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les Comités francais de mécanique des sols, de mécanique des roches, et de géologie de
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ce qui se rapporte & I'intégration de I'homme dans son environnement, dans une perspective de
développement durable, ce qui inclut la prise en compte des risques naturels et anthropiques,
ainsi que la fiabilité, la sécurité et la durabilité des ouvrages. Le terrain naturel intervient dans
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routiers, barrages, barriéres étanches de confinement de dechets, soutenements) ou les contient
(ouvrages souterrains, tunnels) ; on y extrait également de nombreuses ressources pour la
production d’energie et de matériaux et on y stocke des déchets divers.

Les terrains naturels sont des milieux complexes, spécifiques et de caractéristiques variables
dans 'espace et dans le temps, composés de solides et de fluides qui ¥ circulent ou les
impregnent. L'identification de leurs propriétés, en termes de comportement mécanique et
hydraulique, est coliteuse, et donc nécessairement incompléte et incertaine. Les problemes
posés sont variés, et leur résolution engage la responsabilité de I'ingénieur. On peut citer en
particulier : la conception, la construction et la maintenance d’ouvrages bétis sur, dans ou avec
le terrain, dans des sites urbains ou extra-urbains ; la stabilité de sites naturels ou construits ;
I"étude de la circulation et de la qualité de 1’eau souterraine ; |'exploitation des ressources
naturelles...
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Données expérimentales
sur le fluage

du gypse saccharoide

en condition saturee

”

ésume

R

Le fluage est un des phénoménes majeurs a I'origine de
dégradations dans les anciennes exploitations
souterraines de gypse de la région parisienne. Afin de
mieux appréhender les mécanismes en ceuvre lors du
fluage de ce matériau, des essais par paliers et & charge
constante, ont été menés en condition saturée et sans
pression de confinement sur deux types de gypse
saccharoide.

Apres un stade de fluage transitoire, le fluage dit
stationnaire se caractérise par une relation pseudo-
linéaire entre la déformation et le temps, et est
asymptotique pour des valeurs de charge inférieure

a la limite élastique du gypse. Pour des valeurs

de charge supérieure a la limite élastique du gypse,

la vitesse de déformation axiale tend vers une valeur
minimale au-dela de laquelle démarre le stade court
du fluage accéléré menant a la ruine de I'éprouvette.
Le mécanisme de rupture dans ces conditions
expérimentales se caractérise par une décohésion des
grains puis par une microfissuration croissante. A la
transition fluage stationnaire-fluage accéléré, cette
fissuration devient observable macroscopiquement sur
I’éprouvette, on passe alors d’'un mode de déformation
continu a un mode discontinu.

Mots-clés : carriére souterraine, gypse saccharroide,
fluage, fluage stationnaire, limite élastique,
endommagement.

Experimental data on creep
of the saccharoid gypsum
in saturated condition

Abstract

Creep is one of the major phenomena at the origin of damages
in the old gypsum underground mines of the Paris area. In order
to better apprehend the mechanisms involved it during the
creep of this material, creep tests with a constant load or several
loading, were carried out in saturated condition and without
confining pressure on two types of saccharoid gypsum.

After a transitory stage of creep, the secondary stage or steady
state, is characterized by a pseudo linear relation between the
axial strain and time, and is asymptotic for values of loads lower
than elastic boundary stress of the gvpsum. For load values
higher than the elastic boundary stress, the axial strain rate
tends towards a minimal value beyond which starts the tertiary
stage of creep which leads quickly to the breaking-point.

The mechanism of damaging under these experimental
conditions is characterized by a ungluing of the grains and
increasing microcracking. That increase in relative porosities,
gradual during the steady state, then begin the tertiary stage of
creep.

Key words : underground mine, gypsum, creep behaviour,
steady state, boundary elastic stress, damage.
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Introduction

En région parisienne, les carriéres souterraines
abandonnées de gypse ludien, exploitées par chambres
et piliers, montrent généralement un stade de dégra-
dation beaucoup plus avancé que celui des exploita-
tions du méme age, de craie ou de calcaire massif. Cela
est dii en grande partie au fluage en condition saturée
dans les piliers de cette roche monominérale (Durville
et al., 1993).

Si I'importance de ce phénomeéne pour le gypse a
déja été bien développée expérimentalement (Auvray
et al., 2004), et modélisée (Hoxha et al., 2005) grace
notamment aux analogies ente le sel gemme et le
gypse, les mécanismes d'endommagement du gypse
mis en ceuvre lors de son fluage en condition saturée, a
faible pression et a faible température, restent cepen-
dant & comprendre, et plus précisément lors de la tran-
sition fluage stationnaire-fluage accéléré, Cette étude
se propose, par le biais d’essais de fluage, de preciser le
comportement du gypse saccharoide sous charge
constante et en condition saturée. Deux gypses cristal-
lins provenant des buttes de I'Hautil et de Montmo-
rency en région parisienne ont été testés.

Caractéristiques du gypse étudié

Le faciés saccharoide du gypse présente les carac-
téristiques d'un dépdét évaporitique par sédimentation
et accrétion de germes cristallisés a partir d'eaux sur-
saturées. Il s'agit d'un assemblage de cristaux lenticu-
laires accolés les uns aux autres et soulignant un litage
plus ou moins exprimé suivant les conditions de dépot
(anisotropie). Bien qu’il existe des cristaux typiques
avec macles en fer de lance ou queue d'aronde, les cris-
taux en individus isolés ou simplement juxtaposés for-
ment l'essentiel des dépbts dans les platrieres de la
région parisienne (Deicha, 1974).

Les dépdts d'dge ludien se répartissent en strates:
les cristaux montrent une grande similitude en taille au
sein d'une méme strate, et de grandes variations de
taille d’une strate a l'autre. Des prélevements effectués
dans une carriére souterraine creusée sous la butte de
Montmorency dans le Val-d'Oise ont conduit & distin-
guer trois classes principales de gypse saccharoide en
fonction de la taille moyenne des cristaux (d), comprise
entre la dizaine de microns et le centimétre (Potherat et
al., 1999):

- gypse macrogrenu noté Mg:

- gypse grenu (ou macrocristallin)
noté mg:

— gypse microgrenu
(ou microcristallin) noté ug:

Cette étude préalable (Potherat et al., 1999) a par
ailleurs confirmé qu'avec I'augmentation de la taille de
grain, la porosité augmente et les caracteristiques
meécaniques diminuent.

d=z1mm

0,1Tmms=d<1mm
d<0,1mm

Trois types de gypse sont étudiés en fluage, un
facies mg (gypse V1), un facies ug (gypse V2B) ainsi
qu’un faciés intermédiaire entre mg et ug (gypse V2A).
Ces trois faciés ont déja été caractérisés pétrographi-
quement et mécaniquement (Durville et al., 1993;
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Potherat et al,, 1999). Pour des éprouvettes d'un dia-
metre de 40 mm et d’une longueur de 80 mm (élance-
ment 2), taillées perpendiculairement au litage,
quelques caractéristiques moyennes de ces matériaux
figurant dans le tableau L.

JABLEAU | Caractéristiques du gypse étudié en fluage
avec n la porosité (%), V, la vitesse des
ondes longitudinales mesurée en condition
saturée (m/s) et R la résistance moyenne
ala compressmn simple mesurée en
condition saturée (MPa).

Characteristics of the gypsum studied in creep
with n porosity (%], V,, the velocity of longitudinal
waves measured in saturated condition (m/s) and
R__ the uniaxial compressive mean strength

oW

measured in saturated condition (MPa).

i

Gypse V1 15,5 4010 13,7
Gypse VZA a5 4540 16,9
Gypse V2B 4,6 4520 23,5

n :
(%) 5).

Ces gypses ont été choisis pour leur homogénéité
et leur faible état de fissuration que l'on peut apprécier
notamment par leur indice de continuité (I ) en fonction
de la porosité mesurée (Fig. 1): la densité de fissuration
dune roche, exprimée en %, est définie par la diffé-
rence entre l'indice de continuité mesuré I_et l'indice
de continuité [ calculé si la roche ne présente pas de
porosité de fissures. Les roches dites essentiellement
poreuses suivent une loi empirique I =100-1,4n avec
n la porosité de pores (CFMR, 2000)! La graduation de
I'espace situé sous la droite I = 100 — 1,4 n permet
d’apprécier qualitativement ’état de fissuration des
roches étudiees (Fig. 1).

Dispositif expérimental

1l est constitué d'une balance d'étalonnage a fléaux
dont le rapport multiplicateur des forces est de 100.
L’éprouvette placée dans une enceinte remplie d'eau
est comprimée verticalement entre deux plateaux
(Fig. 2). Le plateau supérieur mobile, muni d’une rotule,
applique l'effort. 1l est équipé d’un capteur de déplace-
ment permettant la mesure de la déformation globale
de l'éprouvetle selon son axe (déformation axiale ).

Pour éviter les dissolutions chimiques au cours de
'essai, l'éprouvette est placée dans une eau sursaturée
en sulfates de calcium.

L’appareillage est isolé dans une piéce maintenue &
la température de 13 °C (température moyenne des car-
riéres souterraines), pour, d'une part, empécher les
fluctuations du coefficient de dilatation de la balance et,
d’autre part, pour s’affranchir du parameétre tempéra-
ture qui intervient sur le comportement du matériau.

Le gypse V1 a servi pour du fluage longue durée
(plus de 400 jours pour certaines éprouvettes) avec
chargement unique; tandis que le gypse V2 a été uti-
lisé en fluage par paliers et les essais d’une durée totale
comprise entre 80 a 300 jours, ont été arrétés avant la
rupture afin d’observer des sections d’éprouvettes au
microscope électronique a balayage (MEB), outil bien
approprié pour apprécier 1'état de fissuration d’un
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fig.1 Diagramme Indice de continuité Ic (%) en fonction de la porosité n (%).
Diagram Index of continuity Ic (%) versus porosity n (%).

Rotute matériau. Les valeurs des chargements appliqués sont
e R e données dans le tableau II.
Eaw sursaturée
en sulfates de calcinm
Enceinte
i dﬁ -y r

e e Resultats expérimentaux

rant de mise en charge

MNesure de ta déformation axiale

Batf de fa machine
/// | \ Comportement du gypse lors du fluage

. Pour une contrainte appliquée o, on observe (Figs. 3
et 4):

& * Lorsque 0 <0< 33 % de R_, (gypse V1) ouO<a
<55 % de R_, (gypse V2), une phase de fluage transi-
i toire trés courte d’une durée de l'ordre de 20 heures;

suivie par du fluage lent, asymptotique, caractérisé par
une relation pseudo linéaire entre la déformation et le
4 oc \/1- i 3 5 o
BER Schéma du dispositif expérimental. temps (éprouvettes V1-9, Fig. 3; et éprouvettes V2A-11,

Diagram of the experimental device. Fig. 4).

Le seuil expérimental de 33 % de R_ (gypse V1) ou
de 55 % de R, (gypse V2) correspond a une estimation
par exces de la limite €lastique o, selon Tincelin et Tijani
(1982): tant que la contrainte est inférieure ou égale a la
limite élastique, le fluage se stabilise avec le temps (Mor-

TABLEAUNIL Valeurs des charges appliquées en % de la résistance moyenne a la compression simple.
Values of the loads applied in % of the mean uniaxial compressive strength.

Eprouvettes V1-9 V1-5 Vi-8 Vi1-7 Vvi-2 Vi1-3 Vi-1 Vi1-6
Chargeen % de R_ 33 37 40 41 A4 49 A 60
Eprouvettes V2A-11 V2A-12 V2A-14 V2B-6 V2B-8

Charge en % de R, 45 et 55 60 50 et 60 45 et 60 45 et 60

)
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lier, 1966). La valeur de 33 % de R__ pour le gypse V1
est cohérente avec la gamme de valeurs de seuil de foi-
sonnement de 20 a 40 % de R obtenues sur des
gypses cristallins de la butte de I'Hautil (méme origine
que le gypse V1) testés en compression simple et en
condition saturée (Massieu et Martinet, 1996). En effet
on détermine généralement la limite élastique lors d’un
essal en compression simple, la valeur de cette limite
étant donnée par le seuil de foisonnement (CFMR,
2000) qui est la limite entre les domaines de propaga-
tion de la fissuration stable et instable (instable au sens
ou si I'on arréte de monter en charge la fissuration
continue de progresser). Mais ce seuil de foisonnement
est également une valeur par exces de la limite élas-
tique, la valeur obtenue lors d'un essai de fluage étant
plus proche de la valeur vraie de part la lenteur de
l'essai (Tincelin et Tijani, 1982). Seulement, une estima-
tion précise de la limite élastique demanderait des
essais trop longs pour étre entreprise.

e Lorsque ¢ > 33 % de R__ (gypse V1) ou o> 55 %
de R_, (gypse V2), et apres la phase rapide du fluage
transitoire, le fluage est caractérisé par une relation
pseudo-linéaire entre la déformation et le temps. Plus la
contrainte appliquée est élevée, plus la pente (Ae/At) est
forte (exemple du gypse V1, Fig. 3).

A partir d'une valeur g, de la déformation, le fluage
s’accélére: la pente de la courbe déformation en fonc-
tion du temps (Ae/At) s'accroit rapidement. L'éprouvette
prend alors la forme classique du tonneau du fait du
frettage aux contacts plateau/éprouvette. Cela a été
bien observé pour le gypse V1 (Fig. 3) soumis a charge
constante, &, = 5.10* pour I'éprouvette V1-5, et g, = 3,
7.10°* pour les éprouvettes V1-7 et V1-8; et moins pré-
cisément pour le gypse V2 (Fig. 4) soumis & un charge-

V1-1 Load 0,44 Rew
o——=\/1-3 Load 0,49 Rew

V/1-7 Load 041 Rew

V1-2 Load 044 Rew
V1-8 Load 0.4 Rew

Vi-6
Load 0,6 Rew

5,107

ment par paliers, g, = 8, 5.10-* (éprouvettes V2B6, VZB8).

Au voisinage de la valeur g, apparaissent au centre
de I'éprouvette des lignes de cisaillement conjuguées
pour le gypse V1 (analogues aux lignes de Liders en
métallurgie, information orale de V. Maury), beaucoup
moins marquées pour le gypse V2 plus résistant que
pour le gypse V1. Ces lignes évoluent en fissures dont
I'une généralement progresse en empruntant un des
plans tangents aux deux cones de frettage. On passe
ainsi au voisinage de ¢, d'un mode de déformation
continu (sans fissuration visible a l'ceil nu) & un mode
discontinu, ce qui est analogue au comportement en
fluage du sel gemme dont le mode de cristallisation par
accrétion est similaire au gypse (Chen et Wang, 1993;
Chen et al., 1997 ; Yahya et al., 2000).

* Lorsque o 2 60 % de R, (gypse V1), il n'y a pas de
stade de fluage transitoire ou de stade de fluage caracté-
risé par une relation pseudo linéaire entre la déformation
et le temps. La déformation est rapide et 'éprouvette va
rapidement a la rupture (éprouvette V1-6, Fig.4):

On observe un ou deux stades de fluage suivant la
valeur de la contrainte appliquée o par rapport a la
valeur de la limite élastique o;:

-si 0 < g, le fluage, caractérisé par une relation pseudo-
linéaire entre la déformation et le temps (stade de
fluage stationnaire) est asymptotique: la déformation
tend vers une constante;

- si 0 > o, le fluage est caractérisé pour & < g, par une
relation pseudo-linéaire entre la déformation et le temps
(stade de fluage stationnaire); et pour & > g, par une accé-
lération de la déformation juscqu’a la rupture brutale et
rapide de I'éprouvette (stade de fluage accéléré).

\/1-5 Lond 0,37 Rew

\V/1-9 Load 033 Rew

' I
0 8,6.100 17,2 .10°

Axial strain versus time curves for V1 gypsum.

T =
34,5 .10 51,8 .10

Time (s)

f6.3 Courbes de la déformation axiale en fonction du temps pour le gypse V1.

REVUE FRANGAISE DE GEOTECHNIQUE
9= trimestie 2005




YiAld
)
s0 s
& 2810
‘.l
1903 £
P
A »
- L TR 3 20.10 1
6109 A .l“‘ .|
—" %
E S0k id o 18 e E ]
- 0fre g 15407
. ]
S Lt - ,_.1"‘
,‘""L‘ il i
. m"‘/ [ 101073
{ Via L
2,10 ——tt "'"l: g1
s i
o 053 Bre =

3,6.10° P Ty k10" 1.4, 40" [TATY

Thme {8}

30 10

.w"

,_,H-::f.

sen' whae' 1440’ 100" 60’

Towse ()

Courbes de la déformation axiale en fonction du temps pour le gypse V2A et V2B,
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Relation entre la vitesse de déformation
et le temps de rupture t, de I'éprouvette

(gypse V1)

Lors du fluage dit stationnaire et non asymptotique
(o > g), les courbes vitesses de déformation (Ae/At) en
fonction du temps sur une échelle logarithmique, mon-
trent que, pour chaque éprouvette la vitesse de défor-
mation n’est pas constante mais décroit faiblement et
réguliérement jusqu’a atteindre une valeur seuil mini-
male V, au-dela de laquelle démarre le fluage accéléré
(Fig. 5). Cependant, pour 'éprouvette V1-5 (essai le plus
long), la vitesse de déformation, aprés avoir baissé
réguliérement, s’est stabilisée au voisinage de 4.10-1 s
sur plus de 300 jours avant que ne s‘amorce le fluage
accéléré.

Pour les éprouvettes de gypse V1 sur lesquelles la
déformation e, a pu étre mesurée (éprouvettes V1-5, V1-7
et V1-8), le produit de la vitesse minimale V, par le temps
de rupture t mesuré depuis le début du charqement
avoisine la moitié de la déformation €, (Tableau 11I) :

V, . tr=g/2

Strain rate (1)

V1-5

Vo turosse minimaia)

1n* 10 10’
Time (5)

Courbe de la vitesse de déformation en
fonction du temps pour le gypse V1.

Strain rate variation versus the time for the V1
gypsum.

FiG. 5

TABIEAUNI Comparaison des valeurs de (V,.t) et de (¢,/2) pour les éprouvettes V1-7, V1-8 et V1-5, avec V, la vitesse
minimale mesurée lors du ﬂuage t.le temps de rupture mesuré depuis le début du chargement etg la
déformation axiale au-dela de Iaque!le le fluage accéléré démarre.

Comparison between the values of (V) and (g,/2) for V1-7, V1-8 and V1-5; being V, the minimal strain rate measured
during creep, tr the time of rupture rneaqured since the begmmnq of the loading and £, the axial deformation beyond
which accelerated creep starts,
_ : = Fainte L
ke, 3 25 a (s) - - »

V1-7 41 2210 9,2.108 3,75.10° 2,02.104 1,87. 1073

V1-8 40 1:10:% 1,6.107 3,75.10° 1.66.107 1,87.10°%

V1-5 37 5101 52107 510 2,6.10°3 25103 7
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Aspect microscopique
du mécanisme de rupture (gypse V2)

Les essais sur les éprouvettes du facies V2 ont été
arrétés a différents états de fluage (Fig. 3): fluage sta-
tionnaire asymptotique (V2A-11), fluage stationnaire
non asymptotique (V2A-12) et fluage accéléré (V2A-14).
Les caractéristiques expérimentales aux arréts d’essais
sont indiquées sur le tableau IV.

Valeurs de la déformation axiale ¢ et de la
vitesse de déformation axiale (Ae/At)
a lI'arrét de l'essai pour les éprouvettes
V2A-11, V2A-12, V2A-14.

Values of the applied load, axial strain ¢ and
strain rate (Ae/At) at the end of the test for the
gypsum V2A-11, V2A-12, V2A-14.

s Ae/At
; (7))

TABLEAUIV

‘Durée de 'essai Charge
1,7.10° 55
6,6.10¢ 60
1,2.10° 60

V2A-11
V2A-12
V2A-14

2,2.10°%
5 8.10°
8.1.10°

310
4,5.10%
5,6.10°"

Ces trois éprouvettes ont été ensuite enrobées dans
une résine époxy afin de maintenir au mieux l'état des
structures lors du découpage de sections. Douze
coupes a la scie diamantée trés fine ont été réalisées,
parallelement (1 coupe par éprouvette) et perpendicu-
lairement (3 coupes par éprouvette) & la direction de la
contrainte appliquée o. Ces coupes, longitudinales ou
transversales, passent au voisinage du centre des
éprouvettes la ot l'influence du frettage est moindre.
Ces douze sections ont été ensuite métallisées puis
observées au MERB (9 images par section d’éprouvettes,
dont 3 images par échelle d’observation 700, 500 ou
200 pm).

Dans ces conditions expérimentales réduites:

— le stade de fluage stationnaire asymptotique, comparé
a des échantillons témoins de gypse V2A (Potherat et
al., 1999), se traduit essentiellement par une décohésion
légeére entre les grains (V2ZA-11, Fig. 6);

— puis, lors du stade de fluage stationnaire non asymp-
totique (V2A-12, Fig. 6) cette décohésion intergranu-
laire s'accroit et s'accompagne d’une microfissuration
se développant le long de plusieurs grains, et prépon-
dérante dans les plans perpendiculaires a la direction
de la contrainte ;

— enfin, lors du stade de fluage accélére (V2A-14, Fig.
B), cette décohésion et cette microfissuration se densi-
fient et s"amplifient (longueurs des fissures et ouver-
tures entre les grains plus importantes qu‘au stade pré-
cédent). Certains grains sont fragmentés et leur taille
moyenne (non mesurée) s'est réduite.

Les observations de déstructuration progressive
lors du fluage stationnaire a accéléré vont dans le
sens de 'augmentation volumique observée macro-
scopiquement (forme en tonneau de |'éprouvette fret-
tée), mais non mesurée (pas de capteurs de déplace-
ments mesurant la déformation transversale lors des
essais).

Par ailleurs, pour une échelle donnée (700, 500 ou

200 um), le seuillage d'une image MEB en noir et
blanc puis le traitement de cette image (comptabilité
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des pixels noirs (vide) et blancs (zone granulaire)) per-
met de calculer une porosité relative moyenne pour
chaque image, somme de la porosité de pores et de
fissures.

A I’échelle de 500 um, trois images MEB par sec-
tion d’éprouvettes, chacune perpendiculaire a la direc-
tion de la contrainte et passant par le centre des
éprouvettes, ont été traitées. Les résultats, qui deman-
dent a étre confirmés par un plus grand nombre
d'images traitées ainsi que par des essais complémen-
taires, montrent qu’il existe un saut de porosité
moyenne entre le fluage stationnaire et le fluage accé-
léré : en effet, pour le faciés V2A, la porosité moyenne
est de 3,5 % avant essai. Elle avoisine 5 % pour les
éprouvettes V2A-11 et V2A-12 lors du fluage station-
naire et passe a 12 % au début du fluage accéléré pour
l'éprouvette V2A-14.

Ainsi a la transition entre fluage stationnaire et
fluage accéléré, il existerait un saut de porosité (corres-
pondant a un seuil de fissuration) au-dela duquel
I'éprouvette va inevitablement a la rupture (stade court
du fluage accéléré). Ce résultat est similaire au com-
portement instantané d'une éprouvette soumis a un
essai en compression simple ot au-dela du seuil de foi-
sonnement, la propagation de la fissuration est instable
et conduit a la ruine rapide de l'éprouvette (Panet,
1976).

Conclusion

La texture simple du gypse saccharoide, constitué
par accolement de grains, permet de mieux appréhen-
der les mécanismes mis en ceuvre lors du fluage de ce
matériau en condition saturée et sans pression de
confinement.

Aprés un stade de fluage transitoire, il existe un ou
deux stades de fluage en fonction de la valeur de la
contrainte appliquée o par rapport a la valeur de la
limite élastique o;:

* si 0 € o, le fluage, caractérisé par une relation
pseudo-lineaire entre la déformation et le temps (stade
de fluage stationnaire), est asymptotique ;

* si 0 > o, le fluage est caractérise:

- pour ¢ < g, par une relation pseudo-linéaire entre la
déformation et le temps (stade de fluage stationnaire).
Lors de ce stade, la vitesse de déformation axiale (Ae/At)
tend vers une valeur minimale V, et le produit de cette
vitesse minimale V par le temps de rupture t, mesuré
depuis le début du chargement, avoisine ¢,/2 (relation
déja mentionnée par Morlier, 1966);

- pour & = g, par une accelération de la déformation

jusqu’a la rupture brutale et rapide de l'éprouvette

(stade de fluage accélére),

Les observations au MEB, qui sont a confirmer par
un plus grand nombre d'images et d’essais complé-
mentaires, tendent a montrer que le mécanisme de
rupture, lors du fluage, se caractérise par une décohe-
sion des grains puis par microfissuration croissante et
une fragmentation des grains. Cette déstructuration du
matériau se traduirait par une augmentation de la poro-
sité relative, progressive lors du fluage stationnaire,
puis brutale au début du fluage accéléré qui conduit a
la ruine rapide et brutale de I"éprouvette. Ce saut
brusque de porosité au début du fluage accéléré, soit




Fluage stationnaire
asvmplotique

V2A-12

AccV  Spot Mag Dot WD e—— T00pm
: L] el BEE 4§ VA3

Fluage stationnaire

non asymptofique

AccH  Gpal Mag WD prm
; G0 101 BSE %6

VIA-14

Fluage accéléré

AccN Spal Mag Det WD
( (|

fiG.6 Aspect microscopique du fluage a deux échelles (images MEB 700 pum et 200 pm). Sections au centre des
éprouvettes et perpendiculaires a la direction de la contrainte appliquée.
Microscopic aspect of creep on two scales (images MEB 700 pm and 200 um). Sections in the center and perpendicular

to the direction of the applied stress.

au voisinage de la déformation e, est en concordance
avec les observations macroscopiques du passage d'un
mode de déformation continu (sans fissuration visible &
I'ceil nu) & un mode discontinu.

Ces différents résultats ne sont malheureusement
pas directement transposables aux piliers des carriéres
souterraines soumis & charge constante, du fait:

- de l'effet d’échelle et de I'effet de forme (pilier trape-
zoidal ou rectangulaire);

- des différents types de gypse saccharoide constituant
un pilier (une taille moyenne de grain par banc de
gypse et une épaisseur pour chaque banc);

— des variations hygromeétriques qui influent netternent
sur les vitesses de fluage (Auvray et al., 2004);

- et de l'anisotropie du gypse (toutes les éprouvettes
ont été taillées perpendiculairement au litage).

Néanmoins, ces résultats peuvent étre exploités, en
termes de calage de modéles rhéologiques dont I'introduc-
tion dans des codes numériques adéquats permettrait une
meilleure analyse de la stabilité a long terme des carrieres
souterraines. Enfin, les observations sur les mécanismes de
ruptures montrent que dans un pilier, des bancs de gypse
apparemment sains (sans fissuration macroscopique
visible) peuvent étre en fait relativerent dégradés, proches
du stade de fluage accéléré et donc de la ruine.

§
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Ftude et modélisation

du comportement a I'enfoncement
des sols de surface : influence
sur leur traficabilite

W Cet article présente les résultats marquants d'un
0. BENOIT g programme de recherches relatif a la traficabilité des sols
de surface et a leur déstructuration par des véhicules
P‘ GOTTELAND \$ munis d’outils de scarification. Dans ce cadre, un
LIRIGM ¥ o dispositif expérimental prototype, transportable et
Université Joseph-Fourier modulable, a permis d’effectuer deux types d’essais a
Maison des Géosciences vitesse rapide en laboratoire ou in situ: des essais
BPs53 B d'enf(lmceme‘l;}t et des es?ais de cisaillement en ;
translation. Plusieurs sols types ont été testés incluant
A 38041 C::'renp ble Cedex 9 | des comportements frottant, cohérent et cohérent-
Olivier.Benoit@ujf-grenoble.fr | frottant, Des essais en vraie grandeur ont été réalisés
Philippe. Gotteland@ujt- pour visualiser les mécanismes mis en jeu et pour valider
grenoble.fr certains résultats. L'exploitation des essais permet

d’évaluer les grandeurs nécessaires a la spécification
opérationnelle de la mobilité d'un véhicule, I'effort de
traction et la résistance a 'avancement. C’est dans le
cadre de I'étude plus approfondie de cette derniére que
I"'exploitation spécifique des essais d’enfoncement a
permis le développement d'un nouveau modéle global de
comportement des sols de surface lors de I'enfoncement
d'une plaque. L'influence du remaniement du sol a
également été étudiée afin de prendre en compte
I’'enfoncement supplémentaire que subit un engin dans
ces conditions.

Mots-clés : sols de surface, sol remanié, expérimentations
multi-échelles, essai d’enfoncement, traficabilité, modele
de mobilité.

Study and modeling of surface soils
sinkage test behaviour: influence
on the trafficability

This article aims at the main results of a research program
relating to the surface soils trafficability and their mechanical
rehandling induce by vehicles equipped with scarification tools.
Within this framework, & prototype transportable and
multifunctional experimental device makes it possible to carry
i out two types of tests at fast speed in laboratory or in situ:

{ sinkage tests and translational shear tests. Several soil types
were tested including sand (frictional behaviour), silt (coherent
behaviour) and silty sand (frictional-coherent behaviour). Full-
scale tests were carried oul with instrumented vehicle fo study
the mechanisms and validate some results. The exploitation of
the tests makes it possible to evaluate data necessary to the
operational specification of the vehicle mobility : the tractive
effort and the motion resistance. It is to specifically study this
latter that a new global model of behaviour of the surface soils
during the sinkage of a plate was developed. The influence of
the mechanical rehandling of the soil was also studied in order
to take into account the additional sinkage undergoes by a
vehicle under these conditions.

Abstract

NDLR : Les discussions sur
cet article sont acceptées Key words : surface soils, rehandled soil, multi-scale experiment,
Jusqgu’au 1¢ décembre 2006. sinkage test, trafficability, mobility model. 1 1
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Symbole Unité SI Description

H kN Effort de traction

T kPa Conftrainte de cisaillement

KK.K,e Paramétres de Wong
et Janosi

. m Déplacement maximal

DP kN Capacité de traction

i Yo Glissement

%4 m.s! Vitesse de glissement

v, m.s! Vitesse théorique

v, m.s’ Vitesse réelle

L m Longueur de plaque,
longueur de brin

R kN Résistance a l'avancement

R, kN Résistance au compactage

B m Diameétre de plaque,
largeur de brin

n k. k, Parameétres du modele
de Bekker

z m Enfoncement

p kPa Pression

m, G 8., Parametres du modeéle N2M

()] degré Angle de frottement

G kPa Cohésion

¥ kN.m~  Poids volumique

w Yo Teneur en eau

IP %% Indice de plasticite

E MPa Module d"Young

v Coefficient de Poisson

G Coefficient de forme

N,N, N, Facteurs de capacité
portante

Aoy A, Coefficients de forme

Z m Profondeur critique

h m Profondeur de scarification

Introduction

Dans le contexte actuel de gestion de crise et conflit,
la mobilité opérationnelle et, en particulier, I'ouverture
d'itinéraires dans un théatre d'opération doivent s'effec-
tuer de maniére stre et rapide. Dans cette optique, la
volonté de moderniser les moyens de déminage méca-
nique opérationnel s'est traduite, en 1998, par la mise
en place par la Délégation générale pour I'armement
(DGA) d’un Plan d’étude amont (PEA). Le travail a porté
sur un ensemble (engin pousseur + outil de scarification
(Fig. 1)) permettant un déminage mécanique (Grima et

al., 2000). Le principe de ce type de déminage est la sca-
rification du sol sur une profondeur de 0,3 m. Pour
appréhender les phénoménologies impliquées, un
groupement scientifique a été formé incluant des tra-
vaux experimentaux sur l'outil de scarification (LGC
Clermont-Ferrand et le CER Rouen) ainsi que leurs pen-
dants numériques (CEMEF Sophia-Antipolis, LMGC
Montpellier, LTDS Ecully) et des travaux expérimentaux
et de modélisation sur la mobilité de I'engin pousseur
(LIRIGM Grenoble). Des expérimentations multi-
échelles (Benoit, 2002) ainsi que des modélisations (Nou-
guier, 2000; Renon et al.,, 2000; Benoit ef al., 2002) ont
ainsi été realisées visant & combiner compréhension
théorique et méthodologie opérationnelle.

L'objectif de cet article est de synthétiser les travaux
réalisés sur la thématique de la mobilité dans le cadre
de cette étude. Aprés une présentation de la théma-
tique, sont décrits les moyens expérimentaux dévelop-
pés et mis en place. Dans le cadre de |'étude spécifique
des essais d’enfoncement, un nouveau modele de
détermination de 'enfoncement est exposé ainsi qu'une
méthode de prise en compte du remaniement méca-
nique du sol.

Traficabilité des sols de surface
Mobilité des véhicules

T
Définitions

Dans la littérature, la nuance entre la traficabilité et
la mobilité est floue. Cependant, une définition accep-
table est de parler de mobilité lorsque la prise en
compte des caractéristiques du train de roulement du
véhicule est explicite et de traficabilité lorsque 1"étude
s’arréte & la définition d'une portance pour un type de
sol. L'étude de la mobhilité des véhicules passe donc par
I'étude complexe du comportement mécanique des sols
de surface. D'une épaisseur de quelques dizaines de
centimétres, les sols de surface sont considérés comme
trés hétérogeénes. Leur composition, leur exposition aux
conditions climatiques changent considérablement leur
comportement mécanique en fonction du lieu et du
temps. Les conséquences sont importantes pour la
mobilité tout terrain des véhicules et concernent direc-
tement des domaines comme |'agriculture, le génie civil
ou le génie militaire.

A la complexité du matériau sol s'ajoute la com-
plexité des sollicitations envisagées. Les interactions
entre le train de roulement d’un véhicule et le sol jouent

f6.1  Caterpillar D9 (& gauche) et AMX30B2-DT (a droite) avec leurs charrues de scarification.
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Vitesse du véhicule (vitesse réelle V)

>

Vitesse des chenilles

(k-8 (vitesse théorique 1)
i]

Longueur j,.. de cisaillement maximal

-

: ~._Longueur L du brin de chenille au sol

Patiyi_k" ‘ :

Vitesse de glissement V|

<

fic.2 Cisaillement sous un patin de chenille pour un véhicule en mouvement a vitesse constante.

un role fondamental sur la capacité de déplacement du
véhicule. Ces interactions provoquent deux types
d’efforts: des efforts moteurs permettant au véhicule
d'avancer et des efforts résistants limitant le mouve-
ment.

Les efforts moteurs, regroupes sous le terme gené-
rique d’effort de traction H, ont pour origine le cisaille-
ment du sol qui fournit une réaction permettant I"appui
des éléments de motricité, pneumatiques ou patins de
chenille (Fig. 2). L'effort de traction est obtenu par inté-
gration du cisaillement 7 le long du brin de chenille en
contact avec le sol (éq. 1). Ce cisaillement est décrit par
des équations globales permettant sa modélisation sur
I'ensemble du domaine des déplacements. Deux types
d’équations sont utilisés actuellement dans la littérature
suivant que le cisaillement montre un pic de
contraintes (éq. 2) (Wong et Preston-Thomas, 1983) ou
non (éq. 3) (Janosi et Hanamoto, 1961). Les constantes
K, K, K _ et e décrivent, chacune dans leur relation,
I"évolution des contraintes T en fonction du déplace-
ment j et sont déterminées par I'analyse d’essais de
cisaillement réalisés sur le sol étudié.

L (1)
H:_[tdx
0
T 1 J J
—=K,|1+ —(——:—1 expll—-—— ||x|1-exp|1-——
Tmr y Kr 1"'}/& p( Kn) li p( Kn' J}
(2)
=N
t;m.ﬁf:r exp[K]

En considérant la chenille comme inextensible, le
cisaillement provoque un déplacement du patin k
(Fig. 2) en sens opposé a la marche, atteignant son
maximum j_ g lorscue 'arriére du véhicule passe sur le
patin consideré. En décomposant ce déplacement, il
apparait une grandeur appelée glissement i (éq. 4), qui
est fonction de la vitesse du véhicule, appelée vitesse
réelle V, et de la vitesse du train de roulement, appelée
vitesse théorique V.,

. L V-V
Jmn:VIAt:(Vr"Vr)F avec 1= v (4)

T t

Les efforts résistants, regroupés sous le terme géné-
rique de résistance a l'avancement R (Bekker, 1956 ;
Reece, 1965), peuvent avoir des origines multiples. 1l

existe des résistances externes comme la résistance de
compactage due a 'énergie dissipée lors du compac-
tage du sol par le véhicule, la résistance au bulldozing
due a 'effet de lame des chenilles sur sol peu porteur,
la résistance d’allure due a l'angle pris par le véhicule
lors de tout mouvement et qui est fonction du centre
de gravité, et des résistances internes dues aux frotte-
ments au niveau du train de roulement. L'une des plus
importantes et la plus étudiée est la résistance au com-
pactage R_définie par Bekker en 1956 (éq. 5). Les para-
metres k, k, et n sont déterminés a l'aide d’essais
d’enfoncement de plaque sur le sol étudié permettant
I'obtention d’une courbe reliant la pression a 'enfon-
cement z.
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n+1

& =[kc +Bk,]zm (5)

L’étude de ces interactions entre le train de roule-
ment et le sol permet de modéliser la mabilité dun
véhicule comme la différence entre |'effort de traction
global H et la somme des résistances a l'avancement R,
Cette différence est appelée capacité de traction DP
(Drawbar Pull) :

DP=H-R (6)

s o
Remaniement des sols de surface

Le remaniement des sols de surface provocue une
perte de caractéristique mecanique. Le sol est dit rema-
nié lorsqu’il se retrouve dans un état différent de son
état initial du fait d'une sollicitation mecanique, phy-
sique, biologique ou chimique (Dexter, 1997). Cette
étude s’est intéressée & la modification mécanique de
la structure du sol c’est-a-dire au remaniement du sol
provoqué par un outil composé de dents surmontees
d’une lame. Les dents déstructurent le sol avec pour
objectif de faire remonter de gros éléments que la lame
évacue avec une partie du sol. La scarification du sol
par les dents a été étudiée pour les sables (Rajaman et
Oida, 1992), pour les sols agricoles (Godwin et Spoor,
1977) et pour les sols argileux (Stafford, 1981). Plus spé-
cifiquement, le comportement de gros éléments dans
le sol a été abordé lors d’études sur la ségrégation des
sols agricoles (Oostwoud Wijdenes et Poesen, 1999).
Dans le domaine du génie militaire, ayant pour objectif
le déminage, la scarification se fait a ['avant du véhicule. '] 3
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Elle provoque une augmentation de la résistance a
I'avancement du véhicule pousseur qui doit évoluer sur
un sol bicouche « sol remanié-sol non remanié » (Fig. 3).
La plupart des travaux existants sur la détermination de
la capacité portante sur sol bicouche propose des sché-
mas de rupture montrant l'influence prépondérante de
I'épaisseur de la premiére couche (Hanna et Meyerhof,
1980; Okamura et al., 1998). Ces travaux ont été réalisés
sur des bicouches composés de deux couches de sols de
différente nature, sable sur argile le plus souvent. La
prise en compte de la création d'un sol bicouche par sca-
rification, de l'effet cinétique du cisaillement sur ce type
de sol et de l'influence sur ses caractéristiques méca-
niques n’ont fait I'objet d’aucune étude. Cependant,
I'évaluation avant opération de l'influence de la scarifi-
cation sur la perte potentielle de puissance motrice de
I'engin est importante. Sa quantification doit étre pos-
sible & partir du comportement du sol initial en place,
c'est-a-dire des parametres du sol non remanié, et de la
profondeur de remaniement.

i DL

Sol remanie’
compacie

Sol non remanié

763 Coupe transversale d'un sol lors d’'une
opération de déminage mécanique.

Développements expérimentaux

[
Dispositif DECART

lement, qui offre un effort de traction permettant un
mouvement, et I'enfoncement du train de roulement
sous le poids de I'engin, qui provoque une résistance a
I'avancement du fait du compactage du sol porteur.
Afin de reproduire ces mécanismes, un dispositif pro-
totype DECART (Dispositif Expérimental de CARacté-
risation de la Traficabilité) a été développé au LIRIGM
de Grenoble (Benoit et Gotteland, 2002). Il permet la
réalisation de deux types d’essais : un essai d’enfonce-
ment de plaque et un essai de cisaillement par transla-
tion de plaque. L'essai d’enfoncement (Fig. 4) consiste a
faire pénétrer sur 200 a 300 mm au moyen d’un vérin
hydraulique (25 kN max) une plaque circulaire (50, 100
ou 150 mm de diameétre) dans le sol a vitesse constante
lente (45 mm/min) ou rapide (28 mm/s). L’enfoncement
de la plaque et l'effort appliqué sur la plaque sont
mesurés respectivement par un capteur de déplace-
ment LVDT et par un capteur de force, L'essai de
cisaillement est réalisé en translatant sur environ
400 mm, a une vitesse constante lente (~ 23 mm/min) ou
rapide (~ 14 mm/s), une téte instrumentée (Fig. 4) char-
gée verticalement (50, 100 ou 150 kPa). La plague hori-
zontale de cisaillement (340 mm x 240 mm) peut étre a
interface lisse afin de représenter une configuration de
frottement sol/métal, & interface alvéolée afin de confi-
ner le sol et de reproduire un frottement sol/sol, et une
interface & barrettes afin d’étudier I'influence d’une
geéomeétrie réelle. La translation et le chargement sont
assures par deux vérins hydrauliques (25 kN max). Les
mesures de déplacements horizontal et vertical sont
assurées par des capteurs LVDT. Les efforts mesurés
au niveau de la téte instrumentée par des capteurs de
force sont au nombre de trois: 'effort horizontal glo-
bal, l'effort dit de bulldezing sur une plaque verticale
placée a l'avant de la téte, et l'effort vertical. L'effort de
cisaillement est obtenu par la différence entre 'effort
global et I'effort de bulldozing.

Les essais ont été réalisés sur trois types de sols
choisis par I'ensemble des laboratoires participants au
PEA pour étre représentatifs des sols les plus courants
sur la planéte et pour étre représentatifs des grands
comportements mécaniques : un sable propre de clas-
sification GTR D1 (sol frottant), un limon de classifica-
tion GTR A1 (sol cohérent) et un sable limoneux de
classification GTR B5 (sol cohérent frottant). En labo-
ratoire, les essais ont été réalisés en cuve (hauteur
0,8 m, largeur 1 m, longueur 1,3 m), sur le sable D1 et le

La mobilité d'un véhicule est liée 4 deux mécanismes sable limoneux B5 avec la teneur en eau et la densité

prépondérants : le cisaillement du sol par le train de rou-

controlées. Le limon et le sable limoneux ont été testés

Chargement Sol . Chargement
i A B naormal
Aarma remanis i horizantal Transtation
N a4k 5
) ey Sol remanié |
Sel non remarnté - Sol non remaiié
ESSAT D'ENFONCEMENT ESSAI DE CISAILLEMENT

Téte Téte de
d'enfoncement cisaillement

fiG.4 Schéma de principe de l'essai d’enfoncement (a4 gauche), dispositif DECART avec ses tétes d’enfoncement
et de cisaillement (au centre), schéma de principe de I'essai de cisaillement (a droite).
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en fosse (longueur 20 m, largeur 8 m, profondeur
0,6 m). Chacun des sols a été étudié dans une configu-
ration compactée (densité unique) et une configuration
scarifiée (bicouche de densités différentes). Dans les
cuves, ces états sont obtenus par un protocole de mise
en place et de compaction. Dans la fosse, |'état scarifié
est obtenu par le passage d'une charrue utilisée égale-
ment pour les essais en vraie grandeur (Fig. 5).

Les données expérimentales obtenues montrent des
courbes d'une grande répétabilité dans les sols homo-
génes permettant un approfondissement des modéles
aussi bien pour les essais d'enfoncement que pour les
essais de cisaillement (Fig. 6). Ces résultats et les
modéles existants de mobilité (Wong, 1989) ont permis
de remonter a la résistance a I'avancement d’un véhicule
par les essais d’enfoncement et de calculer l'effort de
traction qu’un véhicule est susceptible de transmettre au
sol par l'intermédiaire des essais de cisaillement. Des
essais en vraie grandeur ont validé les résultats.

Essais en vraie grandeur

Dans le cadre du PEA, deux types d’essais en vraie
grandeur de traficabilité ont été réalisés avec pour
objectif I'identification des phénoménologies associées
aux problématiques de la mobilité et la validation des
modeéles existants et en développement. Ils permettent
la mesure de la résistance a l'avancement et la mesure
de la capacité de traction d’un véhicule, respectivernent
R et DF (éq. 6). La résistance a 'avancement R est obte-
nue en mesurant 'effort nécessaire a la traction du
véhicule test chenilles débrayées (Fig. 7a). La capacité
de traction est obtenue en mesurant l'effort fourni par
le véhicule test pour tracter un autre engin freinant
progressivement depuis une vitesse constante juscu’a
I'arrét complet du systéme (Fig. 7b). En plus des efforts
mesurés par des capteurs de force, la vitesse linéaire

fic.5 De gauche a droite, essai de capacité de traction sur sable, charrue expérimentale de scarification, fosse
d’expérimentation avec sol A1 a gauche et B5 a droite.

1200
Essais d'enfoncement
1000 +
= 800 1
[~
=9
B 600 - %/
g
H] 2
1=}
A 400 A '.
i
2007 Sable DI |
B= 100 mm
0 T L T T T 1
0 50 100 150 200 250 300
(a) Enfoncement z (mm)

Essais de cisaillement

PN oy S o

Sable limoneux B5
Charge normale: 50 kPa
Plague alvéolée

0 T . . .
0 20 40 60 80 100

(b) Déplacement relatif j/L (%)

Contrainte de cisaillement ¢ (kPa)

fiG.6 Exemple de répétabilité de courbes expérimentales obtenues par DECART: (a) essais d’enfoncement sur
sable D1, (b) essais de cisaillement sur sable limoneux B5.
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de 'engin (vitesse réelle V) est mesurée par une roue
codeuse ainsi que la vitesse de rotation des chenilles
(vitesse théorique V) par un capteur de proximité. Ces
deux vitesses permettent de calculer le glissement du
véhicule (éq. 4). Le véhicule test est un engin de chan-
tier chenillé Caterpillar D6D de 17 tonnes en état de
marche (Fig. 6). Les différents essais sont effectués
dans une fosse d'expérimentation de 32 m de longueur
et de 8 m de largeur sur quatre types de sol : les trois
sols utilisés pour les essais DECART et un tout-venant
de classification GTR C1B4 (sol grossier). Chaque sol
mis en place sur 0,6 m d’épaisseur a été testé en confi-
guration compacté et scarifié. La scarification sur une
profondeur de 0,25 m a été assurée par une charrue,
identique a celle utilisée pour les essais DECART en
fosse.

A partir des différents résultats obtenus lors de ces
campagnes d’essais en vrale grandeur, une analyse
opérationnelle de la traficabilité sur sol scarifié a été
développée (Benoit et al., 2003). La détermination de la
capacité de traction maximale DP__, correspondant a
un glissement i de 80 % (Fig. 7¢), et de la capacité de
traction opérationnelle DP__, correspondant a un glis-
sement 1 de 20 % (Fig. %], a permis |'obtention
d’abaque de performance par rapport aux caractéris-
tiques du véhicule et du sol (Fig. 7d). La vitesse maxi-
male V__ des engins peut ainsi étre déterminée.

TIHHY

Modéle de mobilité N2M

Theorie

Dans le domaine de la mobilité, les essais d’enfon-
cement peuvent étre reliés & la résistance a l'avance-
ment d'un véhicule. L'exploitation des essais d’enfon-
cement a pour origine les travaux de Bekker (1956)
donnant une relation (éq. 7) liant la pression p appli-
quée sur une plaque de diamétre B et 'enfoncement z
de celle-ci par I'intermédiaire de trois parametres k , k
et n couramment appelée parameétres de Bekker. Ces
parameétres sont déterminés a l'aide d’un jeu d’au
moins deux essais d’enfoncement avec des plaques de
diameétre différent en utilisant la forme logarithmique
de I'Equation 7 et la méthode des moindres carrés
(Wong, 1989). Le modéle de Bekker avec ses dérivés
(Reece 1965) est un modéle phénoménologique global
décrivant l'allure de la courbe pression-enfoncement
mais dont les paramétres se relient difficilement & la
description traditionnelle du comportement mécanique
des sols.

25 —— Résistance a l'avancement R r3 160 + Capacité de traction DP 1,4
— Vitesse réelle Vr 140 1 Vitesse réelle Vr
20 - 2.5 —— Vitesse théorique Vit 12
i
.‘ L,
~151 & | 2
Z E Ll |l‘s J', E %
= T dgh, =
(-4 ¥ ] " —
10 'f---"lf"‘i-——t—r-“rwqu a N
i
g IR T
54 lﬁﬁg&‘ﬁi S . 5 lixsement
A“"F
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fi6.7 Résultats types des essais en vraie grandeur sur sable D1 (a) essai de résistance 4 I'avancement R, (b) essai
de capacité de traction DP, (c) détermination des capacités de traction maximale DP,___ et opérationnelle
1 6 DP,... (d) abaques de performances du véhicule D6D.
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Afin de pallier ce probléme, les essais d’enfoncement
ont été utilisés pour mettre en évidence une différence
de comportement des sols types. Les résultats montrent
une phase initiale et une phase finale linéaires (Fig. 8)
pouvant étre assimilées respectivement a la phase
linéaire de I'élasticité et 4 I'état critique de la phase plas-
tique caractérisant le comportement élastoplastique d'un
sol. La zone de transition caractérise le passage non
linéaire d'un comportement a 'autre.

Pression p
ONONNO
I I
! | Asvmptote
i " Am - -'i'm/ B -
Ae=CyB" |
L
Lap = @ Elasticité
Sl i
] 1
: 2 : @ Transition
i ]
! @ Plasticité
I ]
1 1
! : Enfoncement z
S0 i Enfoncement normalisé i/B
fic.8 Courbe caractéristique d’un essai d’en-

foncement de plaque.

Suivant le sol étudié, une typologie apparait fonction
de la dépendance de la pression d’enfoncement au dia-
metre de la plaque. Pour les sols frottants, la relation
pression-enfoncement est du type p(z) ou la pression est
linéairement dépendante du déplacement vertical quel
que soit le diametre de la plaque. Pour les sols cohérents,
la relation est du type pl(z/B) ol la pression est dépen-
dante du déplacement vertical et du diameétre de la
plaque. Pour les sols coherents frottants, la relation est
du type p(z/B™) ou la pression est dépendante du dépla-
cement vertical et du diamétre de la plaque mais de
fagon non linéaire. A partir de ces considérations et des
travaux de Gouvenot (1971), le modéle N2M (New Model
of Mobility) a été développé (Gotteland et Benoit, 2005),
basé sur 4 paramétres m, C_, s, et s, (éq.8).

— Cm Srn 3 ?:ﬁ
p= (ﬁ + Bm z)[‘l e 8)

Cette relation lie le comportement en petits déplace-
ments avec le comportement en grands déplacements
par une fonction exponentielle. Le paramétre m variant
entre 0 et 1 caractérise le sol : pour m=0etm =1, la rela-
tion correspond respectivement au comportement enre-
gistré des sols frottants et des sols cohérents. Les valeurs
intermédiaires de m caractérisent les sols cohérents frot-
tants. Le paramétre s; caractérise la phase élastique du
sol, en petits déplacements: pour un enfoncement trés
petit, z << B, le comportement est modélisé par une droite
de pente 5./B (eq. 9). Les paramétres Co S caractérisent
la phase plastique du sol, en grands déplacements: pour

un enfoncement important, z >> B, le comportement
redevient linéaire (éq. 10) avec une équation de I'asymp-
tote (Fig. 8) définie par sa pente s, /B™™ et son ordonnée
al'origine C /B™.

Lt - 2
— _“m Cox BN 0 m 'm e
dp_ Sy [1—e ' ]+__s (C S z)e

dz Bi—m CmBH'n Bm B‘r—m
5
z<<B :_g* [g}
S
pWB—E-I- B;_nm Z (10)

Les quatre parametres m, C _, s, et s, du modele
NZM sont déterminés par le principe d’identification
(Gotteland et Benoit 2003) & I'aide d’au moins deux
essais d'enfoncement avec des plaques de diamétres
différents B, et B,. Le parametre s, est déterminé direc-
tement a 'aide de la représentation des résultats dans
le repére (p,z/B) (Fig. 8) comme la pente de la tangente
a l'origine de la courbe. Le parameétre m est détermingé
a I'aide de la représentation des résultats dans le repére
(p,2) (Fig. 8). L'ordonnée & l'origine de 'asymptote de
la courbe d’enfoncement est A, et sa pente A_. Un
couple de ces valeurs [A(B,), A(B,)] ou [A (B), A (B,)]
permet d’obtenir m respectivement par les refatjons s
et 12. Les parametres s_ et C_ sont calculés par identi-
fication de A, (éq. 13) et A_ (eq. 14) aux coefficients de
I'équation de I'asymptote F‘éq‘ 10). Les dimensions des
parametres de N2M sont : m sans dimension, s, en kPa,
C,enkPam™ s enkPa.m™.

e InA,(B,)-InA,(B)

inB, —InB, (11)
i InB A, (B)-InB,A, (B,) (12)
InB, -InB,
Con m
Ay=—" = C,=B"A, (13)
B
Ay=—E o5, =B"A, (14
B m

T
Validation

Les essais d’enfoncement ont été réalisés sur les
trois sols types (Tableau I). Les quatre parameétres m, C_,
s, et's,du modele N2M ont été déterminés (Tableau Ifj.
Chaque parametre est indépendant du diameétre de la
plaque et est constant pour un type de sol dans un état
donné (teneur en eau et poids volumique). La compa-
raison des résultats expérimentaux avec les courbes
obtenues par le modeéle N2M montre une trés bonne
correspondance (Fig. 9). Les courbes expérimentales
pour les diameétres 100 et 150 mm dans le limon A1l et le
sable limoneux B5 cessent pour un enfoncement infé-
rieur au 300 mm du protocole du fait de la limitation a
25 kN du vérin horizontal, insuffisant dans des sols
compactés. Pour le sable D1, représentant les sols frot-
tants, le modeéle donne une droite qui rend bien compte
des courbes expérimentales pour chaque diametre de
plaque et qui se superpose dans le repére (z, p) quel
que soit le diameétre de la plaque. De méme, pour le
limon A1 représentant les sols cohérents, la courbe du
modéle corréle bien les résultats expérimentaux et se

17

REVUE FRANGCAISE DE GEOTECHNIGUE
NS

¢ frimestre 2004



superpose dans le repere (z/b, p) avec les autres
courbes quel que soit le diamétre de la plaque. Pour le
sable limoneux B5, les résultats montrent également
une bonne corrélation méme si les superpositions sont
moins nettes. Pour un diameétre de plaque de 50 mm, le
modéle semble légérement surestimer la valeur de la

pression pour un enfoncement important, alors que
pour le diameétre 100 mm il la sous-estime. Les écarts
restent cependant inférieurs a 10 %.

L’intérét le plus évident du modéle N2M est une liai-
son possible de ses parameétres avec les paramétres de
la mécanique des sols. Par identification, quand z tend
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fic.9 Comparaison entre les résultats expérimentaux et le modéle N2M (a) et (b) pour le sable D1, (c) et (d) pour

le limon A1, (e) et (f) pour le sable limoneux B5.
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Sable D1 Yors = 17 KN.m™? - y=16 KN.m™
W =4 % w=<1%
Limon Al Yome = 18,6 KN.m~*
Wop = 13,5 %
w,=229 % y=21 kN.m™
w,=279% w=151% ”
IP=5%
Sable B5 Yo =180 KN.m?  y=188 kN.m*? y=15,5 kN.m"?
limoneux Wy = 149 % w=13 % w=0865%

vers 0 dans la relation 8, le parametre s, peut étre asso-
cié aux parametres élastiques, module d'Young E et
coefficient de Poisson v (éq. 15), par l'intermédiaire de
la relation de Boussinesq. De méme, lorsque z tend
vers les grands déplacements (z >> B), les paramétres
C, et s, peuvent étre mis en relation avec les facteurs
de capacité portante N, N, N_(éq. 16) par l'intermé-
vow . q T 3
diaire de la relation de 'ferzaghl. Une premiére analyse
montre la concordance des ordres de grandeur et des
évolutions de ces parameétres mais une étude beaucoup
plus spécifique est nécessaire pour valider cette
approche.

s -2 E_
TG 1v? (19)

- Bm-ﬂ
Cm=CM7L:B + > ’YNT)"! (16)

8 ———’]'quq B

La comparaison avec le modéle de Bekker (éq. 7)
montre une amélioration des résultats notamment dans
la détermination des petits enfoncements (Fig. 10).
Ainsi, une modélisation plus fine de la résistance a
I'avancement dans le domaine des enfoncements
faibles peut étre effectuée.

A

4500 1 .} Expérimentation
1 e

Modéle Bekker
-so Modéle N2M

0 50 100 150 200 250 300
Enfoncement z {(mm)

. He.10 Comparaison entre les modéles de Bekker
et N2M pour les 3 sols types.

BleaUll  Parametres S, C , sm et m pour les sols
testés.

e

".\Em’f;-:ﬁiﬁf t‘.ﬁé R Tf : m‘n ; s om

o 1 Pk EEgnri“ i
Sable - 0,1 3700 1
Limon 3600 1680 64 0
Sable 9200 230 2900 0.8
limoneux

£ 5%
Prise en compte du remaniement

)
Théorie
La scarification du sol crée un sol bicouche com-
posé d'une couche de sol remanié surmontant une
couche de sol non remanié. Le comportement repré-
sentatif d’un sol bicouche montre une courbe pression-
enfoncement en trois parties (Fig. 11). La partie 1 de la
courbe correspond au comportement du sol remanié,
la partie 3 correspond au comportement du sol non
remanié. Entre les deux, la zone de transition (partie 2)
est caractérisée par un changement de pente. La pro-
fondeur critique z_est définie comme |'intersection
entre les tangentes a la courbe des parties 1 et 3. Elle
représente le changement de comportement entre la
couche supérieure remaniée et lache et la couche infé-
rieure non remaniée et dense.
/4 Particl  Parie2, Partie3

Partie | Partie 3

Partic 2

AG A1

Comportement des sols bicouches lors
d’essais d’enfoncement.

Afin de déterminer cette profondeur critique, la
phénoménologie des déformations sous la plaque de
chargement a été divisée en trois phases pour un sol
homogeéne (Benoit et Gotteland, 2005) (Fig. 12): com-
paction du sol jusqu’a une densité critique (phase 1),
formation d’une couche de sol a la densité critique en
paralléle de la formation du céne (phase 1), enfonce-
ment du cone (phase [11). Durant la phase I, la zone per-
turbée sous la plaque a une géomeétrie cylindrique (Earl
et Alexandrou, 2001) avec une profondeur d’influence
égale a un diamétre B de plaque. La distribution du
poids volumique du sol sous la plaque est considérée
comme linéaire entre un poids volumique critique y,
immeédiatement sous la plaque et le poids volumique Y
de la couche supérieure & une profondeur B.
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QO . FGi3

5 Phase [

Phase 11 Phase 111

7612 Déformations sous la plaque.

En postulant la conservation de la masse de sol,
I'enfoncement z, au cours de la phase I est fonction du
diametre de la plaque B et des poids volumiques y, et y,
(éq. 17). La phase Il est la phase de transition corres-
pondant a la constitution du cone sous la plaque. La
couche de sol immédiatement sous la plaque avec un
poids volumique critique y_ augmente avec I'enfonce-
ment. La surface de glissement initiant la géométrie du
cOne apparait alors autour de cette couche faisant un
angle 1y avec la surface de la plaque. Cet angle, défini
par Prandtl, généralement donné en fonction de l'angle
de frottement ¢ du sol, permet le calcul de la hauteur
finale du cone (éq. 18). La naissance de cette surface de
glissement provoque la diminution du diamétre et de
la profondeur de la zone d’influence qui devient B’
(Fig.12). La formation compléte du céne, marquant la
fin de la phase II, nécessite un enfoncement z, fonction
du diametre de la plaque B, des poids volumiques y, et
v de I'angle de frottement ¢ du sol (éq. 19). Le méca-
nisme entre alors en phase Il avec 'enfoncement du

cone. -
Y
=—|1c1
Z, 2[’?1 ] (17)

B B T
_t :._.t el Ehgt: =)
> any > an(4+2J (18)
z1,=§[!£~‘IJ(tanu/—'l) (19)

1

Phase |

Phase [1

L’extension de ce processus a un milieu bicouche
utilise la profondeur critique z_. Cette profondeur cri-
tique est définie comme 'enfoncement de la plaque
lorsque la limite basse L du sol au poids volumicue
critique y, atteint la limite L, entre les deux couches de
sols. Deux cas peuvent étre envisagés. La limite L,
entre les deux couches est atteinte soit par le cone déja
formé (Fig. 13), soit par le cone en formation (Fig. 14).
Dans le premier cas, la profondeur critique (éqg. 20) est
fonction du diameétre de la plaque B, de la profondeur
de scarification h et de I'angle de frottement ¢. Dans le
second cas, la profondeur critique z, (éq. 21) est la
somme des enfoncements z, et z, respectivement issus
des phases I et Il du mécanisme de déformation sous
la plaque. L'enfoncement zy (éq. 22) se décompose en
deux enfoncements z," et z ", L'enfoncement z,” corres-
pond a I'enfoncement nécessaire pour que la distribu-
tion linéaire du poids volumicue soit bornée par le
poids volumique critique y_au niveau de la plaque et le
poids volumique de la couche inférieure y, au niveau de
I'interface L, . L'enfoncement z,” correspond & I'enfon-
cement ensuite nécessaire a I'homogénéisation globale
de la distribution des poids volumiques sous la plaque
sur toute I'épaisseur B. L’enfoncement z,, (éq. 23) cor-
respond a I'enfoncement de la plague lorsque la limite
L _ est confondue avec la limite L, .. La profondeur cri-
tique z_est fonction du diametre de la plaque B, de la
profondeur de scarification h et de 1'angle y de la sur-
face de glissement ainsi que des poids volumiques des
couches y,, y, et du poids volumique critique y,.

Phase 111

- Cas du sol bicouche: le cone atteint la limite L,,, aprés sa formation.
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fig.14  Cas du sol bicouche: le cone atteint la limite L, , au cours de sa formation.

Equation 17

Etape 1: z+B>h |« ' B z,+B<h
Calcul de z; ¢
Equation 22
ke RS E e e RS e T T T e e S e S e oo i
Equation 20
Etape 2: ¥
Calcul de zj; .
Equation23 L1 . 42 +Ztany >h z}+z"+gtanl,u'$h
v i
Etape 3:
_ =h-—tan
Calcul de z. 2 =5ty " v

el
Validation

Afin de valider cette approche, des essais d’enfon-
cement sur sols bicouches ont été réalisés en labora-
toire avec des sols bicouches reconstitués (Fig. 16) et
avec des sols scarifiés. Les sols bicouches reconstitués
se caractérisent par leur mise en place en deux couches
de densités différentes. Les sols scarifiés se caractéri-
sent par leur mise en place en une seule couche de sol,
qui est ensuite remanié en surface sur une profondeur
définie par la charrue expérimentale (Fig. 6). Les trois
sols types et un cuatriéme, un sable limoneux SL, étu-
dié a l'université de Cranfield (UK) (Gotteland et al.,
2004), ont été testés. Le sable D1, le sable limoneux SL
et le sable limoneux B5 (pour h = 100 et 200 mm) ont
été testés en condition « sol bicouche reconstitué ». Le

AG.15  Méthodologie de calcul de la profondeur critique z.
z,=h——B'tan Z.9 (20)
; 2 4 2
z2.=2; +2; (21)
z,=hl1-2)+ B|Ye 4 (22)
Y2) 2\7.
s
¥ tan y
zy=—" (h-2) @3)

L’ensemble de ces équations permet donc de
déterminer la profondeur critique suivant une métho-
dologie prenant en compte tous les cas de figures
(Fig. 15).

sable limoneux B5 (pour h = 250 mm) et le limon A1 ont
été testés en condition «sol scarifié ».

La profondeur critique a été déterminée théorique-
ment et expérimentalement. Pour le sol SL, les méca-
nismes de déformation lors des essais d’enfoncement
ont pu étre visualisés (Fig. 16). Pour chaque sol testé
(Tableau III), la profondeur critique a été calculée en
fonction de la profondeur de scarification h, du dia-

1
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FIG. 16

Coupe transversale du sable limoneux SL
bicouche (NSRI, UK): visualisation des
mécanismes de déformation lors des essais
d’enfoncement.

metre B de la plaque et des poids volumiques y, et y, du
sol bicouche. Le poids volumique critique est défini
comme le poids volumique maximal entre le poids
volumique du sol non remanié y, et le poids volumicue
Optimum Proctor Normal y,,,; (eq. 24). Expérimentale-
ment, la profondeur critique est définie comme l'inter-
section entre les tangentes a la courbe dans la partie 1
et la partie 3 (Fig. 11). Les résultats obtenus pour les
quatre sols montrent une déviation moyenne entre les
valeurs mesurées et les valeurs calculées de 1'ordre de
15 % (Tableau III).

Yo =MaX Yyopys Vo) (24)

Le calcul de cette profondeur critique permet de
déterminer la courbe pression-enfoncement du sol
bicouche en utilisant la courbe du sol non remanié
translatée de la profondeur critique. La qualité des
résultats de la modélisation varie suivant que le sol est
testé en condition bicouche reconstitué (Fig. 17a-c-e)
ou scarifié (Fig. 17b-d-f). Dans ce dernier cas, la scarifi-

cation du sol par la charrue expérimentale donne une
couche supérieure trés hétérogéne. La détermination
du poids volumique et le contréle de la profondeur de
scarification sont plus problématiques et peuvent faire
varier les résultats des calculs de la profondeur cri-
tique. Cependant, les résultats obtenus montrent une
bonne corrélation entre les caurbes.

| D
Conclusion

La mobilité d’un véhicule est un équilibre entre un
effort de traction fourni par le train de roulement (che-
nilles et/ou pneumatiques) cisaillant le sol et lui offrant
une capacité a se déplacer, et une résistance a l"avance-
ment provoquée principalement par des phénomeénes
d’enfoncement de l'engin dans le sol support freinant
son déplacement.

Un dispositif expérimental prototype a été déve-
loppé afin d'étudier les phénomenes mis en jeu. [l per-
met d’effectuer des essais d'enfoncement et de cisaille-
ment a vitesse rapide proche de celles observées lors
d’essais en vraie grandeur. Réalisés en parallele, ces
essais ont permis de cerner les problématiques, de
visualiser les mécanismes de déformation et de mettre
au point une analyse opérationnelle de prise en compte
de la scarification. Cette derniére permet le calcul de la
vitesse limite d’un véhicule sur un terrain scarifié par la
mesure directe de la résistance a 'avancement et de la
capacité de traction sur des engins instrumentés.

L’'enfoncement du train de roulement d'un véhicule
provoque une résistance a l'avancement variable sui-
vant le type de sol pouvant influencer sa capacité de
déplacement jusqu’d provoquer son immobilisation. La
modélisation de cette résistance & 'avancement passe
par la modélisation de I'enfoncement a 1’échelle des

taBlEal il Comparaison des profondeurs critiques calculées et mesurées.
Données de caleul Diamétre z_mesurée  z calculée  Déviation

B (mum) ~ Imm) (m) D (%]
h =100 mm y,= 12,0 kKN.m—= 50 55 54,9 0,2
Sable D1 ¢=32° ¥ =16,0 KN.m™* 100 34 31.8 6,4
y. = 17,3 KN.m™ 150 32 33,9 57
h=250mm v, =142 kN.m™® 50 197 214.3 8.1
Limon Al ¢ =20° r,=21,0 KN.m™ 100 169 178,6 54
r.=21,0kN.m 8 150 128 142,9 104
h =250 mm r,= 13,2 kN.m™~= 50 216 206,7 4.3
¢=30° ¥, = 18,8 kN.m"2 100 186 163.4 12,2
y, = 18,8 kN.m™® 150 154 120,1 22,0
Sable h =200 mm ¥, =125 kN.m™ 50 150 156,7 43
limoneux ¢ =30° r,= 15,5 kN.m™* 100 121 113,4 1,2
B5 r,=180 kIN.m™? 150 112 70,1 10,1
h =100 mm r,= 125 kKN.m™ 50 48 56,7 15,3
p=30° r.=15,5 kN.m* 75 29 35,0 17,3
y.=180 kN.m-3 100 27 331 18,4
h =230 mm ¥, =127 kN.m3 50 156 178,7 12,7
¢ =38° r.=13.8 kN.m™ 100 119 127.5 6,7
Sable y.= 18,0 kN.m? 150 81 76,2 59

limc -
g h = 120 mm ¥, = 129 KN.m 50 65 68,7 54
¢=238° Y= 13.9kN.m"? 100 36 42,1 14,5
y. = 18,0 kN.m# 150 34 50,7 33,0
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la profondeur critique z_du sable limoneux SL (a-c-e) et du limon A1 (b-d-f).
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chenilles ou des pneumaticues. La prise en compte de
cet enfoncement nécessite une loi permettant de
prendre en compte le comportement mécanique du sol.
Cette étude plus spécifique des essais d’enfoncement a
permis de construire le modéle N2M permettant de se
relier aux caractéristiques mécaniques des sols. Ce
modeéle est plus précis que les modéles courants de la
littérature dans la modélisation des gammes d’enfon-
cements faibles, ce qui est important pour pouvoir
remonter a la résistance a l'avancement globale d'un
véhicule.

La prise en compte du remaniement peut s'effectuer
par le calcul de la profondeur critique qui marque le
changement de comportement pour un sol bicouche
entre le comportement de la couche remanié et le com-
portement de la couche non remanié. Un processus de
déformation du sol sous la placue a été présenté et per-
met par ses trois phases la mise en place d'une métho-
dologie de calcul. La détermination de la profondeur
critique rend alors possible la reconstitution de la
courbe pression-enfoncement d'un matériau scarifié
avec les données du matériau initial. Cette modélisation
permet de prendre en compte l'influence du remanie-

ment du sol en amont du probléme, avant la scarifica-
tion.

L’ensemble de cette étude a permis de faire avancer
les connaissances dans un domaine trés étudié dans le
monde mais peu développé en France. Le risque inhé-
rent a la traficabilité, qu'il soit d’ordre économique
comme une perte de productivité en agriculture ou
dans le Génie Civil, ou d’ordre humain comme l'immo-
bilisation d’un véhicule sur un théitre opérationnel
reste un domaine de recherche ouvert.

Le travail présenté a été réalisé dans le cadre d'un projet de
recherche financeé par la Délégation générale pour I'armement
(ministére de la Défense). Nous tenons a remercier tout particulié-
rement, MM. Grima et De la Lance, de I'ETAS et de la DGA, en
charge du pilotage du plan d'étude amont, MM, Froumentin et
Quibel du CER de Rouen ol de nombreuses expérimentations ont
été réalisées, ainsi que tous les membres du groupement pour le
travail et le savoir-faire apportés. Nous tenons également & remer-
cier le Professeur Godwin et son laboratoire, le NSRI de I'Université
de Cranfield (UK), pour leur collaboration dans le cadre de ['étude
du remaniement.
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Stabilisation
physico-chimique
des sols gonflants
(sable de dune + sel)

Resume

Cette étude a été réalisée sur deux sols expansifs
provenant de deux sites différents du sud de I'Algérie,

ou des dégats ont été enregistrés (endommagement des
structures, fissuration et destruction partielle des
chaussées). Dans la premiére étape, le gonflement des
sols est estimé par des méthodes indirectes basées sur les
caractéristiques géotechniques. Par la suite, des mesures
directes des paramétres de gonflement (taux et pression
de gonflement) ont été effectués. La seconde étape de
cette investigation porte sur 1'effet de I'ajout du sable
dunaire sur le potentiel de gonflement. L'ajout de sable a
conduit @ une diminution des limites de consistance et a
une réduction importante des parameétres de gonflement.
Enfin, une technique de stabilisation combinée, par
I'association de sel plus sable, a été réalisée. Les résultats
sont trés encourageants et montrent que pour certaines
combinaisons, le taux de réduction du potentiel de
gonflement est trés important (environ 95 %).

Mots-clés : sable de dune, sols expansifs, potentiel de
gonflement, stabilisation.

Physical and chemical stabilisation
of expansive soils (dune sand + salt)

Abstract

E—

This study has been conducted on two soils belonging to two
different sites in the south of Algeria, where damages have been
recorded (damage of structure, cracking and partial destruction
of road pavements). First, the swelling of soils is estimated using
indirect methods based on the geotechnical characteristics,
thereafter direct measurement of swelling parameters
(magnitude and pressure of swelling) is carried out. Secondly,
the study of the effect of dune sand addition on the swelling
potential of soils is investigated. Sand addition leads to a
decrease in the limits of consistency and an important reduction
of swelling parameters. Finally, a combined stabilisation
technique that associates salts and sand has been achieved.
Results are very encouraging and show that for certain
combinations the reduction rate in swelling potential is very
important (about 95%.

Key words : dune sand, expansive solls, swelling potential,
stabilization.
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Introduction

Le gonflement des sols se manifeste généralement
dans les régions arides et semi-arides caractérisées par
un climat sec et chaud suivi par une période pluviale,
ce qui induit des fluctuations importantes de la teneur
en humidité sur des profondeurs considérables.

La présence des sols gonflants pose de nombreux
désordres aux constructions. Ce type de sol est présent
dans de nombreux pays a travers le monde. En Algérie,
ce phénoméne encore mal apprécié affecte des cen-
taines de kilomeétres carrés répartis un peu partout
travers le territoire national. Les dégats causés par le
gonflement des sols aux constructions et aux ouvrages
légers sont considérables, comme & Batna (hopital de
N'Gaous) (Tas, 1992); a lllizi (raffinerie de In-Aménas)
(Derriche et Kebaili, 1998); a Oran (hopital Sidi Chahmi)
{(Hachichi et Fleureau, 1999); et a Laghouat (université
Amar Tledji) (Lamara et Merah, 2002) et (base de vie
station de pompage n® 5) (Lamara et al., 2005).

Compte tenu du nombre important de paramétres
et malgré de nombreux travaux de recherche sur ce
théme, des solutions rationnelles satisfaisantes n’ont
pas encore été trouvées. Toutefois, et afin de limiter
les désordres dans les constructions, des solutions
basées sur diverses techniques de stabilisation ont été
élaborées avec des résultats plus ou moins satisfai-
sants. Récemment, la technique de stabilisation par
ajout de sable a semblé donner des résultats encoura-
geants (Kaoua et al., 1994 ; Louafi, 1997, Bengraa,
2005).

Le travail présenté dans cet article est une contribu-
tion a la technique de stabilisation par ajout de sable de
dune aux sols provenant de deux sites différents de
I’Algerie (Laghouat, base de vie station de pompage
n°5 (BVSP 5) et Illizi, raffinerie de In-Aménas) ou plu-
sieurs cas de désordres ont été signalés (Fig. 1).

Dans un premier temps, les sols étudiés ont été
identifiés et caractérisés par des essais géotechniques
classiques et par des analyses minéralogiques et chi-
miques. Ces essais ont été complétés par des mesures
directes des parametres de gonflement (taux et pres-
sion de gonflement).

Dans une seconde étape, I"étude a porté sur |'effet
de l'ajout de sable dunaire & différents pourcentages
sur le potentiel et sur la pression de gonflement. Enfin,
une étude de stabilisation combinée par I’association
de sel (NaCll) et sahle de dune a été réalisée.

Caractérisation des sols

Notre étude de stabilisation est réalisée sur deux
sols: le premier sol nommé (ELG) appartient & la région
de Laghouat a 400 km au sud d’Alger. Le second sol
provient de la région d'In-Aménas a 1 600km au sud
d’Alger est appelé (EAM),

e e
Argiles

Pour le sol (ELG), il provient d’une zone située a
20km au nord-ouest de la ville de Laghouat (BVSP 5).
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AG.1 Sites de localisation des deux sols.
Location sites of two soils.

Du point de vue géologique, cette zone présente plu-
sieurs couches dont la premiére est recouverte d’une
couche végeétale d'une épaisseur d’environ 30 cm, puis
une couche de limon sablo-gravillonneuse et enfin
d'une couche de marnes verddtres et rougeatres avec
présence de cristaux de gypse & une profondeur de
plus de 1 m. Notre échantillon est prélevé a une pro-
fondeur de 3,50 m (3¢ couche).

En ce qui concerne le sol (EAM) provenant de la
région de In-Aménas, plusieurs études ont été réali-
sées sur ce sol (Tas 1992; Derriche et Kebaili, 1998).
La synthése de ces études montre que les argiles de
la région se présentent suivant une stratigraphie
assez réguliére selon la succession de différentes
couches. Une couverture sableuse d’une dizaine de
centimetres, un horizon supérieur constitué de
matériau limono-argileux de couleur rougeatre et
d’une épaisseur de 1,50 m, une couche argileuse
compacte de couleur plus sombre que la couche
supérieure, et enfin une couche verdatre relative-
ment mince constituent le sol. Le sol étudié est pré-
levé dans la troisieme couche.

Essais d'identification

En premier lieu, l'analyse granulométrique est effec-
tueée par deux opérations successives et complémen-
taires: le tamisage sous l'eau (par voix humide) com-
plété par la sédimentometrie pour les particules de
dimensions inférieures a 80 pm.

Les courbes granulométriques pour les deux
sols sont représentées sur la figure 2 et les résul-
tats des essais d’identification sont regroupés dans
le tableau I. D’aprés l'abaque de plasticité de Casa-
grande, les sols (ELG) et (EAM) appartiennent au
groupe des sols argileux trés plastiques. Le cceffi-
cient d'activité de Skempton (1953) est donné par
la formule suivante: A = Ip/C, qui définit 'activité
des argiles, le minéral prédominant dans les deux
sols (ELG) et (EAM) pourrait étre une montmorillo-
nite.

Ip :indice de plasticité;
C, : pourcentage des particules inférieur a 2 um.




© tABteaUl Parametres d’identification des sols.
Identification parameters of soils.

o S T € R N A T ol B SR o
I ,7"_"1'"?} [l ,{% ::‘:*1&1" SR PR *ét (mé/g)
ELG 3 35,74 69 33,52 35,48 57,34 0,99 1,38 350,7
EAM 1.3 55 62,3 21,7 40,6 57.6 0,74 0,90 437
SSt ; surface spécifique obtenue 2 partir de I'essal au bleu de méthyléne.
100 T T 1.3
o0 _I : —_— . : .
o] ; Analyse chimique
e t ;i .
& O i ! Pour compléter les analyses mineralogiques, des
2wl —e—EG f analyses chimiques ont éte effectuees et les résultats
E 1] —&— Sebledecuw : sont donnés dans le tableau II.
4 11| —— EAM | '
g - ; 1 i “TABLEAUN  Analyses chimiques des sols.
& 41 ! i E Chemical analysis of soils.
*0{ il i E Silice 58,94 56,30
ny 5 : = T = Alumine 6,03 20,44
_ - Diamétre équivalent (mm) garé)cinate Caco, % 17,70 1,98
~ #AGc2 Courbes granulométriques des sols étu- © ke .
diés. Chlorure 0
Grain size distribution of studied soils. de Sodium NaCl %o 012 =
Ic’jgt);?s‘:i 31"31'1 K0 % traces 2,20
ST g;‘r"' de.da Fe,0, % 1,02 7,00
Analyses minéralogicues Sulfates SO, % 3,25 -
. ) I Perte au feu P.F1 Y 12,83 12,03
Le diffractomeétre aux rayons X a eté utilisé dans Eaude
cette étude afin de déterminer les différentes propor- o ARiseh H,O Yo 3,36 10,80
tions de minéraux constituant I'échantillon. Les résul- e
tats sont donnés dans la figure 3. car;b%n‘;; = o, % 947 1,23
Les diffractogrammes révélent que le sol de Matiere
Laghouat (ELG) présente des mélanges de Montmo-  roanique MO %o - -

rillonite-kaolinite, avec la présence de quartz et de cal-
cite. Pour le sol de In-Aménas (EAM), le diffracto-
gramme montre la présence de kaolinite, d‘illite,
d’interstratifiés illite-montmorillonite et de quartz. Ces
résultats devront étre confirmés par d’autres analyses
quantitatives plus détaillées.

wo{ a)sol de Laghouat (ELG)

5]

T
5

fiG.3  Analyse minéralogique des sols.
Mineral analysis of soils.

PP =H0+CO,+MO

Les principaux constituants minéralogicues du sol de
Laghouat (ELG) sont ainsi la silice, 'alumine et la calcite
et ceux du sol de In-Aménas (EAM) sont la silice et I'alu-
mine. La silice et 'alumine sont deux minéraux a la base
de la structure des argiles. De plus, la présence de car-
bonate de calcium nous indique que le sol (ELG) appar-
tient au groupe des argiles calcaires. La teneur en potas-
sium K, O dans le sol de In-Ameénas confirme la présence

sty
™™  b) sol dIn-Aménas (EAM)
0}
i

4l
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d’illite. Par ailleurs, on remarque que les deux sols pré-
sentent des pourcentages en SiO, inférieurs a 80 %,
valeur frontiére entre les sols gonflants et non gonflants
(Hachichi et al., 2003), ce qui permet de prédire que ces
deux sols ont naturellement une tendance a gonfler.

L. ee
Sable de dune

La zone de provenance du sable de dune est située
dans les environs de la ville de Laghouat (oasis nord),
donc c’est un matériau local et largement disponible.

Essais d'identification

Les résultats des essais d'identification du sable
dunaire sont inclus dans le tableau III, la courbe granu-
lométrique est représentée dans la figure 2.

D’apres la classification des sols du LCPC, le sable
de dune se classe parmi les sables propres mal gradués
(SM), de granulométrie moyenne. Sa courbe est uni-
forme et trés peu étalée.

TaBLEAUNI  Parameétres d'identification du sable

de dune.
Identification parameters of dune sand.
Granulométrie Equivalent de sable
Parametres Cu Ce ES, ES;
Valeur 1,67 1.1 86,17 74,20
Analyses minéralogiques

L'analyse minéralogique du sable dunaire révéle,
que le sable est formé en grande quantité de 'espéce
Si0, (silice), avec présence de quelques traces
d’espéces calciques et magnésiques.

Analyse chimique

La présence d'un fort pourcentage en silice (supé-
rieur & 80 %) indique que le sable de dune de Laghouat
est un sable siliceux (Tableau IV).

TABLEAU V.
Indirect estimation of swelling potential of soils.

 TABLEAUNV  Analyse chimique du sable de dune.
Chemical analysis of dune sand.

Résidu insoluble

Si0, + silice

Sulfates SO,

Chlorures Cl- Yo 0,36
Carbonate de calcium CaCo, Yo 2,5
Matiéres organiques MO Yo -

Etude du gonflement des argiles

Le gonflement des argiles est un phénomeéne fort
complexe. [l dépend de plusieurs parametres, en parti-
culier la densité séche, la teneur en eau naturelle et la
nature minéralogique des dépbts argileux. Le gonfle-
ment peut étre prédit a partir des caractéristiques phy-
siques du sol, simples a déterminer au laboratoire,
comme les limites de consistance. Néanmoins, ces
modeles de prédiction du gonflement restent grossiers.
Donc des mesures directes des parametres de gonfle-
ment sont nécessaires pour confirmer et quantifier le
caractére gonflant d’une argile.

Dans cette étude du potentiel de gonflement des
deux sols, les essais sont réalisés sur des échantillons
reconstitués par compactage statique (utilisant une
presse a la vitesse de 1,27 mm/min).

Mesure indirecte du potentiel de gonflement

Un nombre considérable d’approches empiriques,
introduites par différents auteurs basées sur des carac-
téristiques physiques des sols (Holtz et Gibbs, 1991),
sont utilisées pour I'évaluation du potentiel de gonfle-
ment. Certains auteurs ont proposé des abaques de
classifications basées soit sur 'activité corrigée (Seed
et al., 1962) (Fig. 4), ou sur des parametres physiques
(Williams et Donaldson, 1980) (Fig. 5). Le tableau V pré-
sente les classifications de ces deux sols selon les
méthodes indirectes.

Estimation indirecte du potentiel de gonflement des sols.

Les auteurs ‘aramétres ELG EAM.
Classifications selon un seul parameétre
Snethen (1977) I haut haut
Snethen et al. (1977) w, élevé élevé
Serratosa (1957) Wy marginale marginale
Classifications selon deux parameétres
Seed et al., 1962 ALC, élevé éleve
Snethen (1977) Lw, élevé éleve
Williams et Donaldson (1980) l o G, trés élevé tres élevé
Classifications selon trois parametres

Holtz et Gibbs(1956) C, Lawy important important
Snethen (1977) Lo, Wy, wy éleve éleve

C1: taux de particules inférieur & 1 um.
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m ELG
® EAM

Tres elevé
Taux
de gonflement

= 25%
Faible Moye”-\_\“-‘-
-"“‘.‘__\—_ 5%
] : ; s : 3 15% 4 4
T T T T i T f T 1
0 10 20 30 4 50 80 70O 80 S0 100

Pourcentage de particules argileuses (de taille inférieure a 2 ym)

FG.4 Abaque d’évaluation du potentiel de gon-
flement.
Chart for swelling potential evaluation
(Seed, 19621,

L'activité corrigée de Seed et al. (1962) est exprimée par:
Ac=1/(C,-n)

avec n = 5: cas des sols naturels; n = 10: cas des sols
reconstitués.

En général, toutes les classifications montrent que,
les deux sols possédent un potentiel de gonflement
élevé a trés élevé, ce qui est en accord avec le minéral
prédominant qui est la montmorillonite.

Pour confirmer la classification obtenue par les
méthodes indirectes, des mesures directes du potentiel
de gonflement ont été effectuées.

Mesure directe des parametres
de gonflement

Mesure du potentiel de gonflement

Les essais de gonflement libre sont effectués dans un
cedomeétre classique dont les dimensions des échantillons
sont: hauteur H =20 mm, diamétre D = 50 mm.

Dans un premier temps, on procede a la préparation
de I'échantillon (broyage, tamisage, séchage et compac-
tage statique) a la teneur en eau optimale (w__, = 15 %) et
au poids volumique sec maximal (y, = 18,2 kN/m?) déter-
miné a partir de 'essai de compactage.

L'échantillon est placé dans une cellule cylindrique entre
deux pierres poreuses. Puis par imbibition, il est autorisé a
gonfler verticalement sous la pression du piston durant
plusieurs jours jusqu’a la stabilisation. Le gonflement
total est déterminé d’apres la formule suivante:

G(%}=@5H_——I_jlx’100

1

H,: hauteur initiale ;
H,: hauteur finale apres stabilisation.

80 T T T L, 1
Ac=2 Ac=1
| Poterttiel de gpnflement
60
2
s
w40
o
[=%
1]
o /
8 /
=]
£ 20+ /
/| motn W ELG
. EAM
,;/ faibl o
0+£ ' : . , . :
20 40 60 80

Teneur en argile C, (% < 2pm)

fic.s Classification des potentiels de gonflement
de Williams et Donaldson (1980).
Classification of swelling potential by Williams
and Donaldson (1980,

Mesure de la pression de gonflement

Il existe de nombreuses méthodes pour mesurer la
pression de gonflement a l'cedomeétre (Fig. 6).

€, (%)

40

30

20

10 4

¢ 10 10000
Log(a)
Pg3

10 * pg
—&— Gonflement libre (1)

20 - |—e—Gonfilement sous différentes charges axiales (2)
—&— Gonflement a volume constant (3)

-30

‘fe.6 Différentes procédures d’essais de pression
de gonflement (Sridharan et al., 1986).
Various procedures for swelling pressure.

* Méthode de gonflement libre : aprés la phase de
gonflement libre sous faible charge (poids du pis-
ton), "échantillon quasi saturé suit un chemin de
chargement jusqu’a ce que son volume revienne a
sa valeur initiale. La contrainte correspondante est
la pression de gonflement (Jenning et Knight, 1957;
Chen, 1988).

* Méthode de volume constant: la méthode de gonfle-
ment 4 volume constant est réalisé selon la norme
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ASTM D 4546-90 (American Society for Testing and
Materials). La tendance de I'échantillon a gonfler est
neutralisée par 'application d’une charge croissante dés
que le déplacement du comparateur atteint 1/100 mm.
La valeur de la charge, lorsque I'échantillon est stabi-
lisé, représente la pression de gonflement (Chen, 1988).

* Méthode de gonflement sous différentes pressions : appe-
lée aussi essai de gonflement en paralléle ou encore essai
gonflement-effondrement, elle consiste a placer plusieurs
éprouvettes d'un méme matériau dans différentes cellules
cedométriques, chacjue éprouvette étant chargée par une
contrainte axiale constante apres imbibition. Les résultats
obtenus aprés stabilisation des déformations (gonflement
ou tassement) sont représentés sous forme d’une courbe
(en ordonnée les déformations et en abscisse les
contraintes axiales). L'intersection de la courbe avec l'axe
des abscisses ou les déformations sont nulles représente
la pression de gonflement (Philipponnat, 1991).

Dans cette étude, l'estimation de la pression de gon-
flement est faite suivant deux méthodes: la méthode de
gonflement libre et la méthode de volume constant.

Pour la préparation des échantillons, les mémes
procédures que celles utilisées pour mesurer le gonfle-
ment libre sont adoptées en gardant les mémes carac-
téristiques initiales des échantillons (hauteur, diamétre,
densité seche et teneur en eau).

Resultats

En ce qui concerne le potentiel de gonflement, la
figure 7 montre I'évolution du gonflement libre (G %) en
fonction du temps pour les deux sols. On constate qu’au
début de l'imbibition les deux sols gonflent d’une
maniére similaire, mais que, par la suite, le sol de In-
Aménas (EAM) présente un taux de gonflement plus
important. Aprés 7 jours, les taux de gonflement sont
de 20 % pour le sol de Laghouat (ELG) et d’environ 30 %
pour le sol de In-Aménas (EAM). Ces résultats montrent
le caractére gonflant des deux sols et confirment les
constatations obtenues a 'aide des méthodes indirectes.

30

| |—®—ELG Va

—h— EAM A/A

v

Gonflement libre G (%)
5 3

. /
| e

_AA
0 """", e

0.1 1 10 100
Temps (min)

1000 10 000
" #ie7 Evolution du gonflement libre en fonction

du temps.
Evolution of free swelling over time.
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Les résultats des parameétres de gonflement (taux et
pression de gonflement) sont résumés dans le tableau
V1. On constate que les deux sols développent des pres-
sions de gonflement trés proches avec des valeurs un
peu plus élevées pour le sol de In-Aménas. Par ailleurs,
on note cue la pression de gonflement obtenue par la
méthode du gonflement libre est supérieure a celle
obtenue par la méthode du volume constant et cela
pour les deux sols. Ceci est en accord avec les résultats
donnés par Sridharan et al., 1986 (cité par Philipponnat,
1991). Cette différence est attribuée au frottement qui
se développe pendant la phase de recompression de
I’échantillon aprés gonflement libre.

TABLEAUVI  Résultats des parameétres de gonflement,
Results of swelling parametrers.

R AR
| : o R e
Sol de Laghouat (ELG) 19,8 4125 400
Sol de In-Aménas (EAM) 28,5 585 370

G % : Gonflement libre
Pg,: Pression de gonflement (méthode du gonflement libre).
Pg, : Pression de gonflement (méthode du volume constant).

Stabilisation des sols

Stabiliser un sol, ¢’est modifier certaines de ses pro-
priétés en vue d’améliorer ses performances meéca-
niques. Il existe plusieurs techniques de stabilisation,
parmi lesquelles la stabilisation par ajout de sable.

Stabilisation par ajout de sable

C'est vers les années 70 que des chercheurs ont
commencé a étudier I'influence de I'ajout de sable sur
les sols gonflants. L'emploi du sable comme matériau
traitant est une technique relativement récente.

Pour I'étude de la stabilisation par ajout de sable de
dune, les pourcentages de sable additionnés sont res-
pectivement 15 %, 30 % et 45 %.

Les conditions d'essais utilisés pour mesurer le
potentiel de gonflement sont les mémes que celles uti-
lisees auparavant (w =15 % et y, = 18,2 kN/m?).

Les méthodes utilisées pour la mesure de la pres-
sion de gonflement sont les mémes que celles utilisés
précédemment et qui sont la méthode du gonflement
libre et la méthode du volume constant. Les échan-
tillons sont préparés par le compactage statique avec
les mémes dimensions que celles utilisées pour la
détermination du taux de gonflement. La figure 8
représente I'évolution, en fonction du temps, du taux
de gonflement pour les différents mélanges argiles-
sable.

Les résultats des essais sont résumés dans les
tableaux VII et VIIL. lls montrent que:

- a faible pourcentage de sable ajouté (15 %), les parti-
cules de sable sont dispersées dans la masse argileuse,
L’effet de 'ajout de sable sur la porosité est faible et,
par conséquent, la réduction du gonflement n’est pas
importante;;
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fic.8  Evolution du gonflement des mélanges argile-sable en fonction du temps.

Swelling evolution of clay-sand mixtures over time.

—a moyen et fort pourcentage de sable ajouté, la quan-
tité de sable additionnée permet de créer des vides plus
au moins importants a l'intérieur de la masse du sol, ce
qui permet d’encaisser, au sein de la structure, les
variations de volume engendrées par les particules
argileuses, ce qui résulte & une réduction importante
du potentiel de gonflement;

—les résultats obtenus sont trés encourageants et sont
en bon accord avec ceux trouvés par Derriche et al.
(1994) et Bengraa (2005). Le sable de dune peut étre uti-
lisé comme stabilisant pour ces sols expansifs.

avec :

A_G=GD[%)—GD{‘%J) APQ_=PQO'—PQP

G G (%) Pg Py

G, et Pg sont respectivement le gonflement et la pres-
sion de gonflement de l'argile sans ajout.

Gp et ng gonflement et pression de gonflement de
I'argile + sable & un pourcentage égale a «p».

i L el
Stabilisation combinée (sable + sel)

A partir des résultats de Bengraa (2005) pour la stabi-
lisation des sols expansifs de la région d'Oran (Sidi
Chahmi et Mers el-Kebir) par ajout de différents types
de sables (riviére, carriére et plage), on a constaté que le
sable de plage représente un bon stabilisant pour les sols
expansifs. La réduction du potentiel et de la pression de
gonflement peut aller jusqu’a environ 85 % pour 40 % de
sable de plage ajouté. En revanche, pour le méme pour-

TaBLEAUVI  Stabilisation par ajout de sable de dune (ELG).
Stabilisation by dune sand addition (ELG).
Sol dle Laghouat (ELG)
G AG/G Pg, APg,/Pg, Py, APg./Pg,
(%) (%) (kPa) (%] (kPa) (%)
0% 198 Réduction 4125 Réduction 4 Réduction
15 % 16,10 18.69 2125 49 50 185 53.75
30 % 9,35 52,78 125 69,70 100 75,00
45 % 6,95 65 50 87,80 42 89,50
TABLEAUVII  Stabilisation par ajout de sable de dune (EAM).
Stabilisation by dune sand addition (EAM).
AG/G Pg, APgy,/Pg,
(%) (kPa (%)
0% 28,5 Réduction 585 Réduction 370 Réduction
15 % 24,65 13,51 325 44,45 250 3243
30% 14,15 50,35 155 73,50 130 64,87
45 % 11,2 60,71 90 82,90 70
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centage de sable additionné, le sable de riviére et le
sable de carriere entrainent des réductions d’environ
52 % et 60 % respectivement (Tableau IX).

TABLEAUIX  Gonflement final et relatif de tous les sols

(Bengraa 2005).
Final and relative swelling of all soils
(Bengraa 2005).
Sidi G (%) 26,3 12,4 3.8 10,3
Chahmi AG/G 0 52,9 85,6 60,8
Mers G (%) 21,2 8 2,9 7,8
el-Kebir AG/G 0 62,3 86,3 63,2

S.RV: sable de riviére.
S.PL: sable de plage.
S.CR: sable de carriére,

L'examen des courbes granulométriques des trois
sables (Fig. 9), montre que le sable de plage est plus fin
que le sable de carriére. Or, la figure 10 montre que
I'ajout du sable de plage (non lavé) réduit d’une
maniére plus importante le potentiel de gonflement
que le sable de carriére, ce qui est en contradiction avec
les résultats reportés dans les références bibliogra-
phiques, pour le méme pourcentage additionné, plus le
sable est grossier plus le taux de réduction de gonfle-
ment est élevé (Satyanarayana, 1969; Didier, 1972;
Suratman, 1985). Ceci peut s’expliquer par le fait que le
sable de plage contient des sels, et que le processus de
stabilisation est assuré par la combinaison sel + sable.
Dans ce contexte, nous avons envisageé de procéder a
une stabilisation combinée par I'hydratation des
meélanges argiles-sable de dune avec une solution
saline (eau distillée + NaCl),

Cailloux| Gravier Gros sable | Sable fin Limon

—a— sable de carmiére (S.CR)
—e— sable de riviere (S.RV)
—a— sable de plage (S PL)

588

70—

50 -

Poids cumulé (%)
2

40 -
30

20

10 4

e

100 10 i o1 0.01 1E-3
Diamétre éguivalent (mm)

Courbes granulométriques des trois sables
(Bengraa, 2005).

Grain size distribution of three sands
(Bengraa, 2005).

En premier lieu, on a étudié |'effet du sel sur les
parametres de gonflement. Les deux argiles (ELG) et
(EAM) sont hydratées par une solution saline a diffe-
rentes concentrations: 0,1 M; 0,5 M et 1,6 M (M est la
molalité de la solution saline ; M = mole/litre). Par la
suite, I'effet de 1’association du sable de dune a la solu-
tion saline (sable + sel) sur le potentiel de gonflement
est considéré. Les combinaisons (sable + sel) sont les
suivantes:

01M+15% ;01 M+45% ;1,6 M+15%
et1,5M +45 %.
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fe10  Influence de I'ajout de sable sur le gonfle-
ment libre, argile de la région d’Oran (Sidi
Chahmi) (Bengraa, 2005).

Effect of sand addition on the free swelling, clay

of Oran region (Bengraa, 2005).

On constate, pour les deux sols, que le taux de
réduction du potentiel de gonflement par la solution
saline est proportionnel a la concentration en sel
(Fig.11). Pour une faible concentration (0,1 M), la réduc-
tion du taux de gonflement est uniquement de 17,68 %
et de 10 a 20 % pour la pression de gonflement. Pour
une forte concentration (1,5 M), la réduction du taux de
gonflement est de 51,26 % et plus de 80 % pour la pres-
sion de gonflement. Les résultats sont indiqués sur les
tableaux X et XL

On peut conclure que le sel (NaCl) est plus efficace
pour réduire la pression de gonflement que le taux de
gonflement. Ces résultats sont en bon accord avec les
résultats obtenus par Abou Baker et al. (2004).

En ce qui concerne la stabilisation combinée, ou le
mélange argile-sable est hydraté par une solution
saline, les résultats de ce processus de stabilisation sont
indiqués dans les tableaux XII et XIlI, on constate que :

—pour 'addition d'un faible pourcentage de sable de
dune (15 %) aux sols, puis hydratation de ce mélange
par une solution saline de faible concentration (0,1 M),
la réduction des parametres de gontlement est impor-
tante (de l'ordre de 65 % pour le taux de gonflement et
63 % pour la pression de gonflement);

— avec l'ajout de quantités faibles de sable (15 %) et
I'hydratation par des solutions salines a différentes
concentrations, les résultats de stabilisation sont trés
satisfaisants;

— pour un pourcentage élevé de sable de dune (45 %) et
par I'hydratation du mélange argile-sable avec une
solution saline de forte concentration (1,5 M), la réduc-
tion des paramétres de gonflement est de l'ordre de
95 %.

On peut conclure que la méthode de stabilisation
combinée (sable + sel) donne de meilleurs résultats que
ceux obtenus en utilisant uniquement le sable ou le sel
(Fig. 12).
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Free swelling evolution over time (sand + NaCl).

TABLEAUX  Stabilisation par hydratation avec la solution saline (ELG).
Stabilisation by wetting with saline solution (ELG).

G AG/G Pg, APg,/Pg, Pg, APg./Pg,
(%) (%) (kPa) (%) (kPa (%)
0% 19.8 Réduction 4125 Reduction 400 Réduction
0,1 16,3 17,68 380 7,88 320 20
0,5 12,85 35.10 170 58,78 130 67,5
1.5 9,65 51,26 62,5 84,77 [4:) 81,25

TABLEAUXI  Stabilisation par hydratation avec la solution saline (EAM).
Stabilisation by wetting with saline solution (EAM).

R s Sal de In-Aménas (EAM)
G AG/G Pg, APg./Pg, Pg, APg,/Pg,
(%) (%] (kPa) (%) (kPa) (%)
0% 28,5 Réduction 585 Réduction 370 Réduction
0.1 26,05 8.6 420 28,20 330 10,81
0,5 22,3 21,75 255 56,41 155 58,11
1.5 15,75 44,74 150 74,36 50 86,49

TABLEAUXIL  Stabilisation combinée (sable de dune + sel) (ELG).
Combined stabilisation (dune sand + salt) ELG.

el  soldeLaghouat (ELG)
G AG/G Py, APg, /Py, Pg, APg,/Py,
(%) (%) (kPa) (%) (kPa (%)
0% 19,8 Reéduction 412,5 Réduction 400 Réduction
01M+15% 6,8 65,66 160 61,21 140 65
0,1M +45% 1,75 91,16 90 78,18 70 82,5
1,5M+15% 5,6 71,71 30 92,73 15 96,25
1.5M+45 % 0,6 96,97 16 96,12 4 99 33
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TABLEAUXII  Stabilisation combinée (sable de dune + sel) (EAM).
Combined stabilisation (dune sand + salt) EAM.
G AG/G Pg, APy, /Pg, Pg, Ang/_sz
(%) (%) (kPa) (%) (kPa) (%)
0% 28,5 Réduction 585 Réduction 370 Reéduction
01M+15% 9,12 68 205 64,95 145 60,81
01 M+45 % 6,85 92,63 110 81,2 80 78,38
1.5M+15% 2.1 75,97 65 88,89 45 87,84
1.5M+45 % 15 94,74 35 94,02 15 95,95
30

a) sol de Laghouat (ELG)

w —B—(OM+0%)

—— (0,1 M+15%)
—A— (0,1 M + 45 %)
—y—(15 M+ 15 %)
—— (1,5 M +45 %)

ha
o

-
(4]

10

Gonllement libre G (%)

Temps (min)

30

b) sol d'in-Aménas (EAM)

25

—@— (OM+0%) ./
—— (01 M +15%)

209 | A (0,1 M +45 %) /
—y—(1,5M+15%)

154 | —@—(1.5M+45%)

Gonllement libre G (%)

LEERLL|

1 000

T

10 10 000

Temps (min)

fic.42 = Evolution du gonflement libre en fonction du temps (sable + solution saline NaCl).

Free swelling evolution over time (sand + NaCl).

A
Conclusion

Cette étude s'inscrit dans le cadre de la stabilisation
des sols gonflants par ajout de sable de dunes. Une
technique de stabilisation combinée (sable + sel) est
également présentée.

Les études qui ont été menées (minéralogie, essais
didentification et essais de gonflement) ont confirmé
le caractére gonflant des deux sols étudiés. L'argile de
In-Aménas posséde un potentiel de gonflement plus
éleve que celui de "argile de Laghouat.

La stabilisation par ajout de sable de dunes devient
significative pour des pourcentage au-dela de 30 % de la
masse du sol stabilisé. Par ailleurs, la stabilisation chi-
mique par une solution saline & base de NaCl semble
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moins efficace : pour une forte concentration (1,5 M), la
réduction du potentiel de gonflement est environ de 50 %.
En revanche, la stabilisation combinée (association sel +
sable) donne une réduction trés significative des para-
metres de gonflement pour les deux sols traités.
Cette solution est d’autant plus attractive que:

-le probléme de lessivage rencontré dans les proces-
sus de stabilisation par les sels a proscrit ['utilisation
d’une trop forte quantité de sel;

—la quantité de sable seul a ajouter aux sols gonflants
pour aboutir a une réduction satisfaisante du potentiel
de gonflement serait également trop importante ;
—ces deux matériaux locaux (sable et sel) sont largement
disponibles au niveau de la région a des prix raisonnables.
La technique de stabilisation combinée (sable + sel)
s’impose donc comme une alternative efficace et écono-
micue pour le traitement des argiles gonflantes.
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Un enseignement par projet a été mis au point en
géotechnique a partir de I'étude de problémes réels,
modélisés par un code aux éléments finis géotechnique.
L’enseignement se déroule sur quatre séances et il est
validé par une présentation devant jury avec remise d'un
rapport. Ce contact plus proche avec la réalité de la
pratique géotechnique permet de traiter divers aspects
qui sont plus difficilement abordables dans le cadre de la
pédagogie classique. La mise en évidence de la
complexité des problémes géotechniques ainsi que
I'importance de I'expérience et du recours a l'intuition
permettent de renforcer l'intérét des étudiants pour la
geéotechnique.

Mots-clés : enseignement, projet, ouvrages, géotechnique,
éléments finis, pédagogie.

Project oriented
geotechnical teaching

Abstract

NDLR : Les discussions sur
cet article sont acceptées
Jusqu‘au 1 décembre 2006.

A course based on a project of geotechnical engineering has
been developed by considering real geotechnical problems that
were modelled by using a geotechnical finite element code. The
course is developed along 4 sessions and the validation is
carried out by a final defence of the project in front of a
committee. A written report is also asked. Thanks to this close
contact with real geotechnical problems, various aspects that
cannot easily be covered during conventional courses are
considered. The complexity of geotechnical engineering is
outlined. The necessary use of experience and intuition
obviously strengthens the interest of students to geotechnical
engineering.

Key words : teaching, project, geotechnical engineering,
geotechnical structures, finite elements, pedagogy.
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Introduction

Les vertus de l'enseignement par projet ne sont plus
a démontrer. La réalisation d’un projet basé sur un cas
réel a partir de données analogues a celles disponibles
pour les ingénieurs de bureau d’études nécessite un
investissement en temps important pour les étudiants
et pour les enseignants, tant en termes de préparation
gque d'encadrement.

Un enseignement par projet de géotechnique a été
mis en ceuvre a I'ENPC dans le cadre de la voie
d’approfondissement « Géotechnique » en deuxiéme
année du cycle de formation d'ingénieur. Cet ensei-
gnement se situe dans la suite du cours d'initiation a la
mécanicue des sols du premier semestre (14 demi-jour-
nees). Il se déroule en parallele avec le cours d’appro-
fondissement géotechnique (14 demi-journées) ou sont
abordés les aspects relatifs au contexte géologique et
géotechnique des ouvrages, aux mouvements de ver-
sants et au calcul d’ouvrages (fondations et souténe-
ments).

La réalisation du projet géotechnique se déroule sur
cing séances de 3 heures, au sein d'un programme plus
large (14 demi-journées) donné au tableau 1 pour
I"année 2004-2005. Le tableau donne également le
nombre d’encadrants a chaque séance, pour un effectif
d'une trentaine d'éléves. Cet enseignement comprend
des aspects expérimentaux de caractérisation géolo-
gique et géotechnique des sols au laboratoire (minéra-
logie, texture, cedometre et triaxial) et in situ sur le ter-
rain (pressiométre, pénétromeétre et scissometre), qui
ne seront pas détaillés ici. Les séances du projet sont
intitulées P1 & P5 et sont espacées d’environ 3 semaines
les unes des autres.

Le projet est basé sur I'utilisation d’un code aux élé-
ments finis qui sert de support pour la modélisation de
problémes et d’ouvrages géotechniques réels, sur les-
quels sont disponibles des données de terrain aux-
quelles les résultats obtenus seront confrontés. 1l s’agit
du code Plaxis (Brinkgreve et Vermeer, 1998), qui a
démontré les qualités de convivialité et de robustesse
qui permettent une assimilation rapide et I'obtention de
résultats de qualité (distribution de contraintes, pres-
sions interstitielles et déplacements) pour les pro-
blémes aux limites proposés aux éléves. Il est & noter
que d’autres codes géotechniques largement répandus,
comme le code CESAR-LCPC (Humbert, 1989) par
exemple, présentent également des qualités de convi-
vialité qui leur permettraient de supporter ce type
d’enseignement. I faut préciser enfin que les généra-
tions actuelles d’étudiants présentent de larges facilités
d’assimilation de l'utilisation de toutes sortes de logi-
ciels, ce qui facilite les choses.

Le nombre de séances dédiées au projet comprend
quatre séances d'initiation et de suivi et une séance de
soutenance devant un jury composé des enseignants.
C’est un nombre relativement réduit pour un enseigne-
ment de ce type, ce qui requiert en conséquence une
mobilisation personnelle effective de la part des étu-
diants en dehors des séances. Cependant, des séances
de monitorat encadrées par des doctorants sont égale-
ment mises en ceuvre, les doctorants se rendant dispo-
nibles une a deux fois deux heures a heures fixes au
cours de la semaine.

Pour une meilleure efficacite, il a finalement été
choisi de présenter en paralléle lors des deux premiéres
séances P1 et P2 (Tableau I):

—une introduction aux lois de comportement;
— la familiarisation au code Plaxis.

TABlEAU|  Programme de I'enseignement de géotechnique appliquée intégrant le projet géotechnique (2005).
Planning of the course of applied Geotechnics that includes the project oriented teaching (2005).
N Date Théme. g e L § = : Liew
1 9/3 Caracterisation des sols et des roches: mineralogie et texture [ (CGI') Labo
16/3 Caractérisation des sols et des roches : minéralogie et texture Il (CGI) Labo
3 23/3 P1: Initiation a la rhéologie des sols I: modéle Mohr-Coulomb (1 enseignant) Salle
Introduction au logicie! Plaxis : présentation d’un exemple d'application (1 enseignant)
Question I (a4 rendre en P2) Salle
El 6/4 Réalisation d'essais en labo (CERMES) Réalisation d'essais en place (Jossigny“} Labo
5 1374 P2 Ininiation a la rheologie des sols : modéle Cam-Clay (1 enseignant) Salle
Introduction au logiciel Plaxis : exemple d'application a réaliser en salle (4 enseignarits)
Présentation des projets aux groupes
Question 1l (a rendre en P3] 2 salles info
6 20/4 Realisation d'essais en labo (CERMES) Réalisation d'essals en place (Jossigny) Labo — Terrain
7 27/4 P3: Bilan avancement du projet (4 enseignants) 2 salles info
8 11/5 Réalisation d'essais en labo (CERMES) Réalisation d’essais en place (Jossigny) Laho - Terrain
9 18/5 P4: Bilan avancement du projet (4 enseignants) 2 salles info
10 25/5 Réalisation d’essais en labo (CERMES) Réalisation d’essais en place (Jossigny) Labo - Terrain

11 1/6 Réalisation d’essais en labo (CERMES) Réalisation d’essais en place (Jossigny) Labo - Terrain
12 8/6 Réalisation d’essais en labo (CERMES) Réalisation d’essais en place (Jossigny) Labo - Terrain
13 16/6 P5 Soutenance des projets 2 salles
14 2216 Synthése et interprétation des données expérimentales

Rernise du rapport de projet 1 salle

' Centre de Géologie de I'Ingénieur, commun a I'Ecole des mines, 'ENPC et I'université de Marne-la-Vallée.

38 £ Site expérimental de Jossigny (77).
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Les séances P3 et P4 sont consacrées a |'encadre-
ment et au suivi des projets, avec les inévitables rap-
pels relatifs & une utilisation correcte et optimale du
code et les dépannages rendus nécessaires par cer-
taines utilisations erronées.

On présente plus en détail dans ce qui suit plusieurs
aspects pédagogiques particuliers a cette forme
d’enseignement.

Des lois de comportement

Pour des raisons de temps, les lois de comporte-
ment ne peuvent pas étre présentées suffisamment en
détail lors du cours d'initiation a la mécanique des sols
qui se déroule au premier semestre de la deuxiéme
année. Quelques éléments sont cependant abordés lors
des séances de TP qui accompagnent ce cours; ils com-
prennent la réalisation d'un essai triaxial simplifié sur
un sable et I'analyse des courbes déviateur/déforma-
tion axiale et variation volumique/déformation axiale.
On aborde ainsi les effets de la densité de |"échantillon,
les réponses aux cycles de charge-décharge, les
notions de limite élastique, de phase plastique avec
déformations irréversibles, d’écrouissage et de contrac-
tance-dilatance.

L’objet de la premiére séance de projet (P1), ol tous
les éléves sont regroupés dans une méme classe avec
un enseignant unique, est double, avec une initiation
aux lois de comportement et une premiére présentation
du code utilisé :

- on vise a recadrer |'ensemble des éléments typiques
du comportement des sols dans le cadre du modeéle élas-
ticue linéaire parfaitement plastique obéissant au critére
de rupture de Mohr-Coulomb, dont le principe est
détaillé au tableau devant I'ensemble de la classe. Les
écarts entre cette réponse idéale et la réponse du sol sont
illustrés a, partir des courbes donnant les évolutions du
déviateur et de la déformation volumique en fonction de
la déformation axiale (Fig. 1). On rappelle en particulier
que la réponse en compression élastique linéaire est
indépendante de "évolution du déviateur; le diagramme
de la figure 1 montre également la correspondance entre
I'apparition de la plasticité et la dilatance. On espére par
cette comparaison relativiser la validité des applications
calculées avec un modéle de comportement simplifié en
faisant prendre conscience de ses limites propres, ainsi
que des limites inhérentes  tout modele;

- on présente également le modéle élastoplastique
appelé Hardening Soil, qui initie les étudiants aux
modeles non linéaires intégrant I'écrouissage et une
zone élastique fermée. Une premiére illustration de ce
modeéle est faite en comparaison avec le modeéle de
Mohr-Coulomb, afin d’illustrer en particulier le traite-
ment de I"écrouissage. Le modeéle Hardening Soil pré-
voit une élasticité linéaire caractérisée par un module
d”Young E et un coefficient de Poisson v en déchar-
gement-rechargement, avec un module sécant de réfé-
rence a 50 % de la rupture E™, = E_/3 intervenant
dans la loi d’ ecroulssage hyperbollque la rupture est
définie par les mémes caractéristiques que le modéle
de Mohr-Coulomb (angle de frottement ¢, angle de
dilatance 1 et cohésion ¢’). L'utilisation dans le modéle
de Mohr-Coulomb d’un module d'Young E_, = E™_|
permet de bien corréler les rigidités initiales des
courbes déviateur-déformation axiale d'un essai de
cisaillement triaxial non drainé (Fig. 1). L'effet d'une
zone élastique fermée est illustré par ailleurs par la
modélisation d'un essai oedométrique et la mise en évi-
dence d'un seuil de plasticité volumique;

— les caractéristiques principales du logiciel sont pré-
sentées avec la mise en ceuvre en direct par l’ensei-
gnant par vidéoprojecteur d’un essai triaxial drainé qui
est modélisé a l'aide des lois de comportement présen-
tées ci-dessus.

Les étudiants ne manipulent donc pas directement
le logiciel durant cette premiére séance. Leur premier
contact se fait a 'occasion du travail personnel (Ques-
tion I) qui leur est demandé pour la séance de projet
suivante (3 semaines plus tard environ, voir tableau I). Il
consiste a modéliser a I'aide du code, par groupe de 2,
un essai cedométrique ou un essai triaxial drainé/non
drainé et a fournir pour la séance suivante un compte-
rendu de cette modélisation par écrit. La premiére uti-
lisation du code par les étudiants se fait donc hors
encadrement, & 'aide d'un cas relativement simple et
avec 'appui du guide fourni par le producteur du code,
prété aux éleves pour la duree du projet. Pour garantir
le caractére personnel du travail rendu, des jeux de
parameétres différents sont fournis a chaque équipe
pour la modélisation des essais.

La séance P2 fait I'objet en premiére moitié de la
présentation du modeéle Cam-Clay et de ses dérivés en
salle avec un enseignant. La seconde moitié de P2 a
lieu, comme les séances P3 et P4, en salles informa-
tique, la trentaine d’éleves étant répartie en deux
groupes répartis a deux par ordinateur, avec deux
enseignants par groupe.

300 0 ) 0,05 -
! —— Modéle Hardening soil (HS)
250 ~ .
0,04 - -~ Critére de Mohr-Coulomb
z 20 0,03 -
% 150 Ey
= 0,02 -
Z 100 -
- —— Modéle Hardening soil (HS) 0.01 -
i == Critére de Mohr-Coulomb 4
0 ‘- = . = - - = r - B T .’-_ T T T T |
0 0,05 0,1 o & 0,05 0,1
€a -0,01 - &5
e S Simulatlon d’un essai triaxial drainé sur sable selon différents modeles (E™, = E = 34 MPa; v = 0,3;
=35% y="7%tc =0)
Modellmg a triaxial drained test with different constitutive models, 3 9
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Des projets proposés

L’origine variée (bureau d’études et recherche) des

intervenants permet de proposer divers types de pro-
jets:
— des projets plutét de type conception, basés sur des
problémes rencontrés dans la pratique par les ingeé-
nieurs, pour lesquels le logiciel est utilisé pour modéli-
ser et comparer diverses conceptions possibles. On a
abordé des ouvrages aussi divers que des souténe-
ments pour la réalisation de stationnements ou de murs
de quai, des tunnels, des remblais avec des spécifica-
tions particuliéres en termes d’impacts sur d’autres
structures (conduites...). Les déplacements résultant de
la construction de l'ouvrage constituent souvent le cri-
tére de choix de I'option optimale. Il est & noter que la
durée réduite de I'enseignement ne permet pas de chif-
frer les cotts des projets et d’'intégrer, comme dans la
réalité, les aspects économiques. Cet aspect est cepen-
dant abordé globalement et qualitativement dans la
définition des projets afin de ne pas déboucher sur des
projets fantaisistes;

- des projets résultant d’actions de recherche ou de
benchmarking qui permettent de disposer a la fois
d’ouvrages réels instrumentés (déplacements, inclino-
meétres, contraintes dans les armatures ou ancrages) et
de parameétres détaillés de sol résultant d’essais
triaxiaux au laboratoire.

Une difficulté rencontrée régulierement sur ces pro-
jets est précisément reliée a la détermination pertinente
des parametres a prendre en compte dans les modéli-
sations:

TABLEAUNI Quelques projets proposés.

Some topics proposed.

—il faut dans un premier temps que les étudiants pergoi-
vent correctement la signification physique et le réle des
parametres des lois de comportement, ce qui impose
une bonne compréhension de ces lois (retours parfois
nécessaires lors des séances P3 et P4 sur le contenu
des séances P1 et P2, avec des questions résultant d'une
assimilation incompléte de ces séances);

- la prise de conscience de I'incertitude et des approxi-
mations nécessaires sur les parametres est percue
comme plutdt inconfortable par les etudiants qui, de
fait, y sont confrontés pour la premiere fois; les para-
metres de sol donnés pour les calculs lors des cours
classiques — cohésion ¢’, angle de frottement ¢’, coeffi-
cient de compression C_...— sont en effet fixes et
uniques ! I est & noter que la réalisation de calculs en
déformations met en valeur |'importance des modules
élastiques des sols, peu utilisés lors des cours clas-
siques. Pour ce parameétre comme pour d’autres, le
guide d’utilisation fournit un certain nombre d’ordres
de grandeur et de variation de parametres tout & fait
intéressants dans la pratique (voir aussi Cassan 1987,
2005),

Les incertitudes et inconnues sur les parameétres
correspondent & un probléme couramment rencontré
dans la pratique et 'approche par projet semble étre
une excellente facon de I'aborder concrétement.

L'expérience a montré qu’il était délicat de faire
déduire par les étudiants les parameétres de lois de
comportement a partir de parametres pressiomeétriques
obtenus in situ (E,, et p,) et de la modélisation d'un
essai pressiométrique (essai d’expansion de cavite,
d’ailleurs traité dans le guide d’utilisation du code). La
différence observée entre la modélisation et l'essai lui-
méme (absence d’effet de forage en début de charge-

Etude d’un essai de chargement de pieu

Muodélisation de |'essai de pieu foré de Roubaix (Frank et Zhao, 1982).

Les paramétres de 'argile des Flandres sont tirés de Josseaume (1998)
et on se réfere également a Frank (1999),

Ftude d'une fondation mixte

Muodélisation d’un essai en vraie grandeur de fondation mixte, d'aprés

Borel (2001).

Métro de Sao Paulo (station Luz)

Modélisation et analyse critique de plusieurs méthodes de construction:

types de souténement radial, phasage d’excavation, etc.

Analyse du comportement d'une fondation
de rembiai sur sol mou

Exploitation des données des reconnaissances du terminal Transmanche
d'Eurotunnel et application au projel d'un remblai théorique de hauteur

donnée soumis & des contraintes de tassement différe,

Réinterprétation de desordres survenus
durant la construction d'une écluse

Application de la méthode des éléments finis aux desordres survenus
en 1961 lors des travaux de I'écluse de Quistreham

(Maisse et Deshazeille 1963).

Analyse des désordres d'un souténement de quaj
en palplanches

Calage d'un modeéle pour rendre compte des déplacements accidentels
survenus 20 ans apreés la construction et extrapolation de ce modéle

pour examiner les solutions de redressement.

Etude d'un barrage en remblai

Modélisation (écoulements et déformations) de barrages en remblai:

—enrochement a noyau argileux
- homogeéne a drain central.

Etude du mur cloué expérimental du CEBTP & Saint-Rémy Modélisation d’un mur cloué, calcul des efforts dans les clous
et déformations (Plumelle, 1984 ; Schlosser et al., 1993).

Analyse numérique de deux remblais experimentaux:
Murro (Finlande) et Cubzac-les-Ponts (France)

Modélisation de la réponse de deux remblais expérimentaux. L'attention
est portée, plus particulierement, sur la consolidation a court et long terme

de la fondation du rembiai.

Essai de chargement de pieu

Modélisation d’un essai de chargement axial de pieu. Application

des méthodes de dimensionnement classiques utilisées dans la pratique
& partir des résultats du pressiométre.
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fi6.2 Modélisation du mur CEBTP de Saint-Rémy: variation des contraintes principales entre les phases

d’excavation 6 et 8.

Numerical modelling of the St Rémy nailed wall: changes in principal stresses distribution during excavation phases 6 and 8.

ment, plastification moins nette au niveau de plg,
exploitable par un praticien plus expérimenté, a plutot
désorienté les éléves. D'ou certaines difficultés quand
les données de site proviennent uniquement d’essais
de reconnaissance en place.

On a aussi observé une certaine impopularité
aupres des étudiants des études paramétriques desti-
nées a montrer la sensibilité du modéle aux valeurs de
certains parametres (effet de 'angle de dilatance sur les
déformations, effet des modules élastiques sur les
déformations...); ces approches sont percues plus
comme des exercices académiques que comme des
projets proprement dits.

Autant que possible, les étudiants sont incités a
comparer et recaler les résultats de modélisation obte-
nus par rapport aux résultats de méthodes de dimen-
sionnement courantes enseignées classiquement. Cela
permet de développer des analyses critiques relatives
a la fois:

— a la validité et aux limitations de certaines méthodes
classiques (hypothéses relatives a la mobilisation de la
poussée et de la butée, par exemple);

—a la validité des hypotheéses et des ordres de grandeur
obtenus par les calculs aux éléments finis.

Il est en effet essentiel de développer chez les étu-
diants cette analyse critique des résultats de calculs aux
éléments finis qui ne doivent pas étre considérés
comme vérité révélée du fait en particulier de l'esthé-
tique de la présentation des résultats (schémas multi-
colores d'isovaleurs) ou de l'aspect complet et achevé
d’une analyse qui fournit les champs de contraintes, de
déformations et de pressions interstitielles.

A titre d’exemple, on donne avec quelques com-
mentaires dans le tableau I un certain nombre de titres
cle projets proposeés ces derniéres années aux etudiants.
La figure 2 présente les résultats obtenus par une
équipe d'éléves en termes de contraintes principales
calculées lors des phases 6 et 8 (phase finale) dans le
cadre du projet détude du mur cloué expérimental de
Saint-Rémy-lés-Chevreuse (Plumelle, 1984). 11 s’agit
d’un mur de 7 m de hauteur réalisé en sable de Fontai-
nebleau (légérement argileux) compacté de facon
controlée qui a été réalisé par excavation de passes suc-
cessives de 1 m avec a chaque passe mise en place de
grillage, de béton projeté (8 cm d’épaisseur) et de clous
inclinés de 10°,

Ce calcul bidimensionnel est basé sur |'utilisation
intensive d'éléments d'interfaces entre les clous (ici des
plaques) et le sol modélisé a |"aide du modéle Harde-
ning Soil. Les parameétres ont été déduits de résultats
d’essais triaxiaux (conduisant a un angle de frottement
@' =34,5° de dilatance y = 5° et a un module sécant de
référence a 50 % de la rupture E™’, =30 MPa). Les cal-
culs ont donné des valeurs de contraintes dans les
clous trés satisfaisantes par rapports aux mesures
effectuées. Les déformations calculées se sont avérées
trés dépendantes des modules retenus pour le sol
(sable de Fontainebleau), ce qui a donné lieu a une
étude paramétrique. L'intérét que présentent les dia-
grammes d’isovaleurs de contraintes principales
(Fig. 2) pour une perception physique des redistribu-
tions de contraintes engendrées au cours des phases
d’excavation est commenté aux éléves.

Conclusion

L’enseignement par projets dispense en paralléle
avec le cours de calcul des ouvrages géotechnique per-
met, via la modélisation de problémes réels, de metire
les éléves au contact de problémes géotechniques
d'une fagon plus approfondie que lors de cours clas-
siques. Il ne s’agit pas d'un cours de modélisation
numérique, le code utilisé constituant davantage un
outil permettant d’aborder sur des cas réels des aspects
aussi variés que:

— la difficulté du choix des parameétres représentatifs a
partir de données parfois incertaines ;

- le mode de fonctionnement d'une loi de comporte-
ment dépendant du type de sol rencontré;

— le fonctionnement des interfaces et des éléments de
structures (éléments poutres, rotules plastiques, tirants
d’ancrage...);

- l'analyse des résultats obtenus en termes de distribu-
tions de contraintes, de déformations engendrées en
cours de construction, de champs de pression intersti-
tielle et d’écoulements induits;

— la complexité du fonctionnement réel des ouvrages,
en particulier en termes de couplages entre les
contraintes et les pressions interstitielles;
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- I'optimisation des choix de conception du projet a
partir des résultats de la modélisation.

Lanalyse des questionnaires d’évaluation par les
éléves a confirmé leur intérét pour cette approche
pédagogique qui semble avoir amélioré I'image qu’ils
se faisaient de la géotechnique, en justifiant davantage,
par la complexité rencontrée au cours du projet, cer-
tains choix ou approches géotechniques jugés a priori
rustiques ou peu évolués au regard des outils analy-

La gestion de la complexité abordée par ce type de
cours a éveillé un intérét particulier pour les étudiants
souhaitant donner une part importante & l'intuition et
a l'expérience dans leur praticue professionnelle. Cette
vision a ainsi renforcé aupres des éléves I'image de la
géotechnique et a contribué a attirer vers les métiers
de la géotechnique des étudiants motivés et compe-
tents, Plusieurs ont choisi une spécialisation en cette
matiére (master, thése) ou ont intégré des bureaux

tiques existants.
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Ftude de la stabilité
des collecteurs enterrés
en macgonnerie

|| On examine, par des calculs simples, la stabilité d'un
anneau en maconnerie (collecteur circulaire) soumis 4 un
champ de contraintes géostatique, sans prendre en
Eau de Paris . compte I'interaction sol-stmctur:e, et on met ainsi en
2 av. de la Convention évidence un domaine d_e stabil}te limité par deux va’leurs
94110 Arcueil du coef’ﬁcu'an_t de pression honzonta_le des terres. L'étude
N est poursuivie avec la méthode des éléments finis
thepot@eaudeparis.fr (progiciel CESAR-LCPC), qui permet de prendre en
compte l'interaction sol-structure. On met alors en
évidence un nouveau domaine de comportement, appelé
post-limite, situé & l'extérieur du domaine naturel de
stabilité (appelé sub-limite), qui se caractérise par une
forte plastification de I’anneau qui tend & se comporter
comme un ensemble de 4 voussoirs articulés en forte
interaction avec le sol encaissant. L'étude est reprise
pour un collecteur en forme d’ovoide, et on met aussi en
évidence les mémes domaines de comportement, mais
avec des bornes différentes. On conclut que la stabilité
d’un collecteur en maconnerie (circulaire ou non
circulaire) est directement liée a la raideur du sol
encaissant et qu’il n’y a généralement pas d’équilibre
possible sans prise en compte de 'interaction sol
structure.

0. THEPOT

esume

R

I Mots-clés : collecteur enterré, maconnerie, stabilité,
interaction sol structure.

Stability of masonry sewers

One examines, by simple calculations, the stability of a circular
shaped masonry sewer subjected to a geostatic stress field,
without taking into account the soil-structure interaction, and
one thus highlights a field of stability limited by two values of
the horizontal earth pressure coefficient. The study is continued
with the finite element method (software package CESAR-
LCPC), which makes it possible to take into account the soil-
structure interaction. One then highlights a new field of
behavior, called post-limit, located outside the natural field of
stability (called sub-limit), which is characterized by a strong
plasticization of the ring, which tends to behave like a whole of
4 voussoirs articulated in strong interaction with the surrounding
soil. The study is resumed for a egg shaped sewer, and one also
highlights the same fields of behavior, but with different
boundaries. It is concluded that the stability of a masonry sewer
(circular or not circular) is directly related to the stiffness of the
surrounding soil, and that there is generally no possible balance
without taking into account of the soil-structure interaction.

Abstract

Key words : sewer, masonry, stability, soil-structure interaction,
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Introduction

Les collecteurs en maconnerie sont trés nombreux
et forment encore la majorité des ouvrages enterrés en
milieu urbain. Ces ouvrages présentent une grande
diversité de formes et de matériaux (Fig. 1); beaucoup
datent du XIx® siécle et sont toujours en service. Les
ouvrages les plus anciens comportent généralement
une voite plein cintre, des piédroits verticaux et un
radier faiblement incurvé. L'épaisseur de ces ouvrages
est souvent trés élevée: 40 cm pour une ouverture de
1m, par exemple. Au milieu du x1x® siécle est apparue
la forme ovoide (Hervieux, 1897), particulierement bien
adaptée au régime hydraulique des égouts qui trans-
portent aussi bien des effluents avec un faible débit,
que des pluies d’orage, qui peuvent saturer leur capa-
cité hydraulique. L'étroitesse de la cunette assure une
vitesse minimum aux effluents de temps sec et évite
ainsi la formation de dépots. La forme circulaire est
mieux adaptée aux ouvrages qui fonctionnent en
charge (car le rayon hydraulique est minimum) ou en
régime permanent comme les aqueducs. Les dimen-
sions internes varient typiquement de 0,80 ma 4 m
pour I'ouverture et de 1,80 m a 4 m pour la fleche, la
couverture de sol est souvent faible de l'ordre de 1 m a
2m.

Situés dans des sous-sols urbains de plus en plus
encombrés, les collecteurs sont soumis aux sollicita-
tions agressives du trafic qui a largement augmenté
depuis le début du xx* siecle, et ils doivent subir les
changements de leurs environnements proches:
constructions d’ouvrages ou rechargement de la chaus-
sée par exemple. Méme si la majorité des ouvrages
continuent a «fonctionner», leur état général se
dégrade inexorablement, et comme la reconstruction
n’est pas toujours possible pour des raisons de cott et
d’impact social, la réhabilitation est dans de nombreux
cas la solution adoptée par le maitre d'ouvrage.

Le probléeme de la réhabilitation et du renforcement,
tel qu’il se pose vis-a-vis du dimensionnement, ne
concerne que les ouvrages qui sont encore en équilibre
stable en leur état actuel (pas d'effondrements; pas
d’évolution reconnue ou prévisible vers une instabilité
a court terme). Cet état actuel, considéré comme base
du projet de réhabilitation, est souvent mal connu, les

Fig. 269. — Collecteur de la Biévre.

“fiG.1 Collecteurs d’assainissement (exemples).
Sewer shapes examples.

marges de sécurité qu'il contient sont incertaines (mais
cependant supérieures a 1). Il peut exister des
désordres dans I'ouvrage et dans le sol, et des modifi-
cations des pressions de contact sol/ouvrage qui
seraient inacceptables dans un projet de construction
neuve, mais qui ne sont pas incompatibles avec I'exis-
tence d'un état d’équilibre stable (RERAU, 2004). La dif-
ficulté principale est alors de quantifier 1'état d"equi-
libre de I'ouvrage existant (ouvrage + sol) en vue de sa
contribution a la résistance globale de |'ouvrage ren-
forcé. La démarche habituelle consiste & rechercher
I’état d’équilibre le plus défavaorable (éventuellement
hors du domaine de sécurité réglementairement exi-
gible) 4 partir des actions permanentes et variables (y
compris accidentelles) antérieures et actuelles. Cepen-
dant il existe une grande incertitude sur les actions que
peut exercer le sol sur un ouvrage enterré, aussi bien en
intensité qu’en répartition et il est donc essentiel de faire
varier les parametres dans des fourchettes larges.

Etude de la stabilité d’'un anneau
eh magonnetie
par des calculs simples

Critere de résistance d'une structure
en magonnerie

La magonnerie est un agencement de pierres ou de
briques dont les joints entre blocs sont remplis d'un
matériau de liaison destiné a rendre l'ensemble cohe-
rent. Du point de vue mécanicque la magonnerie est un
matériau composite qui supporte bien les efforts de
compression et mal les efforts de traction. Dans la pra-
tique, on suppose que la magonnerie n'a pas de reésis-
tance en traction et a une résistance en compression
égale a R_. Ce critére est appelé critére de traction-com-
pression.

La structure type en magonnerie est une volte que .

I'on découpe «virtuellement » en voussoirs séparés par
des joints. Les joints doivent vérifier le critére de frotte-
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ment de Coulomb (avec une cohésion nulle). On
montre (Delbecq, 1982) que le respect du critére de
traction-compression implique que les efforts M, Net T
vérifient les deux inégalités suivantes sur chacun des
joints:

M| <

Nxh N
(1)

=== <
5 Rch] [T|< Ntang

ou h est la hauteur du joint, ¢ l'angle de frottement a
I'interface et R_ est la résistance en compression de la
maconnerie.

Le critére d’interface de Coulomb T < N.tang est
généralement négligé, car il semble que 1’'on n’ait
jamais observé de ruine par glissement des blocs les
uns sur les autres.

Dans l'espace des sollicitations M, N le domaine de
résistance est un convexe limité par deux arcs de para-
boles (Fig. 2a). Dans le cas d'une résistance infinie en
compression (Fig. 2b), le domaine de résistance dégeé-
nére en un cone ouvert dans la direction de I'effort nor-
mal, dont les droites sont tangentes a |"origine aux arcs
de paraboles (le domaine d’équilibre est donc plus
grand). Les inégalités précédentes signifient simple-
ment que la résultante des forces est a I'intérieur du
joint et méme suffisamment loin du bord si la résis-
tance en compression est limitée,

R
Modeéle de calcul simplifié

Le coefficient de pression horizontale k peut varier
dans une large proportion, de 0 a 3 typiquement, Il
n’est pas nécessairement égal au coefficient de pres-
sion horizontale des terres au repos noté habituelle-
ment K, car la distribution des contraintes dans I'envi-
ronnement proche d’une conduite peut étre fortement
perturbée. Autrement dit, on ne peut pas relier k aux
parametres mécaniques du sol encaissant (g, C...), c’est
en fait un parameétre global qui caractérise le ratio entre
la pression horizontale moyennée sur la hauteur de la
conduite et la pression verticale. La pression normale
p et la contrainte de cisaillement q a 'interface (Fig. 3b),
obtenues par projection du champ de contraintes dans
le sol sur 'extrados de 'anneau, sont données par les
expressions suivarntes :

¥y (1+k 1-k
=py -

2 —2——(:0329] -k

q= —pv—z—sin% (2)

Equations de base

Le rayon moyen du collecteur est noté R et son
épaisseur h; on néglige les effets dus a la courbure.
On considére deux sections potentiellement critiques:
(C) en clé et (R) aux reins. La résistance des matériaux
donne les valeurs suivantes des sollicitations agissantes
(moment de flexion M, positif s'il crée des tractions a
l'intrados; effort normal N, positif s’il s’agit d"'une com-
pression; effort tranchant V):

des actions dues au sol e :
M(C):i_kp Re[1--1
On suppose que les sollicitations (contraintes nor- 4 ¥ 4R?
males et de cisaillement) qui s’exercent sur l'extrados . (3)
du collecteur sont en équilibre avec une distribution = h -
de contraintes dans le sol définie par des contraintes N(C) —kp"’(R - 2] T(€)=0
principales constantes orientées selon les axes hori- _
zontaux et verticaux. La contrainte verticale est notée —auxreins :
py €t la contrainte horizontale p,, est égale a k fois la -k, e
pression verticale (Fig. 3a) et on néglige le gradient M(R)=——4—DVR ['l _4R2]
de pression verticale. Ce modeéle simplifié de charge-
ment est couramment utilisé dans les méthodes de (4)
calcul des conduites enterrées et des tunnels (AFTES, N(R)=py, [R + }_"] T(R)=0
1983). 2
M M \ \ \ \' _M=hne2
\)Convexe de stabilité N Convexe ouvert
0 de stabilité
No = Rch 7 /
/ / / /
, /117
M = -hN/2
a) Resistance en compression finie b) Résistance en compression infinie
.~ me2 Convexes de résistance d’'une magonnerie (résistance en traction nulle).
Stability domain for the masonry material with zero tensile strenght. 4 5
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a) Contraintes initiales dans le sol

fG.2 Deéfinition du chargement.
Loading description.

pu=k*pv

b) Contraintes a l'interface

—expression de l'excentricité e = M/N en clé et aux reins:

e(C]z%H( —;ﬁ]

e(R) =R (1- 1)

(5)

Compatibilité des équations d'équilibre
avec le critere de résistance
de la maconnerie

La compatibilité entre I'équilibre de la structure et le
critére de résistance s’exprime facilement a partir de
'excentricité e (formules 5) et de l'inégalité (1) qui définit
le convexe de stabilité de la maconnerie. On exprime
simultanément cette compatibilité en clé et aux reins,
qui sont les deux sections les plus sollicitées.

Cas d'une résistance a la compression infinie

L’équilibre n'est possible que si: _lgf:g_l.
2 h 2
ce qui donne 2 inégalités en clé et aux reins:
, 1_1-kR h 1
. e iy B, (R -5
Sl h[1 2R] 2 ©)
. 1 1-k R h 1
_ Ve i ] M e
aux reins : B A= h(‘l ZR]ﬁz (7

Les deux inégalités précédentes se traduisent par
I'existence d'un coefficient de poussée minimum k= et
un coefficient de poussée maximum k"sup inverses |'un
de l'autre et donnés par les expressions suivantes:

__1-hR . _1

46 Kw=Tranzr T

(8
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Le coefficient de poussée minimum traduit la perte
de I'équilibre en clé qui se produit avant la perte aux
reins et inversement, le coefficient de poussée maxi-
mum traduit la perte d’équilibre aux reins qui se pro-
duit avant la perte en clé (Figs. 4a et 4b). Toutefois,
lorsque I’équilibre limite est atteint dans 1'une des sec-
tions critiques, et si le matériau présente un comporte-
ment plastique, le développement non symétrique de
la fissuration provoque une redistribution « plastique »
des moments, qui diminuent dans les sections les plus
sollicitées et se reportent dans les sections les moins
sollicitées. Bien entendu, ce mécanisme s’arréte dées
que toutes les réserves d’équilibre sont consommeées
dans les quatre sections critiques, puisque 1'on obtient
alors un mécanisme (structure hypostatique) formé de
quatre voussoirs articulés avec quatre rotules.

Si on appelle AM la part de redistribution plastique
du moment, on peut écrire :

(M), =M.+ AM en clé (9)
(M), = M+ AM aux reins (10)

L‘indice p indique les moments plasticques ou apres
redistribution plastique. On peut remarquer gque AM

est négatif quel que soit k, car le moment de la section
la plus critique est toujours positif.

Lorsque k est inférieur a 1, la section critique est en
clé. La valeur maximum de AM (en valeur absolue) est
alors donnée par l'équation:

M+ AM =N, h (pour une résistance (11)

en compression infinie)
1-k h? hh
2 psz ['1—@]4' kpv[ﬁ'l- E]E (12)

En reportant le résultat précédent dans l'expression
du moment plastique aux reins il vient :

L S v( EJE
(My), === PR (1 4R2J+kp Rez3 (19

La réserve d'équilibre est entierement consommeée
lorsque : h

(M), =Ny (14)

soit AM=—
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a) Divergence

FIG. 4
Ultimate limit states of a masonry ring.
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b} Convergence

Etats limites d’équilibre d’un anneau en magonnerie,

On tire de 1'égalité précédente la valeur du coeffi-
cient de poussée minimum aprés redistribution :

1-3h/2R .
ki) =——1— 15
(Ko, =33 h/2R ie2
et celle du coefficient de poussée maximum
1 1+h/2R
K = 16
( S“FJp (k‘;‘ M) 1-3h/2R o
B

On a évidemment (k;})p < [k:up)p

L’équilibre de 'anneau n’est possible que si le coef-
ficient de poussée k est compris entre les deux limites

précédentes : [k,.ﬁf)p <k< (ksup),,-

Dans l'espace (h/R.,k), le domaine d'équilibre de
I’anneau en maconnerie est borné par une ligne de
poussée minimum et une ligne de poussée maximum
(Fig. 5). On remarquera que la valeur k = 1 est dans le
domaine d’équilibre (puisqu’elle correspond au confi-
nement isotrope de 'anneau qui ne crée que des efforts
normaux et pas de moments).

3.00
—— Ligne de poussée minimum (aprés redistribution) >/
250 4.| ¢ Lignede poussée minimum (avant redistribution) |7
i — Ligne de poussée maximum (aprés redistribution)
2,00 = _Ligne de poussée maximum (avanl redistribution)
= 1504~
1.00‘ T LT LT Ty .
050 A-cfoeeeesfromatfonne i d i T T =2
0.00 T T T T T
0.10 0,15 0.20 0.25 0.30 0.35 0.40
h/R
6,5 Domaine d’équilibre potentiel d’'un anneau

en fonction du ratio épaisseur sur rayon et
du coefficient de pression horizontale du
sol.

Potential field balance of a masonry ring versus
thickness ratio and coefficient of horizontal
earth pressure k.

Cas de la résistance en compression finie

La compatibilité du critére de résistance traction-
compression avec ["équilibre des sections critiques
donne les deux inégalités suivantes :

—en clé :
1 kp,R] _1-k R h 1 kp.R
Wl § o £ e L | | R

- T )y o

—aux reins :

__1[]_ pVR S—ﬂﬁ(l—ijél '1__p_‘-’R_ (18)
21" hR. 4 h{" 2R)” 2 hR.

ou R, est la résistance en compression de la maconne-
rie.

Lorsque k est inférieur a 1, la section critique est en
clé et la valeur minimale de k compatible avec I'équilibre
de la section est donnée par I'équation suivante:

1-kwol,s h)_h{, k. pR
in R l—'— e _ cHinfy
4k, L 23) 2(1 th_.J

ni

(19)

Si on pose a = p,/R. on peut exprimer, sous la
forme d'un développement limité, la valeur minimum
de k en fonction de celle calculée pour une résistance
infinie -

ke =k + 1 (k; (20)

inf E inf
Pour la grande majorité des collecteurs, la hauteur
de couverture est comprise entre 1 et 10 m, ce qui cor-
respond & une pression verticale p,, comprise entre 0,02
et 0,2 MPa, et la résistance en compression R.. varie
dans une fourchette comprise entre 3 4 10 MPa. Par
conséquent, a varie dans une fourchette comprise entre
0 et 0,1. Pour la valeur de 0,1, la correction ne dépasse
pas 5 % et est négligeable dans la grande majorité des
cas. On peut donc dire que la résistance en compres-
sion de la magonnerie a peu d'influence sur les bornes
du domaine d’équilibre, c’est a dire que I'équilibre d’'un
anneau se réduit &8 un probléme purement géomé-
trique.
Avec un jeu minimal d’hypotheses, on a donc mon-
tré qu’il existe un domaine d’équilibre borné par un

)2 (1+3kJo+o[a]
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coefficient de pression minimum k, ., et un coefficient
de pression maximum ksup (Fig. 6) dont les expressions
sont simples et ne dépendent que de I'épaisseur et du
rayon de 'anneau (pour une résistance en compression
infinie). Ces deux coefficients limites sont associés a un
mécanisme de rupture a quatre rotules de type clé-
radier-reins (Figs. 4a et 4b). A l'extérieur de ce
domaine, il n'y a pas d’équilibre possible quelle que soit
I'intensité du chargement, a l'intérieur du domaine
I'équilibre est toujours possible. Cependant, cette pre-
miére analyse ne donne aucune information sur I'état
de déformation (et de contrainte) de I’anneau, et ne per-
met pas de prendre en compte l'interaction sol-struc-
ture qui modifie, dans un sens généralement favorable,
la distribution des pressions a l'interface sol-structure.
On présente donc par la suite 'analyse élasto-plastique
(avec la méthode des éléments finis) dun anneau en
interaction avec un massif de sol.

:
|
1
1
I
i Domaine
d’équilibre
potentiel

Kojin: 1

Domaine d’équilibre potentiel et domaines
d’instabilité d’un anneau en maconnerie.
Potential balance field and unsteady balance
field of a masonry ring versus coefficient of
horizontal pressure k.

kmax

FIG. 6

Etude de la stabilité d’un anneau
en maconnerie en interaction
avec un massif de sol

par la méthode des éléments finis

)
Introduction

On examine maintenant I'équilibre d’un anneau de
magonnerie en interaction avec un massif de sol homo-
géne, isotrope et élastique, et soumis & un chargement
identique a celui de 1'étude précédente. On suppose que
le massif de sol posséde un état de contrainte initial
caractérisé par une contrainte verticale p, et une
contrainte horizontale kxp,, constantes (on néglige le gra-
dient vertical de contrainte) et que 'anneau de magonne-
rie est mis en place immeédiatement aprés 1'excavation
(on ne tient pas compte du déconfinement du sol).

Contrairement aux recherches classiques de
charges limites, on ne fait pas varier ici I'intensité du
chargement qui reste fixe, mais un parameétre géomé-
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trique qui caractérise la forme du chargement (le coef-
ficient k).

Caractéristiques du modele
aux éléments finis

La modélisation par éléments finis a été realisée
avec le logiciel CESAR-LCPC (Humbert, 1989) et
'option « LAM» du module de résolution élasto-plas-
tique « MCNL» (Mestat, 1993). Le matériau maconne-
rie est entendu dans son acception la plus large, c’est-a-
dire un matériau dont la résistance en traction est trés
faible ou nulle, et dont la résistance en compression est
élevée. On a donc choisi la loi du critére parabalique
qui est classiquement utilisée pour modéliser le béton
non armé. Le critére s'écrit en fonction des invariants
du tenseur des contraintes:

F(o,)=Ji(0,)-2=Rer(0,) -2 1)
3 3
ou J,(s,) est le déviateur des contraintes, [, est la trace
du tenseur des contraintes, R_est la résistance en com-
pression et R, la résistance en traction.

Dans l'espace des contraintes principales, la surface
de rupture est un paraboloide ayant pour axe la droite
d'équation : o, = 0, = 0,. La loi d"écoulement est asso-
ciée, ¢'est-a-dire que le potentiel plastique est confondu
avec le critére (élasto-plasticité parfaite). La partie élas-
tique du comportement est définie par 1’élasticité
linéaire isotrope de Hooke. Au total, la loi comporte
donc quatre parametres: E, n, R_et R.. Les calculs ont
été realisés en contraintes planes plutét qu’en déforma-
tions planes pour une raison qui est liée au critére para-
bolique, mais qui n’a pas d'incidence sur les conclusions
de I'étude. Le sol a été modélisé en élasticité linéaire, la
figure 7 représente le maillage utilisé.

\/ T

Dessin du maillage d’éléments finis (logi-
ciel CESAR-LCPCQ).

Drawing of the finite elements mesh (finite
element package CESAR-LCPC).




Les caractéristiques mécaniques du massif de sol et
les contraintes initiales sont les suivantes:

—eélasticité linéaire en contrainte plane;

—module d"Young : 0, 5 et 30 MPa;

—coefficient de Poisson : 0,33 ;

ow:—'lO(JkPa ; 0, =—kx100 kPa H» =0kPa ;o0,=0KkPa;
k varie entre O et 1.

La fourchette de module 5-30 MPa est représenta-
tive de ce que I'on peut mesurer avec un pressiometre
dans la tranche 0-10 m en site urbain. La valeur 0 a été
ajoutée pour faire une comparaison avec le calcul pré-
cedent.

Les caractéristiques géométriques de l'anneau
de macgonnerie sont les mémes que dans le probléme
précédent, le module de Young varie de 1 000 a
10 000 MPa, la résistance en traction est nulle et la résis-
tance en compression est égale a 30 MPa, ce qui figure
ici une résistance infinie, c’est a dire que 1'on exclut de
I'étude la ruine par écrasement plastique (mais on dis-
cute de cette éventualité plus loin).

Les valeurs des coefficients de poussée minimum et
maximum (avec redistribution plastique) prédites par
le calcul manuel sont :

L3R
1+h/2R
k. =t =167

sup
min

La fourchette 1 000-10 000 MPa couvre une large
gamme de qualité de magonnerie. Dans le cadre de
cette étude, un module de 1 000 MPa est une valeur
caractéristique d’une maconnerie médiocre avec des

joints dégradés, un module de 3 000 MPa représente la
maconnerie moyenne la plus courante et le module de
10 000 est celui d'une trés bonne maconnerie.

Analyse des résultats en déplacements
domaines sub-limite et post-limite

La figure 8 représente les variations de |"ovalisation
horizontale (déplacement radial maximal mesuré au
niveau des reins) de l'anneau en fonction de k pour les
trois modules de sol 0, 5 et 30 MPa et un module de
10000 MPa pour la magonnerie. On constate tout
d’abord qu’en absence d’interaction (le module du
sol est égal a zéro), la courbe diverge au voisinage de
k = 0,6 qui est la valeur limite inférieure prévue par
I"approche manuelle. Ce résultat est conforme aux
théorémes de I'analyse limite (Salengon, 1983).

On constate ensuite que la raideur du sol (I'interac-
tion sol-structure) permet & l'anneau de « passer» la
valeur limite k  (égale a 0,6) qui provoquait la ruine
plastique. Cependant, si I'anneau trouve une position
d’équilibre pour toutes les valeurs de k comprises entre
0 et 1, les déplacements et I'étendue des zones plasti-
fiées augmentent considérablement quand k dépasse
la valeur limite et tend vers zéro. On est donc amené
naturellement & distinguer deux domaines de fonction-
nement, selon que k est inférieur ou supérieur a la
borne inférieure k . : le domaine post-limite (ou
domaine d’adaptation) pour les valeurs inférieures et le
domaine sub-limite (ou domaine d’équilibre naturel)
pour les valeurs supérieures.

14

|Em = ‘iDBOOMPaJ

12 4

—&—Es = 5MPa
—a— Es = 30MPa
—x—Es=0

— —u=20,2(0,594-k)
= = = =345 (0,606-k

Déplacement radial maximal u (mm)

0 0,1 0.2 0,3

0.4 0,5 0,6 0.7 0,8
k

'fie.8 Résultats des calculs par éléments finis : déplacement radial maximal de I'anneau en fonction du coefficient

de pression horizontale k.

Finite element results: maximal radial deflection of the ring at springlines versus coefficient of horizontal earth

pressure k.
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Analyse des résultats dans le domaine post-limite

L’examen des résultats dans le domaine post-limite
montre que les déplacements varient quasi linéaire-
ment avec k (Fig. 8). Ce résultat est a priori surprenant,
car I'anneau est fortement plastifié, mais il se comprend
trés bien si on suppose que lI'anneau est formé de
4voussoirs articulés avec 4 rotules plastiques situées en
clé-reins et radier comme le représente la figure 4. En
effet, le systeme de voussoirs forme alors un méca-
nisme (systeme hypostatique) dont la déformation ne
dépend que du module du sol et du coefficient k.

Si on suppose que la pression de réaction du sol est
proportionnelle au déplacement radial de 'anneau et
si on néglige les déplacements élastiques, on peut mon-
trer que le déplacement radial maximum peut se mettre
sous la forme suivante:

u_, py
ﬁr-Af:(kmf— k) pourk<k,, (22)

ou E_est le module du sol et A est une constante. On a
representé sur la figure 8, les droites ajustées sur les
résultats CESAR avec la formule (22).

Analyse des résultats dans le domaine sub-limite

Dans le domaine sub-limite, 'anneau est faiblement
plastifié et son comportement se rapproche de celui
d’un anneau élastique. La modélisation bidimension-
nelle d'un anneau élastique en interaction avec un mas-
sif de sol élastique est un probléeme classique pour
lequel il existe de nombreuses solutions analytiques
(Einstein et Schwartz, 1979). Si on néglige les déforma-
tions dues a l'effort normal, le déplacement radial maxi-
mum de |'anneau est donné par:

.E-— ('l—k]lf'l?_Kh

R 7V 1+aF (24)

A Domaine post-limite
4 (k < Kinp)

|~

bbotd

f4ddb

|
&

déplacement

ou:

K, est le module de rigidité en flexion de I'anneau ou
rigidité annulaire ;

F est le coefficient de couplage en flexion;

a dépend de la nature de I'interface et du coefficient de
Poisson du sol et est proche de 0,1 (pour une interface
collée).

El
K, = m; (25)
E
Fomeat

ou :
El et v_sont le produit d'inertie et le coefficient de Pois-
son de la paroi;

E_et n, sont le module et le coefficient de Poisson du
sol.

En schématisant, on peut dire que dans le domaine
post-limite, I'anneau se comporte comme s’il était
formé de quatre voussoirs articulés, dont |'ovalisation
est inversement proportionnelle au module du sol.
Dans le domaine sub-limite, I’anneau a un comporte-
ment plutét monolithique qui se rapproche de la solu-
tion élastique. Le passage de la limite s"accompagne
d'une forte plastification, qui est contenue par l'inter-
action avec le sol. La figure 9 schématise les deux
domaines de comportement de |'anneau.

Analyse des sollicitations

La figure 10 représente les courbes de moment pour
les sections clé-radier et les sections de reins. On
constate que les courbes de moment en clé-radier pré-
sentent un maximum pour k proche de k . et qu’elles
s’infléchissent ensuite vers une asymptote linéaire qui
tend vers une valeur un peu supérieure a 0, Les

Domaine sub-limite
(k = kinf)

HHHP;

N

—_—
—_—
-
—
R

EREEE Rk
pr(1-k)

u
R 12K,(1+aF)

AN

0 Coef. de pression horizontale

King k

Schématisation du fonctionnement mécanique de 'anneau dans les domaines post-limite et sub-limite.

Shematic mechanical model of a masonry ring in the post-limit and the sub-limit domains.
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courbes de moment aux reins ne présentent pas de tan-
gente horizontale, mais s’infléchissent aussi vers une
asymptote quasi horizontale. L'allure de ces courbes
s’interpréte aisément a partir du diagramme de 1"équi-
libre limite d'une section (Fig. 2b). On doit avoir:

PR giaa e 26

2 N 2 (20)
Ce qui donne: h\h
—en clé-radier M= kpv(R+ ~] -
2)2
; h\h
etauxreins M=p,|R+= |
Py ( 2) >

ou avec les valeurs numeériques de 'exemple:
—enclé : M =10,0xk (kN.m) et aux reins, M =—-10,0kN.m.

Ces deux droites sont représentées (en pointillés)
sur la figure 10,

Le moment plastique en clé pour k = k_ est donné
3h

par:
1_‘___ &
[ 2HJP\

=6 kN.m

Dans le domaine sub-limite (k > k), le moment
tend vers sa valeur élastique M, :

hih hR
mC, = k.,,,,pVR[R + E)— =%

> (27)

2
=L (28)
4 1+oF
ou avec les valeurs numériques de 'exemple:
—en clé: M = 20,0 x (1-k) (kN.m) et aux reins, M = -20,0

% (1-Kk) kN.m.
Ces deux droites sont aussi représentées (en poin-
tillés) sur la figure 10.

Contrairement au moment fléchissant, 1'effort nor-
mal est peu sensible aux effets élasto-plastiques et a
I'interaction sol structure. L'effort normal aux reins est

proche de la valeur théorique pV (R + h/2) = 100 kN et la
valeur en clé est pratiquement égale a 100 x k kN, Cette
relative insensibilité est due d’'une part a la nature de
I'effort normal, qui résulte du bilan des forces exteé-
rieures, et d’autre part, au fait que la rigidité normale
d’un anneau est beaucoup plus élevée que sa rigidité
en flexion.

=" = 35
Analyse des contraintes

On ne s'intéresse évidemment qu’aux contraintes de
compressions qui sont maximales dans les sections
situées aux reins. La figure 11 montre 1'évolution de la
contrainte maximale aux reins en fonction de k pour les
cas de figures prédéfinis dans cette étude (on rappelle
que la pression verticale est égale a 100 kPa soit
approximativement le poids d'une colonne de 5 m de
sol). Dans le cas d’un matériau raide (E_ = 10 000 MPa)
et d'un sol lache (E, = 5MPa) la contrainte maximale de
compression aux reins atteint une valeur relativement
élevée lorsque k tend vers zéro (de l'ordre de 10 MPa),
qui pourrait entrainer la ruine par écrasement du mate-
riau.

Jusqu‘a présent, on n’a pas pris en compte la résis-
tance en compression nécessairement finie du matériau
sauf au premier chapitre ol on a montré que les coeffi-
cients de poussée limite (k, . et k, ) sont peu influencés
par la résistance finie du matériau. Cependant, 1'éven-
tualité d’'un dépassement de la résistance en compres-
sion est tout & fait plausible et s’observe dans les cas

Moments (kN.m)

—8— Em=10000MPa,Es=5MPa
—=— Em=10000MPa, Es=30MPa
—— Em=3000MPa, Es=30MPa
—&— Em=1000MPa, ES=30MPa

; o - - -h-- - w- =

0.5
k

Kint= 0,6

0.7

T T

0,6 0,8 0,9 1

FiG.10. Résultats des calculs par éléments finis : moments de flexion dans les sections de clé et de reins en fonction

du coefficient de pression horizontale k.

Finite element results: maximal bending moment at springlines and crown versus coefficient of horizontal earth

pressure k.
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—=— Em=10000. Es=30 MPa
.| —=—Em=3000, Es=30MPa
—5—Em=10000, Es=5MPa

Contrainte max (MPa)

fiG.11  Résultats des calculs par éléments finis:
contrainte maximale de compression dans
les sections de reins en fonction du coeffi-
cient de pression horizontale k.
Finite element results: maximal compressive
stress at springlines versus coefficient of ho-
rizontal earth pressure k.

séveres d’ovalisation avec formation de fissures de
« compression », dont le faciés est caractéristique
(écaillage du parement notamment).

On présente dans Thépot (2004) un modéle analy-
tique d'un systeme composé de quatre voussoirs arti-
culés en interaction avec un massif élastique, qui per-
met de calculer la contrainte maximale de compression
au niveau des sections les plus sollicitées selon I'expres-
sion suivante :

oC{R)=%[‘I+ /5(1_1()%%] (29)
5

Cette formule montre que la contrainte maximale de
compression doit varier avec la racine carrée du rapport
entre le module de la maconnerie E_ et celui du sol E,
ce qui est assez bien vérifié par les calculs aux éléments
finis, dans le domaine post-limite (k < k, ). En revanche,
la formule prévoit des contraintes deux a trois fois supé-
rieures aux résultats des calculs par éléments finis. En
effet, dans le modéle analytique, la rotation des vous-
soirs est entierement localisée au niveau des quatre sec-
tions fissurées (rotules) alors que dans le calcul aux élé-
ments finis, avec une loi élasto-plastique parfaite, la
rotation est distribuée sur toute la zone plastifiée qui
s'étend progressivement a 'ensemble de I'anneau (seule
une loi élasto-plastique a écrouissage négatif permet-
trait d’obtenir une localisation des déformations plas-
tiques). Par conséquent, le calcul élasto-plastique sous-
estime la contrainte maximale de compression.

Etude de la stabilité d'un ovoide
en maconnerie par la méthode
des éléments finis

Introduction

On reprend I'analyse développée dans les deux cha-

59 pitres précédents, mais appliquée a un ouvrage non
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circulaire en forme d’ovoide, dont une coupe est repré-
sentée sur la figure 1 a droite, et qui est assez courant
en région parisienne. La hauteur interne de 'ovoide est
de 2,3 m, sa largeur aux naissances est de 1,3m et
"épaisseur de la magonnerie est de 20 cm.

S'agissant d’un ouvrage non circulaire, on ne dis-
pose pas de solutions analytiques explicites pour le cal-
cul des sollicitations (moment, effort normal), la
méthode des éléments finis est dans ce cas pratique-
ment indispensable.

Caractéristiques du modele
aux éléments finis

Les lois de comportement, les caractéristiques
meécaniques et le chargement sont identiques a celles
de I'étude de 'anneau circulaire, la figure 12 représente
le maillage d’éléments finis. L'extrados de 1'ovoide est
donc soumis a une distribution de pression et de
cisaillement en équilibre avec un champ de contrainte
dans le sol, qui se caractérise par des directions princi-
pales verticales et horizontales, une pression verticale
p, égale a 0,1 MPa et une pression horizontale égale a
k fois la pression verticale. Comme dans 1’étude précé-
dente, on fait varier le coefficient k et on maintient la
pression verticale constante.

i

- #6.12 Dessin du maillage d’éléments finis (logi-
ciel CESAR-LCPC).
Drawing of the finite elements mesh (finite
element package CESAR-LCPC).




Résultats des calculs: domaines sub-limite
et post-limite

LS £ I
Résultats sans interaction (module du sol égal a zéro)

La figure 13 représente les déplacements horizon-
taux en fonction de k mesurés en deux points situés en
milieu de piédroit et aux naissances de la voiite. On
constate qu’il existe une borne inférieure égale a 0,25
et une borne supérieure egale a 0,5 pour lesquelles des
déplacements divergent. La borne inférieure corres-
pond a la ruine par affaissement de la votte et diver-
gence des piédroits, alors que la borne supérieure
correspond a la ruine par convergence des piédroits
(Figs. 14a et 14hb).

Contrairement a I'anneau circulaire, ot la borne
supérieure est supérieure a 1 (et égale a l'inverse de la
borne inférieure), les deux bornes sont ici inférieures a
1 et relativement proches 'une de l'autre. Le domaine
de stabilité n‘inclut pas le cas k = 1 (pression uniforme)
mais il est toutefois bien placé par rapport au coeffi-
cient de poussée au repos des terres qui varie typique-
ment de 0,3 a 0,5. L'ovoide est donc une forme double-
ment optimale a la fois du point de vue de 'action du
sol et de son fonctionnement hydraulique.

S /A3

Résultats en prenant en compte
linteraction sol-structure

Lorsque le module du sol est différent de zero, on
constate sur la figure 13 que les déplacements restent
faibles dans la zone sub-limite et qu’ils augmentent
rapidement quand k sort du domaine de stabilité natu-
relle. Dans les deux domaines post-limite (post-limite

—

k=0,25

He 14 Configurations limites d’équilibre d'un
ovoide.

Ultimate limit states of an egg-shaped sewer.

inférieur pour k < 0,25 et post-limite supérieur pour
k > 0,5), les déplacements varient quasi-linéairement
avec k. On avait obtenu ce méme resultat avec
un anneau circulaire, et il se comprend bien, si on
suppose que la formation de quatre rotules aux nais-
sances-clé-radier pour k < 0,25 et en milieu de pié-
droits-naissances-radier, transforme |'ovoide en un
quasi mécanisme, dont la déformation est inversement
proportionnelle au module du sol. Ce comportement
est d’autant plus net que le module de la maconnerie
est élevé et celui du sol faible.

L'interaction sol-structure permet donc a l'ovoide
de trouver un équilibre en dehors de son domaine
« naturel» de stabilité. Finalement, on distingue trois
domaines de fonctionnement (Fig. 15): le domaine
post-limite inférieur caractérisé par la divergence des
piédroits et I'affaissement de la volte, le domaine sub-
limite caractérisé par l'interaction quasi élastique avec
le sol et enfin le domaine post-limite supérieur carac-
térisé par la convergence des piédroits. Les domaines
post-limite sont aussi appelés domaines d’adaptation
plastique de I'ovoide.

Naissances

* Milieu des
piédroits
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. Résultats des calculs par éléments finis avec interaction sol-structure : déplacements aux naissances et en

Finite element results with soil-structure interaction : maximal deflection at springlines and haunch versus coefficient

of horizontal earth pressure k.
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Les trois domaines de comportement d'un
ovoide.

The three fields of behavior of an egg-shaped
sewer.

Discussion et conclusion

L’approche simplifiée que I'on a développée, dans
la premieére partie, pour I’étude de la stabilité d'un
anneau circulaire en magonnerie soumis a un cas parti-
culier de chargement est tout a fait similaire dans ses
hypothéses au calcul a la rupture appliqué a I'analyse
de la stabilité des vottes.

Selon Heyman (1982), la résistance en compression
n’intervient pas dans la stabilité des voUtes qui se réduit
a un probléeme géométrique. Il définit un coefficient
géométrique Fg fondé sur l'existence d’une épaisseur
minimale de la volte pour supporter un chargement
donné.

Dans le cas d’un anneau en magonnerie avec une
résistance en compression infinie, on arrive exactement
&4 la méme conclusion: si le coefficient de poussée hori-
zontale k est inférieur a k , ou supérieur a k, , I'anneau
est incapable de porter une charge et s'il est compris
entre ces deux limites, il peut porter une charge infinie.
On peut méme définir comme Heyman une épaisseur

minimale :
1-k
h_=2R
m'" [3+k]

Dans les méthodes de calcul des tunnels (AFTES,
1983) ou des conduites enterrées, on confond fréquem-
ment le ratio k avec le coefficient de poussée des terres
au repos K qui est classiquement donneé par la formule
de Jacky, pour un sol normalement consolidé:

K, =(1-sin ¢’) ou ¢ est I'angle de frottement.
Si on égale le K avec le k _, qui correspond a I'équi-
libre limite de I'anneau en poussée minimum, on obtient

la valeur minimum du ratio épaisseur sur rayon compa-
tible avec un état de contrainte géostatique:

(Bl-o%)
R min 3+ KU
Pour K, = 0,43 (¢’ = 35°), valeur courante, on obtient

un ratio épaisseur sur rayon moyen égal a 0,33 qui est
une valeur tres élevée, rarement observée en pratique.
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Les valeurs habituelles de h/R relevées dans les
ouvrages en magonnerie sont en effet comprises entre
0,15 et 0,25 (0,2 est une valeur fréquente).

On constate donc que, pour les épaisseurs habi-
tuelles des conduites et collecteurs circulaires, I"équi-
libre d'un anneau en magonnerie est généralement
incompatible avec le coefficient de poussée des terres
au repos. La portée de cet énoncé est évidemment affai-
blie a plusieurs reprises par les hypothéses restrictives
que 'on a prises sur le matériau magonnerie (résistance
a la traction nulle) et sur la géométrie du chargement.
Mais il a I'avantage de montrer que dans de nombreux
cas, I'équilibre d’un anneau en magonnerie ne peut pas
se concevoir sans prendre en compte l'interaction sol-
structure et la redistribution favorable des pressions
qui en découle.

La méthode des éléments finis permet de prendre
en compte 'interaction sol-structure et met clairement
en évidence deux domaines de comportement : le
domaine sub-limite, qui est aussi le domaine d'équilibre
naturel de 'anneau borné par les valeurs ket k_,, ot
'anneau a un comportement quasi élastique et le
domaine post-limite ot il tend & se comporter comme
un ensemble de quatre voussoirs articulés en forte
interaction avec le sol.

L’interaction avec le sol permet au ratio k de passer
les valeurs limites, mais on observe alors le développe-
ment rapide d'une plastification importante au niveau
des sections situées aux quatre péles de 1'anneau (clé-
radier et reins) qui se transforme alors en un systéme
de quatre voussoirs articulés avec quatre rotules dont
la deformation est inversement proportionnelle au
module du sol.

Dans le domaine sub-limite I’équilibre de I'anneau
est donc totalement conditionné par la raideur du mas-
sif (I'eéquilibre est d’ailleurs impossible si la raideur du
sol est nulle). Le passage entre les deux domaines est
d’autant plus brutal que le matériau est raide et le sol
lache.

On a représenteé sur la figure 16 deux chemins pos-
sibles de chargement d'un anneau en magonnerie dans
le diagramme (h/R, k). Sur le premier chemin, I’état ini-
tial de 'anneau, représenté par le point (1a), est dans le
domaine d’équilibre et on suppose que le ratio k dimi-

Kmax

Domaine
la)  déquilibre
naturel

Domaine )
d’adaptation kmin
(post limite) (1b)
—>
h/R

- fic.16  Chemins d’adaptation d’'un anneau en ma-
¢onnerie soumis & un chargement de type
géostatique dans le diagramme (h/R, k).
Adaptation paths of a masonry ring subject to a
geostatic loading in the (h/R, k) diagram.




nue, ce qui est représenté par la fléche verticale qui
rencontre la ligne de poussée minimum en (2), ou la
structure est en état potentiel de rupture. La boucle
symbolise le comportement post-rupture qui est géné-
ralement stable, car la déformation de la structure
induit une redistribution du chargement qui maintient
k sur la ligne de poussée minimale. Sur le deuxiéme
chemin, |'état initial de 'anneau représenté par le point
(1b) est dans le domaine d’instabilité certaine, et on
suppose que le ratio k augmente jusqu’a ce qu’il
atteigne la valeur minimale en (2).

Physiquement, le premier chemin peut par exemple
se produire si on rajoute un remblai ou une surcharge
sur un collecteur enterré dont le remblai latéral est
compressible ou si on décompresse brutalement le
remblai latéral (en ouvrant une tranchée paralléle par
exemple). On obtient alors un «effet Marston » c’est-a-

dire une concentration d’efforts sur la clé de la conduite
et donc une diminution du ratio k. Le deuxiéme chemin
peut se produire, au moment du décintrage de
'anneau, si le coefficient de poussée horizontale K, des
terres est inférieur au ratio de poussée minimum.

Finalement, cette étude montre que la stabilité d'un
collecteur en maconnerie (circulaire ou non circulaire)
est trés directement liée 4 la raideur du sol encaissant et
qu'il n'y a généralement pas d’équilibre possible sans
prise en compte de l'interaction sol structure.

Pratiquement, I'évaluation de la stabilité de ces
ouvrages passe donc obligatoirement par des essais in
situ visant a caractériser la déformabilité du sol encais-
sant (essai pressiométrique par exemple). Bien
entendu, l'analyse de la fissuration et les mesures des
épaisseurs et des qualités des maconneries restent la
base de toute évaluation.
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Evaluation de la performance
des digues de protection
contre les inondations

Resume

La France subit de fréquents épisodes de crues
dévastalrices. Les inondations provoquent d’'importants
dégats et les coiits induits sont considérables. Les digues
de protection contre les inondations, souvent sous-
dimensionnées et mal entretenues, ont montré leurs
faiblesses a plusieurs reprises et leurs ruptures
augmentent la violence des inondations. A I'échelle
nationale, le linéaire conséquent de digues (environ

7 500 km) et le manque de données sur I'ensemble de ce
parc d’ouvrages compliquent leur gestion. A I'échelle du
gestionnaire local se pose la question de l'optimisation
des opérations de maintenance. Notre recherche vise a
développer des méthodes d’évaluation de la performance
des digues. Dans un premier temps, nous développons un
modéle fonctionnel pour représenter les mécanismes de
rupture des digues. Ce modéle permet de représenter des
meécanismes sous forme de scénarios et de dégager les
indicateurs pertinents de la performance des digues.

A partir des informations disponibles (inspections visuelles
détaillées, essais géophysiques ou géotechniques,
données historiques...), nous agrégeons ces indicateurs
par analyse multicritére appuyée sur la connaissance
experte. Nous dégageons au final un indicateur global
de performance des digues.

Mots-clés : digue, performance, analyse fonctionnelle,
AMDE, analyse multicritére, indicateurs de performance,
maintenance.

Levee river performance assessment

Abstract

More and more floods occurred over the last decade in France
and in the world, causing important damages and significant
costs. Moreover, levees are often not well maintained, so they
hardly resist to major floods and can break easily. These failures
increase flood consequences. At French national scale, the
length of levees, estimated to 7,500 kilometers, and the lack of
data all along these infrastructures complicates their
management,

At a local manager scale, the aim is to optimise maintenance
operations. The goal of our research is to develop methods
allowing the assessment of levees performance. Initially, we
develop a functional model to represent levee failure
mechanisms. This model allows to represent these mechanisms
with scenarios and to build up the indicators used to assess
levee performance. From data collected (detailed visual
inspections, laboratory tests, historical data, etc.), we aggregate
these indicators with a multicriteria analysis method based on
expert knowledge. At the end we oblain a global levee
performance indicator.

Key words : levee, performance, functional analysis, FMEA,
multicriteria analysis, performance indicator, maintenance.
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Introduction

En France, mais aussi en Europe et, plus générale-
ment, dans le monde, la fréquence des crues s’est acce-
lérée lors de la derniére décennie et leur intensité a
augmenté. Ces crues conduisent de plus en plus sou-
vent a des ruptures de digues, ce qui a pour effet
d’accroitre les effets des inondations dans les zones
censées étre protégées par ces ouvrages. Citons
quelques événements remarquables :

— les inondations dans le Sud de la France en 1999, 2002
et 2003 ;

~en Chine en 1998 le long du fleuve Yangze, ol les rup-
tures de digues ont provoque la mort de 2000 per-
sonnes, selon les chiffres officiels du gouvernement
chinois ;

— & Saint-Louis (Etats-Unis) le long du Mississippi en
1998, ou des digues atteignant 15 meétres de hauteur se
sont rompues ; trés récemment (septembre 2005) a la
Nouvelle-Orléans (Etats-Unis) suite au passage du
cyclone Katrina. Le bilan provisoire a ce jour fait état
de plusieurs milliers de morts et de plusieurs dizaines
de milliards de dollars de dégats.

En une génération, les problématiques liées aux
digues ont profondément évolué, a 'instar d’autres
domaines du génie civil. Les questions liées a la
conception et a la réalisation des ouvrages se sont
déplacées vers leur gestion et leur exploitation, avec
l'objectif sous-jacent de la maitrise des risques qu’ils
induisent. 1l s’agit donc de produire la meilleure ges-
tion et la meilleure exploitation d’'un parc de digues, et
en particulier d’améliorer et d’optimiser les actions de
maintenance, dans le souci permanent de maintenir sur
le long terme un niveau de sécurité optimal pour 'ameé-
nagement hydraulique.

La maitrise des risques liés aux digues est fonda-
mentale et les défalllances de ces ouvrages sont sus-
ceptibles d’avoir des conséquences en vies humaines
ou économicues lourdes, comme |‘ont montré les inon-
dations récentes dans le Sud de notre pays : Langue-
doc-Roussillon en 1999 (36 victimes et 620 M€ de
dommages), Gard en 2002 (23 victimes et 1 200 M€
de dommages) et basse vallée du Rhéne en 2003
(7 victimes et 1 000 M€ de dommages).

En effet, la pression urbaine a abouti a autoriser la
construction d’habitations dans le lit majeur des
rivieres, et les digues, souvent sous-dimensionnées et
mal entretenues, ont montré leurs faiblesses a plusieurs
reprises. La rupture de digues augmente la violence
des inondations et peut accroitre les conséquences des
inondations.

L’ancienneté des digues et I'absence de gestion rai-
sonnée de nombreux propriétaires ont provoqué une
perte significative de I'information relative aux digues:
la constitution de la digue, les travaux de confortement
ultérieurs, etc. De plus, le linéaire important de digues
en France (7500 km) complique leur gestion. Les ges-
tionnaires et l'administration de contréle sont
conscients de I'importance de la mise en place de plans
de geslion visant a mettre & niveau et a maintenir la
sécurité des digues. Mais ce long linéaire pose une
cuestion majeure: par ol commencer les actions de
maintenance (Diab, 2002) ? Les gestionnaires ont un
budget limité et il convient donc d’optimiser ce budget
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en planifiant les actions d’inspection et de mainte-
nance.

Dans ce contexte, notre recherche vise 4 produire
des méthodes pour évaluer la performance " des
digues de protection contre les inondations. L'objectif
est de fournir aux gestionnaires des outils d’aide & la
décision pour la planification des programmes d'ins-
pection, de maintenance et de réparation. C'est ['objet
du présent article. Les digues étant des ouvrages a
grand linéaire, ces méthodes et outils visent a étre inté-
grés in fine dans un systéme d’information géogra-
phicue (SIG).

Dans une premiére partie introductive, nous pré-
sentons les digues de protection contre les inondations,
leurs particularités et les différents mécanismes de rup-
ture auxquels elles sont potentiellement soumises.
Nous faisons également un exposé rapide de ['état du
parc de digues en France.

Pour améliorer nos connaissances sur le fonctionne-
ment et évaluer la performance des digues, nous déve-
loppons une méthodologie permettant de modéliser
les mécanismes de rupture. Pour cela, nous utilisons
des méthodes de la sdreté de fonctionnement
(Villemeur, 1988): I'analyse fonctionnelle (AF), I'analyse
des modes de défaillances et de leurs effets (AMDE) et
les arbres de défaillances. Ces méthodes appliquées aux
digues vont permetire de modéliser les mécanismes de
rupture sous forme de scénarios. Nous présentons ce
travail dans la deuxiéme partie de 'article.

Nous cherchons ensuite & évaluer la performance
des digues vis-a-vis de chaque scénario de rupture. Les
scénarios vont nous indiquer quelles informations doi-
vent étre retenues pour construire les indicateurs de
performance. Les méthodes multicritéres d’aide a la
décision, appuyées par |'expertise, vont nous permettre
d’établir des regles pour évaluer les indicateurs de per-
formance et pour les agréger. L'objectif est d'aboutir a
I"évaluation de la performance globale dune digue, en
tenant compte de I'ensemble des mécanismes suscep-
tibles de l'affecter. C'est l'objet de la troisiéme partie de
l'article.

Il convient d'indiquer que ce travail s'inscrit dans
un axe de recherche du Cemagref (organisme a voca-
tion de contréle et de suivi de barrages et de digues)
visant a développer des bases de données sur les rup-
tures des ouvrages hydrauliques. 1l a été réalisé dans
le cadre d'une thése en Sciences de l'information géo-
graphique, sous la direction de |'université Marne-la-
Vallée (France). De fait, méme si cette recherche pré-
sente une vocation applicative affirmée, la rigueur
scientifique de notre démarche a eté un objectif princi-
pal, en particulier dans |'application des méthodes de
la stireté de fonctionnement et de 'aide multicritére a la
décision, et dans le recueil et la formalisation de la
connaissance experte.

i Performance : aptitude de I"'ouvrage a remplir les fonctions pour les-
quelles il a été congu (résister aux crues, ne pas se rompre, protéger
les zones situées en arriére de la digue).



Présentation des digues
de protection
contre les inondations

Définition et fonctionnement hydraulique
des digues de protection
contre les inondations

Les digues de protection contre les inondations sont
des ouvrages dont au moins une partie est construite
en elévation au-dessus du niveau du terrain naturel et
destinés & contenir épisodiquement un flux d’eau afin de
protéger des zones naturellement inondables (Mériaux
et al,, 2001). Ces digues ne sont en charge qu’épisodi-
quement durant les crues des cours d’eau.

Les digues de protection contre les inondations font
partie d'un systéme plus global: la vallée endiguée. On
les trouve essentiellement le long des cours d’eau, par-
fois positionnées directement en contact avec la berge,
ou eloignées de plusieurs métres, voire de quelques
centaines de meétres de celle-ci (Fig. 1).

La fonction principale des digues est la protection
contre les inondations des zones qu’elles sont censées
protéger. On peut décrire le fonctionnement hydrau-
lique d'une vallée endiguée de la facon suivante:

—lors d’une crue, la riviere déborde de son lit mineur et
inonde progressivement le lit majeur endigué;

- I'endiguement limite I'emprise de 'inondation pour
les crues faibles et moyennes, mais il suréléve la ligne
d’eau 1a ol la présence des digues conduit & rétrécir
sensiblement la largeur du lit naturel (c’est trés souvent
le cas dans la traversée des villes);

- I'écrétement (phénomeéne qui amortit les débits maxi-
maux par inondation d’espaces en lit majeur) est, de ce
fait, limité lors des crues courantes; les zones protégées
par des digues peuvent, dans certains cas, étre inondées
par le remous du fleuve a sa jonction avec un affluent, ou
par les ruissellements issus de bassins versants latéraux

digue en contact
avec la berge

du cours d'eau

FIG. 1

digue éloignée #

dont les exutoires au fleuve se trouvent saturés, ou
encore par remontée de la nappe phréatique;

—on aménage parfois des déversoirs permettant de
protéger la digue contre le mécanisme de surverse,
d’écréter la crue en inondant une zone a enjeux limités;

— pour les crues extrémes, I'ensemble de la vallée est
inondé soit a la suite du fonctionnement des déversoirs,
soit par des ruptures de digues ; le fleuve ou la riviére
recouvre ainsi I'ensemble de leur lit majeur, comme en
'absence de protections.

=t
Des ouvrages anciens et fragiles

Les digues de protection contre les inondations sont
pour la plupart des ouvrages anciens (les premiéres
constructions remontant au Moyen Age). Il s'agit généra-
lement d’ouvrages en remblai de terre, allant du limon
au sable, parfois méme au gravier. L'histoire de leur
construction explique leur constitution. Les digues
anciennes sont souvent des ouvrages construits par étapes
a plusieurs périodes, en fonction de I'évolution des usages
du fleuve ou des besoins de protection (Fig. 2).

Les digues anciennes ont été le plus souvent édi-
fiées a partir de matériaux pris sur place. Ainsi, la varia-
bilité des matériaux rentrant dans la constitution des
ouvrages peut étre grande, y compris le long d’un
méme cours d’eau (matériau sableux le long du bassin
moyen et matériau limoneux en approchant de
I'embouchure). Mais dans une section donnée, il s’agit
généralement de remblais homogénes sans zonage et
sans dispositifs particuliers de drainage interne.

L'absence de moyens lourds de terrassement et de
compactage lors de l'édification des digues anciennes
conduit & des remblais de relativement faible compa-
cité sans ancrage particulier dans la fondation, laquelle
n‘a pas fait 'objet de traitement particulier pour assurer
son étanchéité. Cette description rapide des digues
anciennes de protection contre les inondations montre
que ces ouvrages sont relativement fragiles.

A contrario, les digues les plus récentes (Fig. 3) font
appel a des conceptions se rapprochant de celles des
barrages. On y retrouve un zonage des matériaux avec
separation des fonctions d’étanchéité et de drainage.

Les digues de protection contre les inondations dans

leur environnement hydraulique.
River levees in their hydraulic environment.
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fig.2 Profil type d'une digue ancienne.
Typical profile of an old levee.
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de protection
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e proteclion ;
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Recharge aval
drainanle .«

Fondation meuble

fiGg. 2 Profil type d'une digue récente,
Typical profile of an old levee.

Le parc de digues de protection contre les inonda-
tions est constitué & 90 % d’ouvrages en remblai
(Mériaux et al., 2001). Ces digues sont donc susceptibles
de subir des mécanismes de rupture propres a ce type
d’ouvrage (Serre, 2005) : surverse, érosion interne,
affouillement, glissement (Fig. 4).

Parmi ces mécanismes, la surverse et |’érosion
interne sont a 'origine de la plupart des ruptures de
digue:

— la surverse est a 'origine des principales ruptures de
digue de protection contre les inondations. Ainsi, pour
les digues de Laire, la surverse a été a l'origine de pres de
la moitie des ruptures lors des trois crues du milieu du
XIX* siecle (Mériaux et al., 2001). Dans plus des deux tiers
des cas de surverse, on a pu identifier un point bas sur le
profil en long de la digue qui a induit la concentration
ces débits, Des surélévations de la ligne d’eau sur la rive
concave des courbes du fleuve, ou encore en amont de
ponts ou seuils obstrués par des embacles, peuvent ega-
lement étre a |'origine des surverses recensées;

— I"érosion interne est également a l'origine de nom-
breuses ruptures de digues (CFGB, 1997). En France,
entre 1970 et 1997, seize manifestations d’érosion
interne ont été répertoriées sur les digues de protec-
tion contre les inondations. Pour les crues du Rhéne de
1993 et 1994, les mécanismes d’'érosion interne sont a
l'origine de la totalité des seize bréches constatées sur
les digues de Camargue. Parmi celles-ci, treize sont dus
a des terriers d’animaux et trois a des canalisations tra-
versant la digue.

fic.4 Les mécanismes de rupture des digues (surverse, érosion interne, affouillement, glissement).
Illustration of levee failure mechanisms (overtopping, internal erosion, scour, slide).
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Des enjeux importants et des dispositifs
de gestion a améliorer

Les zones protégées par les digues constituent des
enjeux importants. La plupart des digues de protection
contre les inondations intéressent la sécurité publique,
et on estime le linéaire du parc de digues de protection
contre les inondations & 7 500 km sur le territoire
métropolitain, protégeant une population estimée a
2 millions d’habitants et réparties sur une surface de
quelque 15 000 km? (Mériaux et al., 2004).

Malgré ces enjeux, les digues de protection contre
les inondations connaissent lors des crues majeures
des défaillances pouvant conduire a des ruptures. Elles
sont dues & un parc de digues globalement en mauvais
état, mais aussi a une gestion des ouvrages inadaptée,
voire inexistante.

En effet, les acteurs intervenant dans la gestion des
digues sont trés nombreux et trop souvent les proprié-
taires sont inconnus ou inactifs. L'absence dans de
nombreux cas de maitres d'ouvrages efficaces rend la
gestion des digues perfectible.

Par ailleurs, les digues apparaissent mal ou non
documentées et |'acquisition de données sur |'ensemble
du linéaire est complexe et coliteuse du fait de I'hété-
rogeénéité des digues.

Enfin, la gestion d'un parc d’ouvrage a grand
linéaire, globalement méconnu, en mauvais état et pré-
sentant de fortes hétérogénéités, est complexe. 1l est
donc urgent de déployer un dispositif de gestion effi-
cace pour améliorer la sécurité des digues. Aujourd’hui
existent des méthodologies pour évaluer précisément
I'état des digues, sur un troncon donné et sur une faible
longueur (Fauchard et Mériaux, 2004). Toutefois, elles
ne permettent pas d'évaluer la performance des digues
sur 'ensemble du linéaire. Nous proposons donc des
méthodes pour compléter le dispositif de gestion des
digues (Serre, 2005).

La modélisation des mécanismes
de rupture des digues

== =kq
Principe de la modélisation des mécanismes

Nous cherchons ici & modéliser les mécanismes de
rupture des digues sous forme de scénario, de fagon a
obtenir les informations nécessaires & "évaluation de
leur performance. Pour cela, il nous faut un modéle
permettant de représenter tous les mécanismes de rup-
ture et qui s’adapte a tous les types de digues.

Les modeles fonctionnels répondent au besoin de
méthodes d’évaluation génériques. Nous avons
exploité des outils destinés a modéliser les systémes
complexes et a représenter les liens logiques entre les
successions de défaillance se produisant dans les
ouvrages (les méthodes de la stireté de fonctionne-
ment). Le modéle fonctionnel de représentation des
mécanismes est construit en trois étapes résumées a la
figure 5 et développées dans la suite du texte.

© Analyse fonctionnelle
= recherche des fonctions

|

® AMDE
= recherche des modes de défaillance

|

® Graphes causaux
- représentation sous forme
de scénarios de rupture

AG.5 Démarche de 'aide au diagnostic par ex-
pertise (Peyras, 2003).
Step of diagnostic aid with expertise.

—
Analyse fonctionnelle des digues

La premiére méthode a appliquer dans le cadre de
la surete de fonctionnement est I'analyse fonctionnelle,
Elle permet la compréhension et la description synthé-
tique du fonctionnement d’un systéme. L"analyse fonc-
tionnelle définit les limites du systeme considéré, son
environnement et les fonctions qu’il remplit (Zwingel-
stein, 1996).

Pour réaliser I'analyse fonctionnelle d'une digue, il
est nécessaire de fixer la précision de notre étude.
Notre objectif étant une description fine des digues et
de leurs mécanismes potentiels de rupture, nous réali-
sons l'analyse fonctionnelle a I'échelle spatiale du com-
posant. Nous nous intéresserons donc aux fonctions
accomplies par les composants des digues.

On procede ensuite & I'analyse structurelle des dif-
férentes catégories de digues. Nous analysons diffé-
rents profils de digues, telles qu’elles sont observeées en
situation réelle. Cette analyse a conduit a proposer trois
profils en travers types couvrant I'ensemble des digues
rencontrées dans le parc frangais: les digues & étan-
chéité amont et les digues & étanchéité interne (Fig. 6),
et, avec une représentation moindre, les digues en
magonnerie,

L'analyse structurelle des profils de digue permet
de lister les différents composants constituant
'ouvrage, de déterminer la nature des matériaux les
constituant, de repérer leur position géographique et
de déterminer les interactions avec les autres compo-
sants. A titre d'illustration, nous développons |'analyse
structurelle des digues a étanchéité amont (Tableau I).

Les interactions des composants entre eux et avec
les milieux extérieurs sont matérialisées au moyen de
schémas (les blocs diagrammes fonctionnels) établis a
I"échelle du composant (Fig. 7). Nous étudions les prin-
cipales interactions des digues: celles liées aux
contacts, aux sollicitations mécaniques et aux écoule-
ments (flux hydrauliques et flux hydrodynamiques).

L’analyse des blocs diagrammes fonctionnels per-
met d’obtenir les fonctions de conception des compo-
sants, regroupées dans les tableaux d’analyse fonction-
nelle (Tableau II) et classées selon l'origine de
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9. Elément

tai ite
9. Corps 1. Créte 2. Revétement d‘élm:i:;l: 1. Créte zémmt
de digue de protection Bt ﬂecbm
8. Revétement coté fleuve B
de protection 8. Revétement
oot aval de protaction i g
cbté aval men

7. Tapis

7. Recharge aval 4
drainant =

drainante

3. Recharge amant 4. Dispositil
5. Fondation meuble étanche parafoullie

traversant traversant parafoullle

5. Fondation meuble

FG.& Analyse structurelle des digues a étanchéité amont et des digues a étanchéité interne (Serre, 2005).
Structural analysis of impervious upstream shoulder levee and levee with central core.

TaBLEAUI  Les composants pour les digues en remblai a étanchéité amont (extrait).
Component materials in levee with impervious upstream shoulder.

Numéro. Composant

1 Créte Granulats
Terre
2 Revétement de protection coté fleuve Terre végétale
Terre végétale et grillage anti-fouisseur
Perré
Perré et terre végétale
Enrochements
Enrochements et terre végétale
3 Recharge amont étanche Argiles compactees
Géomembrane

10.
Dissipateur "—_\
d'énergie .
T L\'H——_ RS
T =
"1 9.Coms B Revilameny .}, -
~de digue - |' T 'dgtﬂép‘m_va'f T

_{environnement
" A aval
; L / [ |
/'1 £ g )
7. Tapit dranant | ;

= 5. Fondation meuble |v‘

zone amont
des fondations

E=——= Fluxliés aux eaux de crue

. " : Transmission de flux liés aux eaux
= i e |
Flux ligs aux eaux dinfiltration dinfilretion & travers in composant

f6.7 Bloc diagramme fonctionnel « relations de flux hydrauliques ».
Functional block diagram for « hydraulic flow relationship ».
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Functional analysis table.

ation dela fonction

~ taBleaunl Tableau d’analyse fonctionnelle (Serre 2005) (extrait).

ctions de conception

Flux hydrauliques

Sollicitations mécanigues

- limiter l'infiltration d’eau de pluie

—évacuer |'eau de ruissellement vers le

revétement de protection coté val

- résister 4 l'érosion externe provenant des eaux de
ruissellement

- résister & 'érosion externe au cours d’une crue

— résister aux charges dues a la circulation
—résister aux développements des racines

l'interaction (contacts, sollicitations mécaniques, flux
hydrauliques...). Au final, ces tableaux synthétisent
I'analyse fonctionnelle des digues et récapitulent, pour
chaque composant, les fonctions de conception accom-
plies par le composant.

[
AMDE appliquée aux digues

La meéthode AMDE (analyse des modes de
defaillance et de leurs effets) est apparue dans les
années 60 dans le domaine de l'aéronautique et est
actuellement une des méthodes de la streté de fonc-
tionnement la plus utilisée dans 'industrie (spatiale,
nucléaire, automobile...). L'AMDE est une méthode
inductive d'analyse des défaillances potentielles d'un
systeme. Elle considére, systématiquement, |'un apres
I'autre, chaque composant du systéme et analyse ses
modes de défaillance, leurs causes et leurs effets.

Nous adaptons les techniques d’analyse de la
méthode AMDE & notre contexte. Les résultats sont lis-
tés dans un tableau indiquant (Tableau III):

- les composants (et leur numéro de nomenclature) cor-
respondent a la décomposition structurelle ;

— les fonctions de conception des composants obtenues
a partir de |'analyse fonctionnelle ;

—les modes de défaillance : la défaillance d’une fonction

(fonction non réalisée) et la dégradation d’une fonction
(fonction partiellement ou mal réalisée);

~ les causes possibles des défaillances d'un compo-
sant, obtenues a partir des blocs diagrammes fonc-
tionnels. Ces causes sont classées selon leur origine:
les contacts avec les milieux extérieurs ou les compo-
sants environnants, les sollicitations mécaniques, les
flux hydrauliques (ou hydrodynamique), I'état intrin-
séque du composant (ses caractéristiques propres),
les causes liées a la conception/réalisation du compo-
sant;

— les effets possibles d'un mode de défaillance, classés
cle fagon analogue aux causes;

— les indicateurs (visuels, issus dun instrument d’aus-
cultation, les coefficients de sécurité) qui traduisent la
manifestation des effets des défaillances. lls sont détec-
tés par différents moyens de détection.

En synthése de 'AMDE appliquée aux digues de
protection contre les inondations, nous disposons de
leurs principaux modes de défaillance, de leurs causes,
de leurs effets et de leurs indicateurs associés,

Modele fonctionnel pour les mécanismes
de rupture des digues

A ce stade, nous pouvons construire les scénarios
de rupture des digues, en enchainant les causes aux
modes de défaillance, puis aux effets, Les scénarios sont
ainsi modélisés par des successions de séquences de

TABLEAU NI L’AMDE adaptée aux digues (Serre 2005) (extrait].
Levee FMEA.
Causes possibles Indicateurs
de la défaillance .S
1 Créte limiter la fonction — Processus ~ Flux hydrauliques :
les infiltrations conception-
d’eau de pluie réalisation :
« limiter les » gaux d'infiltration e fuites sur * observation
infiltrations s composition dans le corps le parement aval  visuelle
d’eau de |a créte de digue
de pluie» * aux d'infiltration
est dégradée dans la recharge
ou est amont étanche
deéfaillante — Sollicitations

— Etat intrinséque
du composant:

* fissuration

cle la créte

mécanicues :

® SOUS-pressions
dans le corps

de digue

» piézométrie ® piézomeétres
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défaillance fonctionnelle, représentant les processus
physiques se produisant au sein du systéme et condui-
sant a des pertes ou dégradations de fonctions. Nous
représentons les scénarios sous forme de graphes cau-
saux : chaque mécanisme est modélisé dans un graphe
causal décrivant les processus fonctionnels de dégra-
dation et les enchainements de variables correspon-
dants (Peyras, 2003).

Le modeéle de représentation des scénarios comporte
trois catégories de variables: les variables «fonction »
correspondant aux modes de défaillance, les variables
« phénomeéne » regroupant les causes et effets des
modes de défaillance et les variables «indicateur» cor-
respondant aux manifestations des phénomeénes.

Les variables « phénoméne » sont renseignees par
les variables «indicateur», qui traduisent la manifesta-
tion des mécanismes (indicateur = phénoméne). Les
combinaisons de variables «phénoméne» vont
conduire & la dégradation d'une (ou des) variable(s)
«fonction», la perte de performance de cette derniére
produisant & nouveau une nouvelle séquence de phé-
nomenes (phénoménes = fonction = phénoménes).
L’enchainement des défaillances sous forme «de phé-
noménes impliquant des dégradations de fonctions,
impliquant de nouveaux phénomenes» constitue le
modeéle de représentation des mécanismes de rupture
d'une digue sous forme de scénario (Fig. 8).

Séquence de défaillance (n—1)

Séquence

}
1‘
Z
5

Séquence de défaillance (n+ 1)

fne.8 Modele fonctionnel de représentation des
mécanismes (Peyras, 2003).
Functional representation model of mecha-
nisms.

Un tel modéle présente de nombreux avantages: il
structure la connaissance experte sous forme de scéna-
rios fonctionnels, il organise 'information liée aux
meécanismes autour de trois catégories de variable
(fonction, phénomeéne et indicateur) et il permet de
prendre en compte les dégradations partielles et pro-
gressives des variables et les mécanismes non chrono-
logiques.

Les phénomeénes (les causes et effets des modes de
défaillance) intervenant dans les mécanismes de rup-
ture des digues sont répertoriés el classés selon 1'ori-
gine:

— état intrinséque du composant : déformation, fissura-
tion, érosion, colmatage, composition...

— flux hydraulique: crue, eau d’infiltration, fuites, per-
colations, suintements...

— les sollicitations mécaniques: poussée hydrostatique,
poids propre, sous pressions...
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— les sollicitations hydromécaniques: érosion interne,
érosion externe, colmatage...

- la conception et la réalisation: perméabilité, capacité
de drainage...

Nous distinguons trois catégories d'indicateurs (les
indicateurs traduisent les phénomeénes dans les méca-
nismes):

— les indicateurs visuels sont détectés par l'observation
visuelle du garde-digue ou de l'expert: érosion, végeé-
tation, ouvrages singuliers, terriers d’animaux, glisse-
ments...

— les indicateurs mesurés sont issus d'une mesure d‘aus-
cultation ou d’un essai in situ ou au laboratoire: piézo-
meétrie, déhit, déformations, perméabilité, compacité...

— les indicateurs calculés sont obtenus a partir d’un cal-
cul faisant intervenir des indicateurs auscultés et cor-
respondent aux facteurs de stabilité intervenant dans
les conditions d’états limites des digues : gradient
hydraulique, charge hydraulique, coefficients de sécu-
rité au glissement. ..

Modélisation des mécanismes de rupture
des digues: application a I'érosion interne

Nous disposons d’un modeéle fonctionnel pour
représenter des scénarios et nous cherchons mainte-
nant a renseigner une base de connaissances sur les
mécanismes de rupture des digues. Le support de ce
travail est la connaissance experte, contenue dans les
documentations techniques relatives a la pathologie
des digues: nous renvoyons le lecteur intéressé vers
(Pilarczyk, 1998) et (Mériaux et al., 2001) qui sont les
références principales sur le sujet. L'interview des
experts est également utilisée en complément de I'ana-
lyse des recueils d’expertise.

A partir de la connaissance experte, nous détermi-
nons les successions de défaillances fonctionnelles
pour chaque mécanisme de rupture. Nous en dédui-
sons les modes de défaillance en jeu, les phénoménes
conduisant a ces modes de défaillances ou en résultants
et les indicateurs permettant de détecter les phéno-
menes. Nous classons ces informations et nous procé-
dons & des regroupements et & des choix terminolo-
giques afin d’obtenir des informations structurées et
homogeénes, pouvant étre intégrées ultérieurement
dans des bases de données.

Nous pouvons alors construire les scénarios de rup-
ture des digues correspondant a chaque mécanisme
selon la représentation proposée dans notre modéle. Les
mécanismes de rupture ainsi modélisés sous forme de
scénario sont résumes ci-apres pour le cas particulier des
digues en remblai a étanchéité amont (Tableau IV).

A titre illustratif, nous appliquons le modéle fonc-
tionnel proposé au mécanisme d’érosion interne d’'une
digue en remblai a étanchéité amont (scénario n°4 du
tableauIV). Ce mécanisme comportent trois séquences
de défaillance successives: i) la dégradation mécanique
du revétement de protection coté fleuve, conduisant a
ii) la perte d’étanchéité de la recharge amont, elle-
méme conduisant a iii) des processus d’érosion interne
dans le corps de digue.

Dans une premiére séquence de défaillance, plu-
sieurs phénoménes sont susceptibles de dégrader la




TABLEAUIV  Les scénarios de rupture des digues a étanchéité amont.
Failure scenarios for levves with upstream impervious shoulder.

‘Numéro Nom ‘Condition hydraulique
1 Surverse crue
2 Affouillement coté fleuve crue ou régime normal de la riviére
3 rosion interne en fondation crue ou régime normal de la riviére
4 Erosion interne dans le corps de digue crue
5 Glissemnent coté fleuve décrue
6 Glissement coté val crue

performance de la fonction de protection du revéte-
ment amont (fonction «le revétement de protection
coté fleuve résiste aux sollicitations mécaniques »,
Fig. 9). Il s’agit des phénomeénes: «végétation »,
«animaux fouisseurs», «chocs d'embacles», «géo-

morphologie de la riviére » et « composition du reveé-
tement de protection cote fleuve ».

Lors de la deuxiéeme séquence de défaillance, sous
I'effets de phénomeénes tels que les «racines dans la
recharge amont étanche», «trous d'animaux fouisseurs

: Type systéme racinaire i % i T S e o Déchirures \
i ; ; |

| Présence : 1 . : | Impacts sur le revétement; | Forme longitudinale : | Erosion |
| 2 i ! Indices de présence ; ! - p ! du trongon gl Ouvertures 1
! Position 1 1 cété fleuve o I l
I Cytle da vie } | : | . Taille du francbord : I Chutes de blocs i
A el N 2 Mg oo P M e R s ‘< __Arbres arrachés__~

A A A A A
i Degradation du revétement|
Végétation Animaux fouisseurs Choc d'embacles HYd’?jié;mﬂ:Eg::’mQ'e eg Eo picHcton Nomys

Le revétement de protection coté fleuve
résiste aux sollicitations mécaniques.
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ranima i Composition
Racines dans la recharge [Trous cankmiaux foulessurs| Erosion de la recharge de P ah Ouvrage traversant
dans la recharge amont CAtanat € la recharge dans la digue
amonl étanche &tanche amoni Siancng amont étanche

— e — ]

e

La recharge amont limite

les flux hydrauliques.

Pitatote Sl e sS85 ~ FESESTSTTESEREET ~ T = b P -~ T e ~
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| Type systéme racinaire | [ H/L (A _ [ Y |
! Taille ' | Terriersdans ladigue | | Coefficient de Hazen t [ Fuites dans le talus : I Composition t
y Présence : : P! Compactage 1 \! cbié aval ! Gestionnaire |
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de digue

dans le corps de digue

du corps de digue

dans le corps de digue

dans la digue

Le corps de digue résiste
a I'érosion interne.

FiG.9 Scénario d’érosion interne dans les digues a étanchéité amont.

Scenario for internal erosion in levee with impervious upstream shoulder.
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dans la recharge amont étanche », «érosion de la
recharge amont étanche », « composition de la recharge
amont étanche » et « ouvrages traversants dans la
diguew, la fonction d’étanchéité de la recharge amont
(fonction «la recharge amont étanche limite les flux
hydrauliques », Fig. 9) va se dégrader, conduisant & des
infiltrations d’eau dans le corps de digue.

La troisieme séquence de défaillance concerne le
corps de digue. La fonction de résistance de la digue
(fonction «le corps de digue résiste a I'érosion interne »,
Fig. 9) peut étre affectée par les phénoménes « racines
dans le corps de digue», «trous d’animaux fouisseurs
dans le corps de digue», « composition du corps de
digue», «eau d'infiltration dans le corps de digue» et
«wouvrages traversants dans la digue». Les effets de la
perte de performance de cette fonction sont des phé-
nomenes d’érosion interne dans le corps de digue, sus-
ceptibles de conduire a la rupture du troncon.

Par I'analyse des processus physiques s‘opérant dans
les ouvrages et a chaque niveau de défaillance, nous
avons recensé les fonctions de conception des compo-
sants qui vont se dégrader, les phénoménes conduisant a
ces modes de défaillance ou en résultant et leurs indica-
teurs associés. Nous disposons donc de toutes les infor-
mations pour construire le scénario correspondant au
mécanisme d’érosion interne des digues a étanchéité
amont (Fig. 9).

Synthése de la modélisation
des mécanismes de rupture des digues

L'application de cette démarche aux digues a per-
mis d’obtenir des résultats intéressants pour notre
objectif d’évaluation de la performance des digues.
L’analyse fonctionnelle fournit une modélisation cohé-
rente des différents types de digues et établit une syn-
these des fonctions, phénoménes et indicateurs interve-
nant dans les mécanismes de rupture. A partir de
I"’AMDE, nous proposons un modéle fonctionnel pour
représenter les mécanismes sous forme de scénarios.
Enfin, la connaissance experte permet de formaliser et
recueillir toute I'information relative aux mécanismes
et de représenter les mécanismes.

En termes applicatifs, cette démarche conduit a pro-
poser trois types de profil de digue de protection contre
les inondations, couvrant l'ensemble du parc francais.
L'analyse de la connaissance experte et I'interview des
experts onl permis de recenser les informations relatives
aux meécanismes de rupture: les indicateurs, les phéno-

Indicateur d'état 1
Indicateur d'état 2
Indicateur d'élat 3

Critére 1

Indicateur
de performance (IP) 1.
performance de la fonction 1

Indicateur d'état 4
Indicateur d'état 5
Indicateur d'état 6

10 Hiérarchisation des indicateurs d’état, des
critéres et des indicateurs de la perfor-
mance des digues.

Hierarchisation of condition indicators, criteria
and performance indicators.
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meénes, les fonctions et leurs modes de défaillance. Ainsi,
nous représentons sous la forme de scénarios fonction-
nels 'ensemble des mécanismes de rupture des digues
(6 scénarios pour les digues a étanchéité amont).

Evaluation multicritere de la performance
des digues

Principes de I'analyse multicritere
pour I'évaluation de la performance
des digues

En génie civil, les méthodes multicritéres sont sou-
vent utilisées pour la gestion des ouvrages & grands
linéaires: les réseaux d’eau potables (Le Gauffre et al.,
2004), les réseaux d'assainissement (Diab, 2002).
L’objectif de ces méthodes est I'évaluation des condi-
tions de fonctionnement du systeme étudié. Notre pro-
blématique est analogue: a partir des scénarios de rup-
ture des digues, nous souhaitons développer une
méthode pour évaluer leur performance.

La démarche mise en ceuvre repose sur I'utilisation
d’outils d’analyse multicritére (Roy et Bouyssou, 1993).
Cette démarche comporte différentes étapes. La perfor-
mance d'une digue dépend de plusieurs critéres, définis
eux-mémes a partir de combinaisons d'indicateurs d’état. 1l
nous faut: i) déterminer les indicateurs d’état et les critéres,
ii) proposer des régles pour leur évaluation et iii) agréger
les critéres pour obtenir la valeur de la performance des
digues vis-a-vis d'un mécanisme de rupture (Fig. 10).

Pour agréger les différents critéres (étape iii), il
convient d’adopter une méthode d'agrégation multicri-
tére adaptée au contexte. Il existe trois grandes catégories
de méthodes multicritéres (Roy et Bouyssou, 1993): I'uti-
lité multiattribut, les méthodes de surclassement et les
méthodes interactives, Nous avons fait le choix d’utiliser
une méthode interactive ot alternent des étapes de calcul
et des étapes de dialogue avec le décideur. La méthode
d’affectation (le tri) par I'établissement de régles que nous
avons retenue est bien adaptée aux contextes d’agréga-
tion complexe (Azibi, 2003). Elle consiste a construire une
base de régles de type «si.., alors...» et proches du lan-
gage naturel pour exprimer des principes d’agrégation.
Cette méthode apparait bien adaptée 4 notre probléma-
tique de décision: les régles permettent d'intégrer les pré-
ferences des experts des digues, I'importance relatives
des critéres et leurs interactions.

Dans cette partie, nous proposons une illustration
de notre travail au mécanisme d’érosion interne des
digues a étanchéité amont.

Détermination des indicateurs d'état
et des criteres des digues

Nous avons modélisé les mécanismes de rupture
des digues sous la forme de graphes causaux. Le
modele fonctionnel repose sur trois variables: les fonc-
tions, les phénoménes et les indicateurs. Les indica-
teurs renseignent sur les phénomeénes auxquels ils sont



rattachés. Ces phénoménes correspondent aux causes
ou aux effets de perte de performance des composants
des digues. Chaque phénomeéne est renseigné en agré-
geant un certain nombre d'indicateurs. Enfin, I'agréga-
tion des phénomeénes renseigne sur la performance
d’une fonction.

Les indicateurs d’état et les critéres des digues sont
donc obtenus a partir de la modélisation fonctionnelle
des mécanismes:

— les indicateurs d’état correspondent aux indicateurs
obtenus par 'AMDE;

— les critéres correspondent aux phénomeénes obtenus
par 'AMDE (c’est-a-dire les causes et les effets des
modes de défaillance dans l'analyse AMDE).

Enfin, les indicateurs de performance correspondent
a I'évaluation des fonctions obtenues par 'analyse fonc-
tionnelle (Fig. 11).

B vl
Evaluation des indicateurs et des criteres

Pour renseigner les régles d'affectation des indica-
teurs d’état et des critéres, nous avons constitué un
groupe d’experts du domaine des digues, composé de
deux experts seniors en ouvrages hydrauliques, un
expert hydraulicien et un animateur généraliste spécia-
liste des SIG. Le role de ce groupe d’experts est de fixer
I'ensemble des régles permettant de rendre la méthode
opérationnelle. Les séances de travail du groupe
d'experts ont été menées essentiellement sur la base
d’'interviews structurées, lors desquelles des arbres de
défaillance issus de la représentation des scénarios ont
servi de guide lors des discussions (Fig. 12).

Dans un premier temps, il est indispensable de
décrire précisément les indicateurs d’état utilisés de
maniére a ce que leur mesure soit fiable et répétable. Un

INDICATEURS D'ETAT

Indicateurs :
— systéme racinaire (laille)
— présence (densité)

— position sur la digue
— cycle de vie

CRITERE

Phénomeéne :
— végétation

9

INDICATEUR DE PERFORMANCE (IP)

Fonction : le revétement de protection
cOté fleuve résiste aux sollicitations mécaniques.

FliG.71  Indicateurs d’état, critére et indicateur de per-
formance des digues: exemple.
Condition indicators, criteria and levee perfor-

marnce indicators: example.

certain nombre de champs des indicateurs d'état doivent
étre renseignés : nom de l'indicateur d’état, définition,
mode opératoire, échelle de notation, références sur cette
échelle et position géographique sur la digue.

Ensuite, nous proposons une échelle des scores
applicable aux indicateurs d’état et aux critéres. Nous
adoptons une échelle discréte de scores variant de 0 a
10: 0 correspond a la situation idéale tandis que 10 a la
situation la plus critique (Fig. 13). Cette échelle unique
pour tous les indicateurs d’état et tous les critéres per-
met d’introduire une hiérarchie dés la mesure.

Performance de la digue
vis-a-vis du mécanisme d'érosion interne

Le corps de digue
résiste a I'érosion
interne
Trous Potentialité
d'animaux fouisseurs dar?:f;n:: % d'eau d'infiltration Ouvrage traversant Composition
dans le corps de digu;p dans le corps dans |a digue du corps de digue
de digue de digue
La recharge amont h
FTRE T O o o o« v vwosms o ses oot o ssnssamettos s s s aihssssonmsfonteseaes
hydrauliques
Trous Racines B - , .
e : otentialité d'érosion Composition
d adr;rr:sa;xr:;k:::fe:rs dans la recharge de la recharge de la recharge Ou;:n?‘:?i’;ﬁam
g amont étanche amont étanche amont étanche
amont étanche
Le revétement de protection A
cotéflewve | S
résiste aux sollicitations
mécaniques

Végétation

Compaosition
du revétement
de protection fleuve

Géomorphologie
de la riviére

- mG.12  Arbre de défaillance pour le mécanisme d’érosion interne des digues a étanchéité amont.
Fault tree of internal erosion mechanism in levee with impervious upstream shoulder.
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Qualification | Code couleur
Excellent

Bon

Score

(]

Bon

Passable
Passable
Médiocre
Médiocre
Mauvais
Mauvais
Mauvais

o~~~ |lwN|—=

-
o

Inacceptable

Qualification des scores.
Scores qualification.

FIG. 13

Les experts établissent les régles applicables a
I'ensemble des indicateurs d’état: les scores 0 et 10 sont
fixés ainsi que les scores intermédiaires. Pour chacun
des indicateurs d'état, nous fixons les régles d’évalua-
tion faisant correspondre a chacun d’eux des scores
dépendant des observations relevées sur les digues, de
leurs mesures d'auscultation, des essais disponibles ou
des facteurs de stabilité calculés. Ces scores vont de la
condition d’excellence (situation ou l'indicateur d’état
prend le score 0] & la condition inacceptable (situation
ou l'indicateur d’état prend le score 10).

Enfin, le groupe d'experts propose une régle
d’agrégation des indicateurs d’état pour obtenir une
évaluation de chaque critére. Les indicateurs d’état sont
combinés pour obtenir la valeur des critéres a |"aide de
différents opérateurs : somme, somme pondérée, maxi-
mum, table de vérite.,.

A titre applicatif, nous traitons 'exemple de |'éva-
luation du critére « racines dans la recharge amont
étanche», qui intervient dans la séquence de
défaillance de la fonction d’étanchéité de la recharge
amont (voir Iarbre de défaillance de la figure 12 «scé-
nario d’érosion interne»). La régle proposée par les
experts indique que la végétation examinée pour ce cri-
tére est celle située sur la digue (talus coté fleuve et
créte) et a ses abords (sur une emprise de 2 metres de
part et d’autre de la recharge amont). Ce critére est éva-
lué a partir de trois sous-critéres: « grands arbresy,
« petits arbres» et « buissons », chacun de ces sous-cri-
teres étant eux-mémes évalué a partir de deux indica-
teurs d’état: « végétation en contact avec le dispositif
d’étanchéité » et «végétation hors du dispositif d'étan-
chéité » (Fig. 14).

La condition d’excellence (score ) est obtenue si aucun
arbre ou buisson ne se situe sur la digue ou a proximité
(sur une emprise de 2 metres de la digue). La condition
inacceptable (score 10) est atteinte dés qu'un seul grand
arbre mort est observé au contact de la recharge amont
étanche ou a proximité (2 moins de 2metres de la
recharge). L'agrégation des trois sous-critéres pour l'éva-
luation du critére «racines dans la recharge amont
étanche » est obtenue en adoptant le score le plus défavo-
rable (opérateur Maximum). Le détail des régles est
résumé dans une grille d’analyse synthétique (Fig. 14).
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Critére « racines dans la recharge amont étanche »
i
Sous-critére Indicateur o 1 2 3 4 5 & 7 9 10
Grands arbres contact atanchaité X X x
hors étanchaité x X X X
axcallances x
T [
Sous-critére Indleateur L] 1 2 3 4 5 & 7 8 ] 10
Petits arbres conlact dtanchaitd X X x
hars dtanchliée X X
axcelsncs X
T ——
crité [ 1 2 3 4 5 13 T a 8 10
Buissong conlact étanchaits * X
hors dtanchaltd X x
axcellance X
fic.14  Grille d’analyse synthétique du critére « ra-

cines dans la recharge amont étanche ».
Synthetic analysis grid of criterion « roots in impervi-
ous upstream shoulder s,

Pour I'ensemble des critéres intervenants dans le
scénario d’érosion interne (13 critéres au total), les
experts ont fixé de facon analogue les régles: les condi-
tions d’excellence et inacceptables des indicateurs
d’état, leurs regles d’affectation des scores et leurs
regles d’agrégation pour |'évaluation des critéres.

[ 34
Evaluation de la performance des digues

A ce stade, nous disposons de regles pour I'évalua-
tion des critéres intervenants dans les scénarios de rup-
ture des digues. Il reste & proposer des régles d'agré-
gation des critéres pour I'évaluation de la performance
de la digue vis-a-vis d'un mécanisme donné.

Les critéres doivent étre agrégés a chaque séquence
fonctionnelle du scénario (voir arbre de défaillance,
Fig.12). Les résultats de I'agrégation de chacune des
séquences de défaillance sont ensuite reportés a la
seéquence suivante du scénario et ce, jusqu’a l'évalua-
tion de la performance de la fonction principale (c’est-
a-dire la performance de la digue vis-a-vis du méca-
nisme étudié, figurant au sommet de |'arbre de
défaillance, Fig. 12).

Nous présentons cette démarche d’agrégation des
critéres sur 'exemple du mécanisme d’érosion interne
des digues a étanchéité amont (Fig. 12). La premiére
séquence du scénario, correspondant a la performance
de la fonction de résistance du revétement amont (fonc-
tion «le revétement de protection coté fleuve résiste
aux sollicitations mécaniques »), fait intervenir trois cri-
téres: «végétation », « géomorphologie de la riviére » et
« composition du revétement coté fleuve ». Ces trois cri-
téres sont agrégés par l'opérateur Maximum pour
'obtention du score du critére « potentialité d’'érosion
de la recharge amont», apparaissant dans la deuxiéeme
séquence de défaillance. De fagon analogue, cette
méme regle est utilisée pour évaluer le critére « poten-
tialité d’eau d'infiltration dans le corps de digue » de la
troisieme séquence de défaillance.

Enfin, pour évaluer la performance de la digue vis-
a-vis du mécanisme d’érosion interne, deux séries de
critéres sont agrégées :




— le critére « potentialité d'eau d’infiltration dans le
corps de digues » obtenu ci-dessus;

- l'agrégation par 'opérateur Maximum des quatre cri-
téres «trous d'animaux fouisseurs dans le corps de
digues», «racines dans le corps de digue», couvrage
traversant dans la digue » et « composition du corps de
digue ».

Cette agrégation est réalisée a I'aide d"une table de
vérité (Fig. 15), établie par le groupe d’experts.

Eau d'infiltration
10 9 8 T 6 5 4 3 2 1 ]
10 ales] 2 [ 1] o0
. 8 2 1 o
l‘EL 8 il 2 | v| o
Q
= [l 2 (1|0
=
O | T1EERE
2
- 5 2 1 1]
E 14 2|10
3
E s 2|10
% | 2 |22 e =2 =] 2 |k 2] e
=
S 0 [ - 1 I O [ 5 5 2 l
o 2 2 2 2 2 2| 2 2 2 1 o
fi6.15 Table de vérité experte pour évaluer la

performance d’une digue vis-a-vis de
I'érosion interne.

Expert’s truth table to assess the levee perfor-
mance related to internal erosion mechanism.

Synthese de I'évaluation de la performance
des digues

Aprés avoir énoncé les principes généraux de
construction des indicateurs de performance, nous
avons bati un systéme d'indicateurs d’état et de critéres
pour évaluer la performance des digues. Les indicateurs
d'état utilisés sont déterminés & partir de 'AMDE lors
de la construction des scénarios de rupture. Ils sont éva-
lués par les experts du domaine des digues pour chacue
scénario de rupture avec une échelle commune de nota-
tion allant de 0 & 10. A partir des scores de chagque indi-
cateur d’'état, I'évaluation des critéres est obtenue par
'application de l'opérateur Maximum.

Nous avons répondu & notre probléme multicritére
par la méthode d’affectation a base de régles. Sa mise
en ceuvre sur les digues permet d’évaluer, a partir des
différents critéres, la performance des digues pour
chaque mécanisme de rupture.

Conclusion

Notre recherche a consisté a produire des méthodes
pour évaluer la performance des digues de protection
contre les inondations, 'objectif étant de fournir aux
gestionnaires des outils d'aide a la décision pour la pla-
nification des programmes d‘inspection, de mainte-
nance et de réparation.

Dans une premiére étape, nous avons mis en ceuvre
des méthodes de la Slreté de Fonctionnement: |'ana-
lyse fonctionnelle, I'analyse des modes de défaillance
et de leurs effets et une représentation par des arbres
de défaillance. Ces méthodes ont permis de modéliser
la structure des digues, de connaitre les fonctions
accomplies par les digues et leurs composants, et de
définir leurs modes de défaillance, leurs causes et leurs
effets. A partir du recueil et de la formalisation de la
connaissance experte, nous avons modélisé les princi-
paux mécanismes de rupture des digues sous forme de
scénarios. Pour chacun des mécanismes, nous détermi-
nons les indicateurs d’état et les critéres qui intervien-
nent dans |"évaluation de la performance. En terme de
résultats, nous avons modélisé les mécanismes de rup-
ture des digues (6 scénarios pour les digues & étan-
chéité amont) et nous avons déterminé, pour chaque
mécanisme, les critéres (quelque 150 critéres pour
'ensemble des mécanismes de rupture).

L’étape suivante a consisté & agréger les indicateurs
cd’état et les critéres pour évaluer la performance des
digues. La méthode utilisée est une méthode multicri-
tére d'affectation a base de régles, alternant des étapes
de discussions avec un groupe d’experts et des étapes
de calcul. En terme de résultats, cette démarche a per-
mis d’établir les régles d'évaluation et d'agrégation des
critéres (quelque 120 régles pour le mécanisme de rup-
ture par érosion interne des digues a éanchéité amont
couvrant 13 critéres), permettant in fine 'évaluation de
la performance des digues (6 mécanismes pour les
digues a étanchéité amont).

Pour compléter ces résultats, des travaux complé-
mentaires vont étre réalisés a court terme suivant deux
directions:

— un axe de recherche visant a poursuivre et achever
I"évaluation de la performance des digues pour
'ensemble des mécanismes de rupture et pour les trois
modeéles structurels de digues. En outre, la vérification
détaillée de la capacité des méthodes multicritéres
d’évaluation de la performance des digues & représen-
ter les situations réelles devra étre poursuivie ;

— un axe de développement destiné & produire un veéri-
table outil opérationnel. Sur la base d'un SIG existant
dans lequel nous avons intégré les régles multicritéres
d’évaluation de la performance des digues (Maurel
et al., 2004), il s'agira de produire un outil d'aide a la
décision destiné aux gestionnaires de digues pour
I"'optimisation des opérations de maintenance et de
réhabilitation des digues.
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