1
Q- +w (18)
P

D’une maniére similaire, on définit les volumes spé-
cifiques de I'eau Q_ et du solide ©_comme les inverses
des masses volumicques respectives :

0 Ve (19)
“op, m,
Qﬂ:—l—: Vs (20)
Top m,

En utilisant ces définitions, I'équation 14 se trans-
forme en :

1w @1
P=w a +a

Avec la définition du volume spécifique sec (éq. 18),
on a donc finalement :

1 1
é—d__w‘ Qw+ Qs (22)
d'ol :
Q=w.Q +Q (23)

On a donc une fonction linéaire reliant la masse
volumique expérimentale p a la teneur en eau w et a la
masse volumique de solide p_. Les parametres de cette
droite, calculés par régression linéaire, s’en déduisent
aisément : I'ordonnée a Vorigine (w = 0) est égale a
I'inverse de la masse volumique de solide (éq. 23 : Q, =
Q) et la pente est égale a l'inverse de la masse volu-
mique de 'eau (éq. 19).

Inversement, I'équation 23 peut s’exprimer sous une
forme plus classique en mécanique des sols :

1 1
W.QW+QS

p,= =— (24)
— o —
pVV pS

En tracant la courbe p, = f (w), on retrouve la repré-
sentation classiquement utilisée lors des essais Proctor,
avec le tracé de I'hyperbole des isovaleurs du taux de
saturation (et notamment pour Sr = 1, car on n’a pas de
volume occupé par ’air). Cette courbe coincide avec
I'axe des ordonnées pour une valeur de la teneur en
eau nulle pour donner également la valeur de la masse
volumique de solide.

Résultats

Chaque matériau est mis en équilibre a différentes
humidités relatives contrblées (dessiccateurs avec des
solutions salines saturées) sur une gamme s’étendant
de 7 2 97 % HR et maintenus a une température de 22 +
2 °C. Les différents sels utilisés sont : NaOH (7 %), LiCl
(12 %), CH,COOK (23 %), MgCl, (33 %), K,CO, (44 %),
Mg(NO,), (54 %), NaCl (75 %), BaCl, (90 %) et K,SO,
(97 %). Apres plusieurs semaines de mise en équilibre,
les poudres sont directement introduites dans le pyc-
nometre a hélium, et une série de 15 mesures succes-
sives du volume V est effectuée, a partir desquelles la
masse volumique moyenne p est calculée. Des que la
mesure au pycnometre est terminée, un contréle de la
prise d’essai est effectué, afin de vérifier qu’il n’y a pas
eu de variation de la masse, qui se sont toutes révélées
négligeables (au maximum 0,1 %). Cette prise d’essai
est ensuite directement mise a 105 °C pour une déter-
mination classique de la teneur en eau.

Les isothermes de sorption d’eau (Fig. 3) montrent
le comportement type des smectites. Les smectites cal-
ciques {(GREC, TURK et PROV) présentent une sorption
d’eau plus importante que celles sodiques (WYO1 et
WYQO2) dans le domaine des faibles humidités relatives,
confirmant les études antérieures (Chiou et Rutherford,
1997 ; Jouany, 1981 ; Touret, 1988 ; Turki, 1983). Pour les
plus fortes humidités relatives, la différence est
moindre ; 'argile turque restant néanmoins largement
plus hydratée en raison de sa pureté en smectite.

Les courbes caractéristiques des masses volu-
miques et des volumes spécifiques secs des cing maté-
riaux étudiés montrent une bonne corrélation avec les
expressions correspondantes (les coefficients de
régression sont supérieurs a 0,99). Dans tous les cas, on
peut déterminer aisément la masse volumique de
solide. Celle-ci varie entre 2,529 et 2,669 g/cm?®. Pour
des smectites pures, les masses volumiques de solide
sont généralement de l'ordre de 2,7 g/cm?® avec des
valeurs plus élevées dans le cas des smectites riches en
fer (Tessier, 1984). Les masses volumiques plus faibles
obtenues sur les cing matériaux étudiés s’expliquent,
outre la composition chimique propre a chaque smec-
tite, par la présence des phases minérales non argi-
leuses : feldspaths, gypse, etc. Des essais de masse
volumique effectués sur la poudre séchée a 105 °C et
refroidie en atmosphére anhydre confirment les
valeurs obtenues par extrapolation & une teneur en eau
nulle : I'erreur maximale n’excede pas 0,01 g/cm?®.
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Isothermes de sorption d’eau

—&—GREC
@~ PROV f
35 % =] —a— TURK
B WYO1
~O-wyo2

25%

Teneur en eau
]
*®

‘ \

Volume spécifigue sec Qg fom /]
°
\

10 20 30 40 50 60 70 80 50 100
Humidité relative HR (%)

Isothermes de sorption d’eau des cing
smectites.
Water sorption of the five smectites studied.

Les valeurs de la pente des droites de régression
linéaire constituent également un point marquant de
ces courbes. En effet, la pente correspond au volume
spécifique de 'eau Q. (éq. 23), dont le calcul donne une
valeur systématiquement inférieure a celle de l'eau
pure. A la température de 'essai (27 + 1 °C), la masse
volumique de 'eau pure est de 0,9965 + 0,0003 g/cm?,
soit un volume spécifique de Q_ 1,0035 cm¥g. La pente
de la droite calculée par régression devrait corres-
pondre & cette valeur (éq. 23). Or, ce n’est pas le cas :
dans 'exemple de la courbe de 1"échantillon WYO?2
(Fig. 4), le volume spécifique de 'eau pour cet échan-
tillon est déterminé égal a 0,8795 cm?/g, soit une masse
volumique de l'eau de 1,14 g/cm?® Tous les autres
échantillons montrent un comportement identique.
Dans 'ensemble, le volume spécifique de 'eau est com-
pris entre 0,84 et 0,89 cm%g, soit des valeurs de 15 a
20 % inférieures a celles de I'eau pure. Ceci correspond
a des masses volumiques de I'eau comprises entre 1,1
et 1,2 g/cm® (Tableau IV).

Pour interpréter ceci, I'évolution de la position de la
raie 001 des smectites a été mesurée simultanément a la
mesure de la masse volumique. Pour V'état déshydraté
(0 % HR), la smectite présente une distance basale d,,
de l'ordre de 10 A; ceci correspond a 1'état de référence
« sec » et donc, par définition, a la masse volumique de
grains. Cette distance est la somme de l'épaisseur du

Courbe théorique .~
pour Oy =100, 7

- y=0,8795x + 03741
P R2=0,9993

0% 5% 10% 15 % 20% 25% 30% 3B %
Teneur en eau w

Evolution du volume spécifique sec de
Yéchantillon WYO2 en fonction de la teneur
en eau (losanges: points expérimentaux et
droite de régression linéaire correspon-
dante), droite discontinue: courbe théorique
de méme ordonnée a Vorigine Qs = 0,3741
mais avec une pente Q= 1,00.

Evolution of the dry specific volume (sample
WYQ?2) versus water content (diamond:
experimental points and its full line: linear
regression curve), dashed line: theorical curve
with ©_=0.3741 and Q_ = 1.00.

feuillet et de l'épaisseur de 'espace interfoliaire (ne
contenant pas d’eau pour 0 % HR). Quand 'humidité
relative augmente jusqu’a environ 50-70% HR, la dis-
tance d,, passe a 12,6 A dans le cas d'une smectite
sodique (ou & 15 A dans le cas d'une smectite calcique):
on est donc en présence d’'un gonflement (qui va éga-
lement étre visualisé & 1’échelle macroscopique). En
corrélant ceci a 1’évolution de la teneur en eau, on
démontre aisément que I'eau mise en jeu est bien 'eau
qui a pénétré dans l'espace interfoliaire. Ici, 'eau inter-
particulaire ne joue qu'un role secondaire dans le
domaine des humidités relatives considérées. La pente
des droites correspond donc au volume spécifique de
'eau interfoliaire, qui est plus faible que celui de 'eau
libre.

Les mesures montrent également que la masse
volumique de l'eau interfoliaire dépend de la nature du
cation échangeable, et plus particulierement de la
répartition des ions, exprimée par le rapport Na échan-

Résultats expérimentaux : teneurs en eau w {en %) et masses volumiques p mesurées au pycnomeétre

a hélium (en g/cm?) pour les différentes humidités relatives; et calcul des coefficients des courbes

de régression de 'équation 24.

7 % HR 4,71 2,3886 5,75 2,4506 6,65 1,74 2,592 1,89 2,6080
12 % HR 5,82 2,3659 6,33 2,4326 8,63 2,3337 3,13 2,55683 2,97 2,5682
23 % HR 7,87 2,3239 8,70 2,3749 12,97 2,2483 6,14 2,4718 7,08 2,4477
33 % HR 8,85 2,3101 10,44 2,3427 15,21 2,2175 7,21 2,4475 8,16 2,4224
44 % HR 10,15 2,2897 11,77 2,3147 17,09 2,1915 8,57 2,4150 10,40 2,3699
54 % HR 11,67 2,2730 12,60 2,3007 18,09 2,1741 9,55 2,3930 11,48 2,3434
75 % HR 15,86 2,1876 15,92 2,2405 23,66 2,0935 15,35 2,2738 16,61 2,2589
90 % HR 22,16 2,0779 19,87 2,1730 29,86 2,0247 20,16 2,1669 21,25 2,1704
97 % HR 28,76 1,9872 25,13 2,0974 37,31 1,9319 25,55 2,0869 29,66 2,0321

r? 0,9921 0,9996 0,9977 0,9977 0,9980
T, 2,529 g/cm? 2,610 g/cm® 2,561 g/cm® 2,662 g/cm?® 2,669 g/cm®
1,160 g/cm?® 1,181 g/cm? 1,178 g/cm? 1,142 g/cm? 1,143 g/cm?®
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geable/Ca échangeable (Tableau II et Fig. 5). Elle est
plus élevée pour les smectites calciques que pour les
smectites sodiques.

. 5]
Conclusion

Par mesure de la masse volumique de 'eau et de
I'argile, nous démontrons expérimentalement que l'eau
présente dans l'espace interfoliaire ne peut donc pas
étre assimilée a de l'eau libre. Cette conclusion rejoint
celle de Karaboni et al. (1996) qui couplent leurs simu-
lations de Monte-Carlo et de dynamique moléculaire a
I'évolution de la distance d,,, pour une montmorillonite
sodique (pour des distances d,, inférieures a 25 A, et
donc dans les mémes conditions que la présente étude).

A T'échelle macroscopique, cette eau interfoliaire
présente une masse volumique plus élevée que celle de
'eau libre, avec des valeurs plus fortes pour les smec-
tites calciques et/ou magnésiennes que pour les smec-
tites sodiques. Skipper et al. (1991) trouvent la méme
tendance : leurs simulations numeériques donnent des
valeurs de masse volumique de 1,38 + 0,04 g/cm? pour
une smectite magnésienne et 1,14 + 0,04 g/cm?® pour
une smectite sodique.

Les résultats obtenus dans cette étude confirment
que l'eau interfoliaire présente une organisation parti-
culiére autour des cations échangeables situés dans
I'espace interfoliaire. Ces études antérieures utilisent
des méthodes aussi diverses que l'infrarouge (Prost,
1975 ; Yan et al,, 1996), les simulations numériques
(Skipper et al., 1995a ; Skipper et al., 1995b), la DRX
seule (Kraehenbuehl et al., 1987 ; Moore et Reynolds,
1997} ou coupée a la diffusion des rayons X aux petits
angles (Pons, 1980).

Par ailleurs, 1'absence de rupture de pente sur le
domaine de HR exploré montre qu’il n’est pas possible
de distinguer deux types d’eau : d’une part, l'eau « liée »
située dans l'espace interfoliaire et, d’autre part, I'eau
« libre » avec des propriétés (telles que la masse volu-
mique) identiques a 'eau pure. Dans 'ensemble de
'espace interfoliaire des smectites, il existe donc des

«ilots » (clusters) hydratés, dont le nombre augmente
au fur et a mesure que ’humidité relative augmente (la
distance d,, reste constante), jusqu’a ce que tout
I'espace interfoliaire soit rempli par un film continu
d’eau. Cette représentation, appliquée historiquement
en mécanique des sols pour expliguer les phénomeénes
capillaires entre les particules argileuses, s’étend ici au
niveau interfoliaire et, donc a une plus petite échelle
{(I'espace interfoliaire n’est large que de quelques ang-
stroms au plus). Mais ceci n’implique pas que les lois
de capillarité puissent s’appliquer dans l’espace inter-
foliaire ot les interactions physico-chimiques jouent un
role beaucoup plus significatif.

Pour les propriétés relevant de 1'aspect hydro-méca-
nique des argiles, les principales conséquences pra-
tiques d’une masse volumique de I'eau plus élevée que
I'eau « normale » sont :

® DOUr Une méme teneur en eau et une méme masse
volumique séche, le degré de saturation, fonction
inverse de la masse volumique de I'eau, sera plus faible
(d’environ 10-15 %). Par exemple, une éprouvette
d’argile GREC de masse volumique séche 1,70 g/cm?® et
de teneur en eau de 5 % présente un taux de saturation
classique (avec p,, = 1,00 g/cm®) égal 4 0,78. En prenant
en compte la masse volumique déterminée pour cette
argile (pw, = 1,16 g/cm?), le calcul donne un taux de
saturation égal a 0,67. Ceci correspond & un remplis-
sage de la porosité (par 'eau) moindre que prévuy, alors
que la masse d’eau reste constante. Dans le cas d'une
migration chimique se faisant essentiellement dans le
volume de la phase « eau », la vitesse de transport des
éléments serait donc plus faible ;

® dans le domaine des humidités relatives jusqu’a 97 %
au moins, la pression capillaire, exprimée en MPa sera
plus élevée en valeur absolue (+ 15 & + 20 %), alors que
le potentiel osmotique (exprimé en m) ne sera pas
affecté ;

¢ comme corollaire des deux propriétés précédentes, la
courbe capillaire reliant le degré de saturation Sr a la
pression capillaire sera translatée ;

e ]a principale difficulté a résoudre sur les courbes
capillaires Sr = f (P capillaire) sera de raccorder le
domaine des pressions capillaires correspondant aux
humidités relatives de 5 a 97 % (i.e. de 400 a environ
4 MPa) aux pressions capillaires plus faibles (supé-
rieures a 97 % HR), pour lesquelles I'eau mise en jeu
est I'eau « libre » avec ses caractéristiques standard.
Cette transition entre les deux types d’eau serait mise
en évidence par une rupture de la pente de la courbe
Q, =1 (w). A partir d’une certaine valeur de w, I'évolu-
tion de Q, suivrait la valeur du volume spécifique de
I'eau pure. Ce passage de l'état non saturé a 1’état
saturé reste a appréhender.

La détermination simultanée de la masse volumique
de l'eau et du solide, telle que présentée lors de cette
étude, a permis d’obtenir deux parameétres physiques
qui sont réellement représentatifs du matériau mis en
ceuvre, car on a vu que la masse volumique de 'eau
variait en fonction de la composition des ions de
I'espace interfoliaire.
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Analyse des facteurs d’instabilité des tunnels

par la méthode du calcul a la rupture
Analysis of the instability factors of tunnels

by using the yield design method

M. KHEMISSA

Université Mohamed Boudiaf de M'sila (Algérie)

Résumé

Cet article traite de la stabilité d'un
tunnel en forme de voite creusé dans un
massif calcaire, puis revétu d'une couche
de béton non armé. L’analyse a été
effectuée par le calcul a la rupture pour
un revétement constitué d’un matériau
obéissant aux critéeres de traction-
compression et de frottement sec. Les
résultats obtenus semblent concorder
avec ceux d’un calcul en plasticité avec
un critére de type Mohr-Coulomb et
confirment linfluence de certains
parameétres géométriques et mécaniques
du revétement et du massif encaissant
sur le coefficient de rupture caractérisant
la stabilité potentielle du tunnel.

Mots clés : stabilité, tunnel, calcul a la
rupture, plasticité, coefficient de
rupture.

1. Introduction

La stabilité des tunnels dépend
notamment de la résistance du revéte-
ment utilisé. Les revétements de tunnels
sont souvent réalisés en béton non armé.
Leur vérification a partir de méthodes de
calcul des milieux continus est parfois
délicate. L’étude présentée dans cet
article a pour objet d’analyser par le cal-
cul a la rupture, & l'aide du logiciel
VOUTE-SETRA de calcul a la rupture des
voltes en magonnerie, la stabilité d'un
tunnel en forme de voite revétu d'une
couche de béton non armé. Elle vise
d’abord a confronter les résultats du cal-
cul & la rupture aux résultats du calcul en
plasticité avec un critere de type Mohr-
Coulomb obtenus a l'aide du code de cal-
cul par éléments finis CESAR-LCPC.
L’analyse porte ensuite sur l'influence de
la résistance a la compression du revéte-
ment, du coefficient de pression des
terres, de la hauteur du massif encaissant
et de la zone d’application des charges
sur le coefficient de rupture qui caracté-
rise la stabilité potentielle du tunnel.

2. Approche théorique
du calcul a la rupture

Les fondements théoriques du calcul
a la rupture en relation avec ce theme
sont expliqués dans la littérature spécia-
lisée (Coussy et Salengon, 1979; Delbecq,
1982; Salencon, 1983). Leur développe-

BP 1470 RP, 28000 M’sila (Algérie)
khemissa_mohamed@yahoo.fr

Abstract

This paper deals with the stability of a arch-
shaped tunnel bored in a limestone and
supported by a concrete lining with no
reinforcement. The analysis was carried out
by using the yield design theory, adopting for
the lining material a criterion in traction-
compression and in dry friction. The results
obtained satisfactorily agree with some results
obtained with a plasticity Mohr-Coulomb
model. They confirm the influence of some
geometric and mechanical parameters of both
the lining and the surrounding ground on the
failure coefficient that characterizes the
potential stability of the tunnel.

Key words: stability, tunnel, yield calculation,
plasticity, yield coefficient.

ment sort du cadre de cette étude. Aussi,
n’exposera-t-on ci-apres que les prin-
cipes de résolution intéressant 'objet de
cet article.

9.1 Position du probleme

Il s’agit d’étudier la stabilité d'une
volte de géométrie donnée, encastrée
a ses extrémités et revétue d’'un maté-
riau homogene isotrope obéissant au
critére de traction-compression défini
par 'expression suivante:

Suplo(c,~c)i=12a3}<0 (D
ou o, ,_,,, désignent les contraintes
principales du tenseur des contraintes
en un point quelconque de la volte et
o, la résistance a la compression du
matériau constitutif du revétement ; la
résistance a la traction de celui-ci étant
nulle. La figure 1 représente ce critére
dans le plan de Mohr.

La résistance du matériau consti-
tuant le revétement n’étant pas néces-
sairement constante, les joints (ou
interfaces) sont caractérisés par un cri-
tére d'interface global de Coulomb (i.e.
critére de frottement sec) défini par
I'expression suivante :

Sup{[17| -otge; [t -olo. - 0)}50 @)

ol ¢ est 'angle de frottement sec du
matériau; sa cohésion étant en pra-
tique tres faible, donc négligeable. La
figure 2 représente ce critére dans le
plan de Mohr.
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Le calcul a la rupture permet de donner un enca-
drement du chargement provoquant l'instabilité de la
voute. Sile chargement appliqué a la votte est a l'exté-
rieur du domaine des chargements potentiellement
supportables, la volite est instable. Par contre, s'il
appartient a ce domaine, la voQte est potentiellement
stable. L.e domaine des chargements potentiellement
supportables, appelé aussi domaine de stabilité poten-
tielle, est caractérisé par un état de contraintes respec-
tant les équations d’équilibre, les conditions aux limites
sur le contour et les critéres de rupture définis ci-avant.

2.2 Notion de stabilité potentielle

Sil’on découpe la volte en un nombre fini de blocs
délimités par des joints interceptant l'intrados et I'extra-

Extrados

Intrados

dos, chaque bloc doit étre en équilibre grace a l'effet
des contraintes normales et tangentielles qui lui sont
appliquées (Fig. 3); ces contraintes devant rester com-
patibles avec le critere de traction-compression du
matériau constitutif des blocs et éventuellement avec le
critére de frottement sec au niveau des joints. Si le
chargement est potentiellement supportable, le point
d’application des efforts intérieurs (moment fléchissant
M, effort normal N et effort tranchant T) induits en
toute section droite de la volte se trouve a l'intérieur
du domaine de stabilité potentielle. Ce domaine est
défini:
e vis-a-vis du critére de traction-compression, a partir
de M et N respectant I'inéquation suivante (Fig. 4):

M| <Nh(1-Lh 3)

a M

M-—x

<

4 o ME=N INFLNHN -1)-0

172 1 N*%%

-1/4
M=o N

. Domaine de stabilité défini par le critére
de traction-compression.

Domain of stability defined by the traction-
compression criterion.

ou h désigne la demi-hauteur de la section considérée et

S son aire;

e vis-a-vis du critére de frottement sec, a partir de T et
N respectant I'inéquation suivante (Fig. 5):

| T| <Ntge 4)

2.3 Interprétation géomeétrique

L’ensemble des points d’application des efforts inté-
rieurs (M, N, T) constitue une ligne, appelée ligne des

o |

-

Tin

Bloc i

Découpage de la volite en blocs délimités par des joints.
Decomposition of the arch in blocks delimited by joints.
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AT

. Domaine de stabilité défini par le critere
de frottement sec.

Domain of stability defined by the dry friction
criterion.

centres de pression (Fig. 6), caractérisée par I'effort nor-
mal H a la clé, appelé aussi poussée horizontale a la clé,
et par la cote z du point de passage de cette ligne a la clé.
Lorsqu’on néglige les effets de I'effort tranchant T (ce qui
est justifié ici), la stabilité potentielle de la volte peut étre
analysée uniquement par rapport au critére de traction-
compression.

La condition de stabilité de la vo(te par rapport au
critére de traction est définie par le domaine T(H,z) tel
que max[H_ (zs)]<H<min[H__(zs)letz, <z<z_, ou
H_.(zs)etH__(z5s) désignent les poussées horizontales
minimale et maximale a la clé permettant d’assurer la
stabilité de la partie de tunnel comprise entre la clé et la
section S repérée par l'abscisse curviligne s par rapport
alacléetz etz  les cotes dintrados et d'extrados.
Lorsque le domaine T{H,z) est vide, la vofite est instable
en traction. Dans le cas contraire, il existe au moins une
ligne des centres de pression interne a la voUte et par-
tout compressive.

La résistance a la compression du matériau consti-
tutif des blocs a une valeur finie et la condition précé-
dente n’est pas suffisante pour assurer la stabilité de la
volte par rapport au critére de compression. Si l'on
désigne par f le taux de compression défini par
I'expression suivante :

N
f=—"mr 5)

M
chh - 2—0_(:{

il existe au moins une section sur laquelle f est maxi-
mal. A l'intérieur du domaine de stabilité T(H,z), il existe
un point correspondant au minimum du taux de com-
pression maximal. Ce minimum correspond a la ligne

/

des centres de pression optimale par rapport au critere
de traction-compression. Si celui-ci est inférieur a 1, il
est égal a l'inverse du coefficient de rupture défini ci-
apres.

2.4 Déefinition du coefficient de rupture

On caractérise la stabilité de la volte par un coeffi-
cient de rupture défini par:

F=Q,,/Q (6)
ou Q__ désigne le chargement maximum pour lequel la
voute est a 1'état limite d'instabilité et Q le chargement
réel. Si F > 1, la volte est potentiellement stable; siF <
1, la voUte est certainement instable.

On parle ici de coefficient de rupture et non de sécu-
rité puisqu’il fournit soit une certitude d’instabilité, soit
une présomption de stabilité. Compte tenu des incerti-
tudes propres a la détermination des parametres relevant
de la stabilité de I'ouvrage, un coefficient de rupture F = 3
est choisi comme critére de stabilité potentielle. En des-
sous de cette valeur, le tunnel est considéré comme
Instable.

3. Conditions retenues
et mise en oczuvre des calculs

3.1 Données des calculs

Le tunnel est assimilé & une votlte constituée d'une
arche circulaire reposant sur deux piédroits encastrés a
leur base et revétue par une couche de béton non armé.
Il est creusé dans un massif constitué de trois couches
de sols. Le tableau I donne les caractéristiques géo-
techniques de ces trois couches.

Le béton de revétement est caractérisé par une
résistance a la compression simple ¢_= 35 MPa, un
poids volumique v = 25 kN/m?, un module d’Young
E = 3.10* MPa et un coefficient de Poisson v = 0,2.

Les actions considérées comprennent le poids du
revétement, le poids du massif encaissant et une sur-
charge uniforme en surface g = 200 kPa.

Compte tenu des symétries géométrique et de char-
gement du cas considéré, les calculs intéressent seule-
ment une demi-section du tunnel (Fig. 7).

3.2 Calcul a la rupture
a l'aide du logiciel VOUTE-SETRA

Le tunnel est supposé encastré a sa base. Il est
découpé en blocs délimités par des joints interceptant

Section S]_

-h

1

Interprétation géométrique par les lignes des centres de pression.

Geometric interpretation by the lines of the pressure centres.
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ABLEAUL
Geotechnical characteristics of the soil layers.

Caractéristiques géotechniques des couches de sols.

Epaisseur h (im) 6,50

Poids volumique y (kN/m?) 20

Module d'Young E (MPa) 50

Coefficient de Poisson v 0,3

Angle de frottement interne ¢ (°) 35

Cohésion ¢ (kPa) 0
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Coupe transversale analysée.
Cross-section analyzed.

I'intrados et 1’'extrados (Fig. 8). La zone d’application
des charges, dite zone d'influence, est délimitée par un
plan issu du piédroit du tunnel et orienté d'un angle o=
/4 + ©/2 par rapport a 'horizontale (Fig. 9).

3
Extrados

Intrados

 Discrétisation du tunnel.
Discretization of the tunnel.

3.3 Calcul en plasticité
a l'aide du code CESAR-LCPC

Une synthése détaillée des études rhéologiques et
numériques réalisées sur les lois de comportement des
géomatériaux et sur les algorithmes de résolution implé-
mentés dans le code CESAR-LCPC, ainsi que les appli-
cations possibles aux ouvrages réels, a été exposée par
Mestat (1993, 1994). Aussi, ne décrira-t-on ci-aprés que
les principes de calcul intéressant 'objet de cet article.

La figure 10 présente le maillage préparé a l'aide du
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pré-processeur MAX-2D du code CESAR-LCPC. 1l est
divisé en quatre groupes, représentant le revétement du
tunnel et les trois couches de sols. Ces quatre groupes
sont constitués chacun d’éléments triangulaires & six
neeuds. Les conditions aux limites imposées sont définies
par des déplacements horizontaux sur les bords latéraux
et verticaux sur la base inférieure du maillage nuls.

Le tunnel est supposé étre excavé en pleine sec-

tion. L’état initial est caractérisé par des contraintes
de type géostatique. Les contraintes servant a géné-
rer les forces de déconfinement sont calculées par la
méthode convergence-confinement (Panet, 1995),
pour un taux de déconfinement A, compris entre 0 et
1 et appliqué par incréments de 10 % (chaque valeur
de A, correspond a une valeur donnée de l'instant de
pose du revétement). Les phases de calcul considé-
rées ici sont donc les suivantes:
e initiation des contraintes supposées géostatiques (A= 0);
e excavation de la section du tunnel : application des
forces fictives destinées a simuler le déconfinement du
front de taille avant installation du revétement (0 <A, < 1);
® mise en place du revétement et application du com-
plément d’efforts d’excavation (A= 1).

Les lois de comportement adoptées sont 1"élasticité
linéaire pour le revétement et la couche de calcaire et
I"élastoplasticité avec un critere de type Mohr-Coulomb
pour les couches de marne et d’alluvions. L’algorithme
de calcul employé est basé sur la méthode des
contraintes initiales pour le calcul des efforts internes et
sur un procédé itératif de type Newton-Raphson modi-
fié pour la résolution du systéme matriciel global.

4, Reésultats des calculs
et discussion

4.1 Validation de I'approche utilisée

Le calcul a la rupture & l'aide du logiciel VOUTE-
SETRA donne directement le coefficient de rupture F
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Mesh of the tunnel and the surrounding ground.

et le dessin des lignes des centres de pression pour les
criteres de traction (Fig. 11a a 11d) et de compression
(Fig. 11e a 11g) définis plus haut, ainsi que le dessin de
la ligne des centres de pression optimale résultant de
la combinaison de ces deux criteres (Fig. 11h); H_, et
H_. étant les poussées horizontales minimale et maxi-
male alaclé z etz les cotes de leur point de pas-
sage dans cette section.

Le calcul en plasticité a I'aide du code CESAR-LCPC
ne donne pas directement le coefficient de rupture F.
Celui-ci est défini par le rapport F=o /o, ouo
désigne la contrainte normale maximale sollicitant le
tunnel. La figure 12 présente I'évolution de s etde F
en fonction du taux de déconfinement 4.

Le calcul a la rupture conduit a un coefficient de rup-
ture F = 5,95. Le calcul en plasticité donne un coefficient
de rupture variant entre F = 9,76 (pour A;=0) et F = oo
(pour A = 1). Ces résultats permettent de constater que
le calcul a la rupture, comme le calcul en plasticité,
conduit a la stabilité potentielle du tunnel. Toutefois, le
calcul en plasticité donne des valeurs de F supérieures a
celles obtenues par le calcul a la rupture. Ceci provient
vraisemblablement du fait que le modéle de comporte-
ment permet au terrain de reprendre une partie des
efforts, le tunnel étant de ce fait moins chargé.

4.2 Influence des caractéristiques
geometriques et mecaniques

On considére maintenant, pour simplifier les cal-
culs, que le tunnel est creusé dans un massif de sol

homogeéne de caractéristiques comparables a celles
de la couche de calcaire. L’analyse de I'influence des
parameétres géométriques et mécaniques considérés
sur le coefficient de rupture F est présentée ci-apres.

4,9.1 Influence de la résistance a la compression
du revétement

La figure 13 donne l'influence de la résistance a la
compression ¢, du béton de revétement sur le coeffi-
cient de rupture F. Ces résultats montrent que F varie
linéairement avec o_ et semblent indiquer que le tun-
nel est potentiellement stable pour ¢_> 12,75 MPa,

4,2.2 Influence du coefficient de pression des terres

La figure 14 donne I’évolution du coefficient de rup-
ture F en fonction du coefficient de pression des terres
K, variant entre O et 2. Ces résultats montrent que F
augmente avec K_jusqu’a F = 8,5 pour K_= 1,25, puis
décroit jusqu’a F = 2,69 pour K_= 2. On peut alors dire
que:

e le tunnel est potentiellement stable pour 0,46 < K|
<1,97;

e pour K < 0,46, la pression latérale au niveau des pié-

droits est faible et le confinement latéral du tunnel par

le massif encaissant n‘'empéche pas le mécanisme de
rupture de se produire;

e pour K > 1,97, la pression latérale est trop forte et le
tunnel devient instable par enfoncement des piédroits. 8’]
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4.9.3 Influence de la hauteur du massif encaissant

La figure 15 donne les valeurs du coefficient de rup-
ture F pour une hauteur du massif encaissant comprise
entre sa hauteur choisie comme référence dans cette
étude (h = 19,68 m) et le toit du tunnel th = 6,68 m). Ces
résultats montrent que, quelle que soit la hauteur du
massif encaissant, le tunnel demeure stable (F > 3). On
constate toutefois une forte réduction de F pour h =
6,68 m (couverture nulle); le chargement provenant
alors seulement du poids propre de la volte.

4.2 4 Influence de la zone d'application des charges

La figure 16 donne I’évolution du coefficient de rup-

89 ture F en fonction de I'étendue x; de la zone d’applica-
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tion des charges au-dessus de la vo(te correspondant a
différentes valeurs de 'angle o (donc la valeur de
I'angle de frottement interne ¢), qui délimite la zone
d’influence du tunnel dans le terrain encaissant (la
valeur de référence choisie correspondant a o = /4 +
©/2). Les valeurs de F obtenues sont indépendantes de
X, pour o < 65° (x.> 4,47 m). Si toutefols on consideére le
cas d’une charge d’étendue limitée au-dessus de la
volite, on peut arriver a une réduction importante de F,
qui commence a diminuer a partir de x, < 4,47 m et
s’annule pour x.= 4,3 m. Ces résultats montrent que le
tunnel devient instable pour x, < 4,44 m (F < 3). Cette
forte réduction de la valeur de F résulte vraisemblable-
ment de la perte de confinement latéral des piédroits
du tunnel qui lui est associée. La figure 17 donne les
lignes des centres de pression pour quelques valeurs
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de I'étendue des charges x, et les valeurs du coefficient
de rupture F correspondantes. On peut observer que
le point de passage de ces lignes a la clé et aux nais-
sances est d’autant plus proche de 'extrados que F est
faible (zones de traction).

On notera par ailleurs que 'application d’une charge
latérale équivalente a 1’action du massif encaissant
conduit a la stabilité du tunnel (F = 8,28), quelle que soit
la valeur de I'étendue des charges X, comprise entre
4,3 m (étendue correspondant 4 F = 0) et 4,5 m (demi-lar-
geur du tunnel). Ce résultat confirme l'effet de confine-
ment du massif encaissant sur les piédroits du tunnel.
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5. Conclusion

Cette étude avait pour finalité de vérifier par le cal-
cul a la rupture la stabilité d’un tunnel en forme de
volte creusé dans un massif calcaire, puis revétu d’'une
couche de béton non armé. Elle a permis dans une pre-
miére étape de comparer les prévisions de stabilité du
tunnel par le calcul a la rupture & celles données par le
calcul en plasticité avec un critere de type Mohr-Cou-
lomb. La comparaison des résultats obtenus montre
que les deux approches concluent a la stabilité du tun-
nel. Le calcul en plasticité permet néanmoins de tenir
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compte de la redistribution des contraintes avant la
pose du souténement et conduit par conséquent a des
valeurs du coefficient de rupture F supérieures a celles
données par le calcul a la rupture. Ainsi, pour ,=0 (ce
qui constitue '’hypothese adoptée implicitement dans
le calcul a la rupture), la valeur de F donnée par le cal-
cul en plasticité est supérieure a celle obtenue par le
calcul a la rupture.

Cette étude a permis dans une seconde étape d’ana-
lyser l'influence de certains parameétres géométriques
et mécaniques sur le coefficient de rupture qui caracté-
rise la stabilité du tunnel. Les résultats obtenus font
apparaitre que deux parametres sont prépondérants:
le coefficient de pression des terres K_et I'étendue de la
zone d’application des charges x,. Ces deux facteurs
interviennent par l'intermédiaire de la poussée des
terres sur les piédroits du tunnel. Lorsque la poussée
des terres n’est pas assez importante (K_ trop petit ou x;
trop faible) ou trop importante (K, trop grand), le tunnel
est instable. En effet, quand la pression latérale exer-
cée par le massif encaissant contre les piédroits du tun-
nel est insuffisante, ces derniers ne peuvent résister aux
efforts exercés en clé de volte. Quand elle est trop
importante, ils s’effondrent. Les résultats des calculs
concluent par ailleurs que la hauteur du terrain de cou-
verture intervient dans une moindre mesure dans la
stabilité du tunnel et que le coefficient de rupture aug-
mente linéairement avec la résistance a la compression
du béton de revétement.
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Résumé

L’étude de I'effondrement des sols sous
I’effet de I'inondation est un probléme
majeur en mécanique des sols. La majorité
des travaux effectués sur les parameétres
qui gouvernent l'effondrement des sols ont
été consacrés a l'influence de la densité
seche initiale, de la teneur en eau, du
degré de saturation et de la charge
appliquée. Peu de travaux ont concerné
I'étude de I'influence de la compacité, de
I'indice de consistance et de la fraction
argileuse (% < 2 um). Cette étude
expérimentale conduite sur des sols
reconstitués a pour but d’étudier
I'influence de ces parameétres sur
I'effondrement et de proposer une
méthode d'identification de ce type de sols.

Mots clés : sols effondrables, indice de
densité, indice de consistance, fraction
argileuse.

1. Introduction

Des désordres importants causés
par des effondrements (ou affaisse-
ments) de sols sous l'effet d’infiltrations
d’eau ont été observés dans plusieurs
régions du monde, notamment en zones
arides ou semi-arides. Récemment, les
observations faites dans les régions de
Biskra et d"Hassi Messaoud (Algérie) en
constituent une bonne illustration.

A Biskra, plusieurs batiments d’habi-
tation ont subi des dégradations impor-
tantes causées par un effondrement du
sol essentiellement dt aux infiltrations
des eaux (CTC Biskra, 2002). Lors de
I'étude géotechnique pour la réalisation
d’une station de compression du gaz
naturel & Hassi Messaoud, il a été
observé que les sols de fondation pré-
sentaient une nature effondrable. Cette
étude a montré que le site était composé
de deux couches.

La premiere couche, de 3 m d’épais-
seur, en limon argileux, posséde les
caractéristiques suivantes: teneur en
eau w, = 5,6 %, degré de saturation

Abstract

The study of the collapse of soils under
wetting is a major problem in soil mechanics.
Most of the research works conducted on the
parameters that govern soil collapse have
been concentrated on the effects of the initial
dry density, water content and applied load.
Few works have been devoted to the
influence of compacity, of the consistency
index and of the clay fraction (% < 2 pm) on
the soil collapse susceptibility. This
experimental  study, conducted on
reconstituted soils, considers the influence of
these parameters on collapse soils and
proposes a method of identification.

Key words : collapsible soils, density index,
consistency index, clay fraction.

5. = 153 %, limite de liquidité
w, = 25,9 %, et indice de plasticité
I, =99 %; les résultats des essais cedo-
métriques sur sol saturé indiquent que
les modules sont cing fois inférieurs a
ceux obtenus a 1’état naturel, ce qui a
conduit les ingénieurs a considérer que
cette couche était effondrable.

La seconde couche, de 1,95 m
d’épaisseur, est un limon argileux avec
fraces de sable. Les essais effectués
montrent que ce sol présente un degré
de saturation plus élevé, un poids volu-
mique sec v, = 18 kN/m? et une forte
cohésion a I'état sec. Ce sol a été consi-
déré comme non susceptible a ‘effon-
drement, vu la faible variation du
module cedométrique; il perd cepen-
dant une grande partie de sa cohésion
en cas de saturation.

La solution adoptée a Hassi-Mes-
saoud a consisté a substituer la pre-
miere couche par un matériau granu-
laire compacté et a prendre des
mesures particuliéres pour éviter les
infiltrations d’eau dans la seconde
couche (LNHC Batna, 2000).

8

REVUE FRANGAISE DE GEOTECHNIQUE
N° 110

1% trimestre 2005




Les sols effondrables sont des sols non saturés pou-
vant subir un réarrangement intergranulaire accompa-
gné d’une diminution brusque et importante de leur
volume aprés avoir été inondés. Les tassements exces-
sifs qui en résultent ont motivé 'étude de ce type de
sols. Certains chercheurs se sont penchés sur les
méthodes d’identification et de traitement, comme Bar-
den (1973}, Jennings et Knight (1975) et Ayadat (1996,
1998). D’autres études, au contraire, ont été consacrées
aux mécanismes d’effondrement (collapse en anglais)
par Knight (1961), Barden et al. (1969), Ganéshan (1982),
Ayadat et al. (1998), Cui et Magnan (2000).

Selon Dudley (1970), deux types d'effondrement peu-
vent se présenter. Dans le cas ou la structure est cimen-
tée, effondrement ne dépend plus de I"humidification,
mais du niveau de contrainte appliquée. En revanche,
si le sol est constitué de grains liés avec des matériaux
fins (argiles ou limons) qui induisent des forces de liai-
sons importantes dues a la succion ou a la cimentation,
I'humidification conduit & une annulation de la succion
qui entraine une diminution importante de la résistance
et favorise ainsi 'effondrement, si la contrainte méca-
nique est suffisamment grande. Cette description du
mécanisme d’affaissement a été confirmée par les tra-
vaux de Cui et Magnan (2000). En se basant sur le cri-
tére de Mohr-Coulomb généralisé, ces auteurs ont mon-
tré que l'effondrement est controlé par plusieurs
facteurs, & savoir: la minéralogie des matériaux consti-
tutifs, la fraction argileuse, la granulometrie, la teneur
en eau naturelle, I'indice des vides, la dimension et la
forme des pores, les éléments de cimentation ainsi que
la nature et la concentration des ions dans 1'eau inter-
stitielle. Ceci confirme les conclusions de Dudley {1970).
Morgenstern et De Matos (1975), Zur et Wiseman (1973)
et Ganeshan (1982) ont démontré que les faibles teneurs
en eau constituent 'une des principales causes de
Ieffondrement. Milovic (1969), Markin (1969), Booth
(1975), Ting (1979) et Ganéshan (1982) ont mis en évi-
dence V'influence importante de la densité seche initiale,
de V'indice des vides et du degré de saturation sur le
comportement des sols effondrables. Markin (1969)
Prusza et Choudry (1979) proposent une limite supé-
rieure du degré de saturation initial (S, = 60 % a 65 %)
au-dela de laquelle l'affaissement n apparalt plus. Les
études menées par Mishu (1963) Booth (1975), (1977) et
Ganéshan (1982) ont abouti a une limite du degre de
saturation légérement inférieure (S, = 50 % a 60 %) et
ont montré que le risque d’affaissement des sols ayant

Caractéristiques géotechniques des sols.
Geotechnical characteristics of soils.

un degré de saturation supérieur a cette limite diminue
considérablement. Dans ce cas, I'affaisserment devient
indépendant du chargement appliqué. Dans leurs
études, Booth (1975), Cox (1978) et Lawton (1989) ont
observé que, pour une densité seéche donnée, la sur-
charge pour laquelle 'effondrement est maximal est
inversement proportionnelle a la teneur en eau naturelle
du sol. Peu de travaux ont été développés jusqu'a pré-
sent quant a 'influence de l'indice de densité, de I'indice
de consistance et du pourcentage des particules fines
sur l'affaissement des sols. Le but de la présente
recherche est la contribution a ’étude de l'influence de
ces paramétres essentiels sur 'effondrement des sols.

2. Matériaux et essais

Les essais ont été effectués sur 11 sols reconstitués
en laboratoire. Ces sols sont composés de sables et de
particules fines en différentes proportions, pour les-
quels I'application des différents critéres d’effondre-
ment, rapportés par Luttengeer et Saber (1988), montre
une susceptibilité a I'effondrement. Les caractéristiques
des sols reconstitués sont données dans le tableau L
Les courbes granulométriques sont représentées sur la
figure 1. Le sable utilisé dans la reconstitution provient
de la riviére de Liwa de la région de Biskra. Le sol fin
(D < 80 um) utilisé est extrait de Sidi-Maansar de la
région de Timgad (Algérie). Ces sols ainsi reconstitués
présentent de bonnes caractéristiques mécaniques
lorsqu’ils sont & de faibles teneurs en eau (w = 2 %,
4 %, 6 %). Cependant, a une contrainte constante de
200 kPa, une inondation engendre d’importantes varia-
tions de volume. Ce comportement est représenté par
le diagramme de la figure 2. Jennings et Knight (1975)
ont suggéré quelques valeurs du potentiel C_ en fonc-
tion de l'importance de 'affaissement (voir tableau II).

La reconstitution est réalisée par compactage dans
un moule cedométrique standard a une teneur en eau et
un poids volumique sec fixés au préalable. Les essais
sont effectués sur les sols a différentes teneurs en eau
et indice de densité.

I, =(e,,—¢elle )

Les parameétres retenus sont:

—teneurseneau: 2%, 4% et 6%

— indices de densité: 10 %, 30 % et 50 %.

max mm

Sable

Equivalent de sable: 70 %
Granulométrie comprise entre 0,08 et 2 mm, dont 3,8 % < 0,08 mm
Coefficient d'uniformité de 2,5

Coefficient de courbure de 0,56

Fraction argileuse
Limite de liquidité w = 41,50 %
Limite de plasticité W =289%
Densité spécifique des grains G, = 2,7

La fraction argileuse (% < 2 um) est de 32 %

Sol S1 S2 53 S4 S5 S6 S7 S8 59 S0 s11

% Sable 100 90 80 70 60 50 40 30 20 10 00

% <80um 00 10 20 30 40 50 60 70 80 90 100

€ 0,765 0,773 0,817 0828 0846 0913 0955 1,007 1,035 1,184 1472

€ i 0458 0452 0436 0408 0403 039% 0383 0367 0,350 0,333 0,327
w, % / 13,7 151 16,1 19,3 21,4 26,8 34,0 34,3 406 415

w . % / 8,4 10,9 11,4 11,9 13,6 15,2 22,0 22,6 28,9
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Courbes granulométriques des matériaux.
Grain size distribution curves.

3. Résultats et analyses

Une série d’essais a été réalisée dans le but de véri-
fier si ces sols possédent les propriétés connues des
sols effondrables naturels. Les résultats obtenus mon-
trent clairement que les effondrements des différents
sols s’inscrivent dans la classification de Knight et Jen-
nings (1975). En effet, pour les sols S1 jusqu’au S11 les
potentiels C  varient de 0,16 % a 12,55 % pour une
teneur en eau w,= 2 %, de 0,13 % a 5,73 % pour une
teneur en eau w, = 4 % et de 0,045 % a 3,63 % pour une
teneur en eau w, = 6 %. Ces résultats correspondent
aux rubriques allant de « pas de risque » a « troubles
séveres » (Tableau II). Par contre, quand la teneur en
eau augmente, le potentiel d’affaissement décroit voire
méme s’annule au-dessus d’une certaine valeur. On a
constaté que, pour une teneur en eau donnée, le poten-
tiel d’effondrement décroit avec 'augmentation du
poids volumique initial. Ces résultats concordent avec
ceux de Lawton (1989), Barden et al. (1961) Holtz et Hilf
(1961), Ayadat et al. (1998). De ce fait, on remarque que
les sols préparés artificiellement possedent un com-
portement analogue & ceux rencontrés in situ, ce qui
justifie le programme d’essais adopté.

~ Valeurs du potentiel d’effondrement
selon Jennings et Knight (1975).

Values of collapse potential according
to Jennings & Knight (1975).

0% al% Pas de risque

1% a5% Troubles modérés
5% a10% Troubles

0% a20% Troubles sévéres
>20% Troubles tres sévéres

200 kPa

>Log _

Teneur en eau
o
Initiale

Potentiel d’effondrement
C, % =(er-e;)/(1+¢)x 100

e Saturation

v

Indice des vides e

Courbe cedométrique typique d'un sol
effondrable d’aprés Knight et Jennings
(1975).

Typical oedometric curve of a collapsing soil
(Knight and jennings 1975).

3.1 Influence de | et _surle coefficient
de susceptibilité a I'effondrement C

L’indice de liquidité I, est donné par la relation I, =

W, — Wp/I ouw,,w etl sont respectivement la teneur
jo4 P P

en eau initiale, la limite de plasticité et 'indice de plas-
ticité. Les résultats obtenus en utilisant cette relation
pour les différents sols aux différentes teneurs en eau
sont représentés par la figure 3. On note qu'un sol est
sujet au phénomene de l'effondrement si son indice de
liquidité est négatif (I, < 0), ce qui confirme les résul-
tats de Priklonskij (1952) et d’Ayadat et Ouali (1999).

% <2pm
0 20 40 60 80 100 120
0 T T T
e Wo=2%
| 4 u Wo=4%
:g 0,5
"E - A N AW, =6 %
=
F=] -1 A ® A ® a
.g o 'y 4 - ® . a
'g -1,5 1 o * o .
=t B °
4
-2 - * g
* -
-2,5

Variation de l'indice de liquidité en fonc-
tion de la fraction argileuse (% < 2 pm).
Changes of the liquid index versus clay fraction.
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3,5
® L2
31 M a
A
.
gasy - 1l
E 4 ¢ = ° s :
7] 2 - ] N 4
g B a :
B L5 s
3
T .
= 0W0=2%‘l
IW0:4%
0.5 AwW,=6% |
0 T T
0 50 100 150
% < 2pm

Variation de 'indice de consistance en
fonction de la fraction argileuse (< 2 um).
Change of the consistency index versus clay
fraction.

—~—1,=10%
—a—1,=30%
Ty =50 %

% <2pm
Wo=4 %

Variation du potentiel d’effondrement Cp
en fonction de la fraction argileuse (< 2 um).
Change of the collapse potential C_ versus clay
fraction (% < 2 um).

14

FID:U) % |

% <2pm
Wo=2 %

Variation du potentiel d’effondrement Cp
en fonction de la fraction argileuse
(< 2 pm).

Change of the collapse potential C, versus clay
fraction {% < 2 um).

. +I“Dm:10%
357 /’ i+l°:30%

/ [ Ip=50% |

40

Y% <2pm
W, =6 %

Varijation du potentiel d’effondrement C_ en
fonction de la fraction argileuse (< 2 um).
Change of the collapse potential C | versus clay
fraction (% < 2 pm).

En considérant l'indice de consistance (I. =1 ~1)),
on constate qu'un sol est susceptible de s'affaisser si
son indice de consistance est supérieur a 1 (I.> 1)
comme le montre le graphique de la figure 4.

3.2 Influence de l'indice de densité
sur le coefficient de susceptibilité
a I'effondrement Cp

L’influence de l'indice de densité sur le potentiel
d’affaissement des sols est présentée sur les figures 5 a,
b, ¢. On constate que le coefficient C décroit lorsque
la compacité augmente, quels que soient le type de sol
et la teneur en eau considérés. On remarque aussi que
pour un indice de densité donné, le potentiel d’effon-
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drement diminue quand la teneur en eau augmente.
Pour I, =50 % et w, = 6 %, voisine de la teneur en eau
optimale de la majorité des sols étudiés, la figure 5¢
montre qu’a 'exception des quatre sols (S2, S3, 54 et
S5), tous les sols testés ont un coefficient C_< 1 et sont
donc non effondrables. De ce fait, on a jugé utile de tes-
ter ces derniers sols avec un indice de densité plus
important (I;= 70 %). Les résultats obtenus sont pré-
sentés sur les figures 6, a, b, ¢, d. On peut constater sur
ces figures que, pour une teneur en eau w_= 6%, le
potentiel d’effondrement est négligeable lorsque
V'indice de densité I, est supérieur a 65 %. On note aussi
que l'augmentation du potentiel d’affaissement est
d’autant plus importante que le sol est lache et avec une
faible teneur en eau initiale.




Cp

14
24 Tt
10 - T
8 - ——wy=2%
6 B ——-Wo=4%
4 \\\ } —A—Wy=6%
‘\\\,, T —
2 - T o i
—
0 ‘ ; Id
0 20 40 60 80

Variation du potentiel d’effondrement C
en fonction de I'indice de densité I, pour le
sol S5.

Collapse potential variation C, versus density
index I, soil S5.

Cp

12

10

——w,=2%

, w = Id
20 40 60 80

Variation du potentiel d’effondrement C
en fonction de l'indice de densité I, pour le
sol S3.

Collapse potential variation Cp versus density
index I, soil S3.

Influence des particules fines
sur le coefficient de susceptibilité
a 'effondrement Cp

Les figures 5 a, b, c illustrent l'influence des parti-
cules fines (% < 2 pm) sur C_. On constate que 'affais-
sement des sols dépend de la teneur en argile présente
dans leur structure, ce qui confirme l'observation faite
par Lawton et al. (1992). A partir de ces graphiques, il
est clair que le potentiel de l'effondrement est négli-
geable quand le taux d’argile dans le squelette solide
est supérieur a 30 %. Au-dessous de 5 %, il peut y avoir
un effondrement qui demeure faible, tandis que le
maximum d’effondrement est atteint au voisinage de
15 %. Ce résultat s'inscrit dans l'intervalle établi par
Lawton et al. (1992) qui ont indiqué que le maximum
du potentiel d’effondrement est obtenu lorsque la frac-
tion argileuse est comprise entre 10 % et 40 %. La clas-

12
10 i 7;\\7&7\\*/*‘ T 7¥\\
T
8
——W, = 2%
2 6
U -\ e
4 - \k\\\ ook
. e
2 | \\‘w\ —— \i
\\i
0 | ! "’
0 20 40 ° .

Variation du potentiel d’effondrement C
en fonction de l'indice de densité I, pour le
sol S4.

Collapse potential variation C . versus density
index I, soil S54.

4
—— Wy =2 %
3,5 —a— Wo=4%
3 —a— W= 6%
2,5
S o2 T
1,5 - T,
‘\\A\\¥¥ I S
1A —a
0,5 7
0 ' Id
0 20 40 60 80

~ Variation du potentiel d’effondrement C
en fonction de l'indice de densité Id pour le
sol S2.

Collapse potential variation Cp versus density
index I, soil S2.

sification proposée ici sur le tableau III permet d’iden-
tifier les sols qui sont sujets au phénomene d’effondre-
ment.

4, Conclusion

Classification proposée des sols
effondrables.
Proposed classification for collapsible soils.

5% < (% <2um)<15%
w; <20 %

L'effondrement est trés probable

15% < (% <21um) <30%
15% <w <30% L’effondrement est probable
(% <2 um) >30%

w, >35% Pas d’effondrement
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Les conclusions principales qu’on peut tirer de cette

étude se résument comme suit:

- un sol est susceptible a I'effondrement si, au moins,
I'un des criteres suivants est vérifié: I <O oul>1;

—on estime qu'un sol n’est pas effondrable si son indice
de densité [ est supérieur a 65 % avec une teneur en
eau initiale proche de la teneur en eau optimale;
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