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Propriétés des argiles
marines de grande profondeur®

Quatorze metres d'une carotte d’argile marine de grande
profondeur, provenant du golfe de Guinée, sont analysés
suivant un pas trés fin de 16,7 cm. Ces propriétés sont
comparées, d’une part, au comportement de référence
des argiles minérales remaniées normalement
consolidées établi par Biarez et Favre (1975, 1977), et,
d’autre part, a la courbe de compression intrinséque
(ICL) proposée par Burland (1990). Les essais portent sur
les parameétres d’identification w,, w,, VBS, w__ et sur les
parameétres mécaniques ¢, C, C, ¢’, OCR. La finesse du
pas ainsi que la concordance des profils, permettent de
metire en évidence une genése complexe ainsi que les
spécificités de cette smectite marine naturelle : indice des
vides de sédimentation, sensibilité, « surconsolidation »
apparente, celle-ci traduisant une cohésion de type
physico-chimique,

Mots-clés ; sédiments marins de grande profondeur,
compressibilité, essais cedométriques,
parametres d'identification, cohésion non drainée.

Abstract

Properties of deepwater marine clays

A 14 meter long deepwater marine clay coree, from the Gulf of
Guinea, is analysed with a 16.7 cm step and its behaviour
compared on one hand, with the reference behaviour of the
remoulded normally consolidated mineral clays established by
Biarez et Favre (1975, 1977), and on the other hand with intrinsic
compression (ICL) line proposed by Burland (1990). The index
parameters w,, wy. MBY, w__ and the mechanical parameters ¢,
C. C_ ¢, OCR are highlighted in this experimental study. The
thinness of the step, the agreement of the profiles, reveals a
complex genesis as well as the specificities of this natural
marine smectite such as : the void ratio of sedimentation,
sensitivity, and a apparent « overconsolidation » which translates
a physico-chemical cohesion type.

Key words : deepwater sediments, index properties, cedometric
tests, compressibility, undrained cohesion.

(1 Etude dans le cadre d’un contrat CLAROM « Sols marins grande
profondeur », sur une carotte Stacor provenant du site B du golfe de
Guinée. Les partenaires du projet étant : IFP, Ifremer, Fugro-France,
Saipem-SA, Technip et Total,

3

REVLIE FRANCAISE DE GEOTECHMIGUE

NP 116

3¢ rimestre 2004



Introduction

Les parameétres d'identification liés a la nature miné-
ralogique des particules, et représentés par les limites
d’Atterberg, et les paramétres physiques qui traduisent
I'arrangement spatial des particules, permettent de
résumer les propriétés des sédiments argileux. Les par-
ticules peuvent étre liées entre elles par une cimenta-
tion pouvant présenter un grand nombre d’aspects et
qui apparait comme un parametre supplémentaire
important du comportement phénoménologique (Bia-
rez et al., 1998 ; Ismail et al., 2002). Lorsque la liaison
entre les particules n'existe pas ou qu’elle a été détruite,
le sol devient remanié. Il est courant, pour I'étude du
comportement mécanique, de reconstituer le matériau
au laboratoire dans les conditions normalement conso-
lidees ou surconsolidées (Biarez et Hicher, 1994 ; Hat-
tab et Hicher 2004). Entre autres, Lambe et Martin
(1957), Cozzolino (1961), et Favre (1972) ont proposé et
rassemblé dans la littérature un grand nombre de cor-
rélations entre les propriétés mécaniques des argiles
remaniées et leurs parametres physiques et d‘identifi-
cation. Beaucoup sont parues depuis 1971 dans les
comptes rendus des « Conférences internationales sur
les Applications des statistiques et probabilités en
génie civil », ou ont été rassemblées par des auteurs
comme Favre (1980) et Magnan (1982).

L’étude des sédiments marins a été abordée par plu-
sieurs auteurs qui ont mis en évidence leurs spécifici-
tés. Les propriétés physiques et mécaniques peuvent se
différencier en fonction de la provenance du sol marin
(terrigéne ou pélagique), néanmoins dans leur grande
majorité, ces sédiments ont en surface des teneurs en
eau élevées, une grande compressibilité et une trés
faible résistance au cisaillement. Ce sont des sols trés
hétérogénes qui peuvent évoluer, y compris dans les
cas de sols normalement consolidés, d’'une maniére
significative en fonction de la profondeur. La présence
marquée d'éléments carbonatés en surface, mais aussi
d’autres facteurs, pourrait expliquer la cimentation sou-
vent observée a ces profondeurs, sous forme d’'une
« surconsolidation » apparente (Yin, 1999 ; Ohtsubo et
al., 2000). Biarez et al. (1977) supposent ainsi que la
résistance au cisaillement non drainé c_est fonction de
trois parametres, I'angle de frottement interne du mate-
riau (¢"), la minéralogie (I,) et la cimentation. Des corré-

W, :teneuren eauen place

w,, W,: limites de liquidité, limite de plasticité

I, I, :indice de liquidité, indice de plasticité

€ : indice des vides

e, e, :indice des vides correspondants aux limites
v : poids spécifique déjaugé en place

G’ : contrdinte verticale en place

<

(correspondant aux poids des terres)
a : contrainte de consolidation de terrain
c : cohésion non drainée
VBS :valeur au bleu de Méthyléne

OCR : degré de surconsolidation
C, C, : indice de compression et indice de gonflement
Cl.l
N, . Ny —E
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lations & des échelles différentes ont été établies pour
les argiles marines, et nous pouvons citer, par exemple
comme études récentes, entre autres celles de Ohtsubo
et al. (2000) qui montre, & partir de deux types d’argile,
celle de Bangkok et celle d’Ariak, I'influence de la miné-
ralogie et des propriétés chimiques des sédiments sur
les parametres géotechniques d’identification. Yin
(1999) sur les sédiments marins de Hong Kong montre
la corrélation entre le pourcentage d’argile contenu
dans les sédiments et les caractéristiques mécaniques
de compressibilité, de rupture ainsi que d'identification.

La structure du sédiment mise en place lors de la
sédimentation a donc une influence certaine trés
importante sur le comportement mécanique, en
'occurrence sur la compressibilité (Burland, 1990;
Cotecchia et Chandler, 1997). Néanmoins le comporte-
ment mécanique de la méme argile, mais qui a été
remaniée et reconstituée au laboratoire, peut constituer
un repere fixe servant d’asymptote au comportement
des mémes argiles mais non remaniées. Dans ce cadre
et pour cette étude, il nous a paru intéressant de situer
I'argile marine grande profondeur, provenant du golfe
de Guinée (GoG), parmi les corrélations établies par
Biarez et Favre (1975, 1977), en utilisant un cadre
logique pour celles-ci afin d’expliquer ses particulari-
tés par rapport aux argiles remaniées.

Comportement de référence

des argiles remaniées
normalement consolidées

Biarez et Favre (1975, 1977) ont établi un cadre
logicque pour établir ce comportement : le sol, milieu
granulaire discontinu (MD), est idéalisé en un milieu
continu fictif (MC). Ce dernier apparait comme 'inté-
gration des propriétés des grains (appelées « nature
des grains »), dans leur configuration spatiale (appelée
« arrangement des grains »), et mécanique aux limites
(dont le confinement peut rendre compte). Ainsi ils ont
proposé la logique suivante pour les liaisons statis-
tiques :

Arrangement et Propriétés
+ | confinement des grains |=> | mécaniques du sol
(MD) (MC)

MNature des
grains (MD)

A travers une trés abondante bibliographie, Favre
(1972, 1980) a montré, pour les argiles remaniées, que
les parameétres de « nature des grains » les plus expli-
catifs étaient les limites d’Atterberg, elles-mémes trés
liées entre elles pour les argiles minérales (relation (1)
du tableau I), d'ou le modéle proposé dans la figure 1.
De méme, il a montré qu'un chargement cedométrique
de 6,5 kPa donne un indice des vides correspondant a
w, et qu'un chargement de 1 MPa donne un indice des
vides correspondant & w, (relation (2) du tableau I et
figure 2). Ceci conduit & 'expression de C_de 'équa-
tion (3) ou (6) et a I"équation (4) en portant (1) dans (3).
Skempton ayant déja proposé dés 1944 pour les argiles
remaniées la relation (5) avec laquelle on obtient une
sous-estimation de C_ de 10 % pour w, =40 et de 5%
pour w, = 70. Mais vu les incertitudes sur les
contraintes de consolidation et sur la corrélation de
Skempton, Favre et al. (2002) ont conservé le modéle
simple (2) et (4) pour 'essai cedométrique. On obtient
ainsi un abaque unique, pour toutes les argiles de limite



de liquidité w, comprise entre 20 et 160 % avec ¢’, en
kPa, (7). Ainsi I'arrangement apparait comme directe-
ment lié & la contrainte de consolidation & travers la
minéralogie. Enfin, Favre (1980) avait aussi proposé la
relation (8) indiquant le rapport C /C_. Skempton (1954)
a donné la corrélation (9) pour le calcul de ¢, ou1 o, est
la contrainte de consolidation de terrain, c’est-a-dire,
pour les sols normalement consolidés, le poids des
terres, o', = | y.dz, le poids spécifique des grains étant
pris égal a 27 kN/m®. Biarez et Favre (1975) ont
conservé cette corrélation (Fig. 3) qui permet d’avoir les
valeurs du tableau II en fonction seulement de w, . Elle
permet aussi, par l'intermédiaire de la contrainte effec-
tive verticale en place d’avoir une liaison statistique
biunivoque entre I'indice des vides (ou I'indice de liqui-
dité) des argiles minérales remaniées, normalement
consolidées et leur cohésion non drainée ainsi que leur
déformabilité a travers le paramétrage de w,
(TableauIII).

‘TABLEAUT Liaison entre les parameétres : corrélations.
Correlations between parameters.
1,=0,73 (w,—13) Ce=12
(en %) (1) 81 ©)

(I, en %)

w_ =w, pourg’, ~6,5kPa

W, =W, pourag’ -1MPa
G (w, —w,)2.7/100

(@ 1,=046(3-logo’) (7)

" log(1 000/6,5) @) —EE =436 8
(w, etw, en %)
C.=0,009 (w,_—13)
(w, en %) (4 C,=(011+000371)c, (9
C,=0,007 (w, -10)
(w_en ‘l’ct} )

. TABIEAUNI Parameétres mécaniques indépendants
de I'arrangement : argiles.
Mechanical parameters independent of the
arrangement : clays.

20 | 30 | 40 | B0 | 60 | 70 | 80 | 90 | 100 | 150 | 200
w, |15 118 |20 | 23 |26 | 28 | 31 | 34 | 37 | 50 | 64

I, [ 5 [12[20 (27|34 |42 49|56 |63 [100]136
. |0.08]0,15[0,24[0,33[0,42[0,51[0,60[0,69[0,78[1,23[1,68
c /o’ ]0,13]0,15[0,18[0,21[0,24|0,27[0,29[ 0,32 0,34 ] 0,48] 0,61
_TABLEAUIIT Parameétres mécaniques dépendant de
I"'arrangement : argiles.
Mechanical parameters dependent of the
arrangement : clays.
I 0 [o2s[ 050 [075 [ 1 1,25
1, 1 [o7s5[ 050 [025 [ 0 | -025
=50
O 15| 5 | 15| 40 | 100 | 300
= 100
G 23| e | 25 | 0| 1m0 | s00
Em*f,ﬁ}fg 1 90 | 300 | 1000 | 3400 | 11000 | 35000
=100
Frcao 8190 1 55 | 200 | 600 | 1900 | 5700 | 16000
KF%) 7 | 23| 9 | 300 | 1000 | 3500

IP =W -Wp
150‘(%) Ip=0.73 (wy) -13
SMECTITE
100 7
“‘A’line
50}
w (%
kaouiniTe W (%)
13 100 200
‘f6.1 | Abaque des argiles minérales.
Mineral clay abacus.
5.0 ]
45 = :
3 -+ 160
40 3
3.5 é |
é.. 3 o120
a 3.0 —] §
= = 1 =
o253 H
s 3 L 80 2
w20 3
£ =
= -
S5 - T
1,0 é %
05 —i“ = : +
= ! |
0‘0 T illlillll 1 IfHHIl T I!]ll]i’i’ T T TTTTIm 0
1 10 100 1000 10 000
o' (kPa)
A6.2  Abaque de la consolidation cedométrique.
Oedometric consolidation abacus.
G, (kPa)
1 10 100 1000 10000
l.=w_-w,=0,73 (w_-13
1
NN C,=(0,11 +0,0037 I,) G
[T
Nl
10 R ?‘
MN
RN
100 2> ey
Ny
[ o
C, (kPa) 500 i

dapres Biaraz - Simon - Favre

" &3 Abaques des argiles remaniées.

Remoulded clay abacus.
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Nature et arrangement des grains
de l'argile GoG

L'argile GoG (golfe de Guinée)

Une carotte STACOR de 17 m de long a été prélevée
par 700 m de fond sur le site B au large du golfe de Gui-
née. Elle a été fournie, débitée en trongons de 1 m numé-
rotés en fonction de leur profondeur, et stockés vertica-
lement dans une chambre froide. Ainsi le troncon se
trouvant par exemple entre 7,10 m et 8,10m de profon-
deur sera numéroté 7-8. Chaque troncon a été débité en
7 sous-troncons (numérotés X 7-8, X variant de 1a 7,
Fig. 4a), pour effectuer un maximum de mesures suivant
un pas régulier pour analyses statistiques et géostatis-
tiques. Le matériau apparait comme une argile trés plas-
tique de couleur gris foncé, saturée et comportant de
nombreux débris coquillés. Ceux-ci sont visibles & ceil
nu, comme le montre la figure 4b de |'argile a 1'état sec,
leur distribution causant une certaine hétérogeénéite.

Nature des « grains »

Deux évolutions de w, et w, sont mises en évidence
dans sur la figure 5. Globalement, les deux limites, variant
de 110 a 160 % pour w, et de 30 a 90 % pour w,, décrois-
sent en escalier jusqu’a 7 a 8 m de profondeur, puis sem-
blent rester constantes entre 7~8 m et 15 m (noté par
l'intervalle [7~8-15] m). Ces résultats indiqueraient deux
parties dans le sol, [1-7-8] m et [7~8-15] m, qui se différen-
cient par la nature de leurs « grains », ce terme que nous
utiliserons souvent pouvant désigner également un agré-
gat forme d'un ensemble de particules argileuses avec des
elements siliceux et organiques. L'analyse du degré argi-
leux du sol par le bleu de Méthyléne, présentée paralléle-
ment aux limites d’Atterberg dans la figure 5, montre une
variation, 1a aussi en escalier du VBS croissante dans la
tranche [1-7-8] m. Cette variation qui semble s'opposer a

X 710m
] iﬁ(s.Smm
1 mm
2 166 mm
| mm
3 166 mm
1. mm
4 166 mm
| ' mm
5 166 mm
| mm
6 b
166 mm
I mm
7
1975 mm ¥ ei0m

celle de w,, viendrait de proportions argileuses de natures
minéralogiques différentes, entre [1-3] m, [3-5] m puis [5-
7~8] m, la fraction argileuse étant laméme a3 meta9m
(Puech et al., 2005 ; Fig. 6) et éventuellement entre ces pro-
fondeurs. A partir de 8 m la valeur du VBS se stabilise
(comme pour les limites) autour de 4.5, la nature minéralo-
gique ainsi que la proportion de la fraction argileuse res-
tent donc constantes. La marche d’escalier entre 5 et 7-8 m
est toutefois plus forte, dans les trois diagrammes particu-
lierement pour w, (autour de 110 %) et pour le VBS (autour
de 3,4), les points représentant w, étant plus dispersés.
Cette dispersion se transmet sur les valeurs de I'indice de
plasticité [. Ainsi, sur I'abaque I,-w, présenté en figure7,
les points - 7 m (moins de 7 m) et + 7 m (plus de 7 m) cor-
respondent a des argiles de type smectite. Quelques points
a I, faible, a des profondeurs variantde4a5mde8a9m
et vers 13 m, témoignent, d'une légére présence d’élé-
ments organicues qui perturbent les évolutions de la cohé-
sion non drainée (Favre et Hattab, 2005).

333
Arrangement des « grains »

L'arrangement des grains et son évolution sont indi-
ques par la variation de la teneur en eau w,__ ou celle
de l'indice des vides e, ainsi que la contrainte effective
axiale o, celle-ci ayant été calculée a partir du poids
spécifique déjaugé ¥y moyen par metre pour les
couches -7 m, et par 50 cm pour les couches + 7 m. Le
poids spécifique des grains solides, et de I'eau de mer
sont v, = 26,5 kN/m® et y,, = 10,2 kN/m?.

Nous pouvons noter les fortes valeurs de la teneur en
eau naturelle (Fig. 8), particulierement en surface entre
1et 5 m, avec des valeurs allant jusqu’a 180 %. A partir
de 7 m de profondeur, w__ semble se stabiliser autour
de 120 % et méme augmenter (ce phénomeéne sera expli-
qué par l'analyse de la cohésion non drainée). Par
ailleurs, la particularité observée en marche d’escalier
dans les diagrammes des limites, semble se répéter dans
ceux dew ..o’ nevarie pas linéairement en fonction de
la profondeur (Fig.8a) puisque w_, (donc y) n'est pas
constant. Néanmoins, par effet d’intégration (lissage) la
déviation par rapport a la linéarité est trés faible, elle sera
néanmoins significative pour la comparaison avec la
pression de consolidation et le calcul de I'OCR,

fG.4 Argile GoG. a) Carotte Tacore ; b) échantillon d’argile GoG a I’état sec.
GoG clay. a) Stacore core cutting ; b) GoG sample.
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Dans les corrélations proposées précédemment, les
argiles minérales, remaniées, normalement consolidées
doivent se situer autour de l'équation 7, représentée
par la droite NCRS (courbe normalement consolidée
remaniée simplifiée) de la figure 9 ; les mémes argiles
surconsolidées, se situent en dessous de cette droite.

La variation I, = WS

L= Ws
pour l'argile GoG, donne un nuage de points au-des-
sus de NCRS (Fig. 9). Cette observation met en évi-
dence une structure avec un arrangement particulier
de « grains » liés entre eux, ce qui les empéche de se
resserrer « normalement » comme cela pourrait étre le
cas pour une argile remaniée reconstituée au labora-
toire. Ce liant pourrait étre une légére cohésion de type
physico-chimique, que nous mesurons plus loin au Fall
Cone et au scissométre de laboratoire, et par ailleurs
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Résultats expérimentaux comparés a
I'abaque 1-w,.
Experimental results in comparison with I-w, .

AG. 7

obtenue par De Gennaro et al. (2005) dans l'argile GoG
dusite A. Le plan (I, o’ ) (Fig. 10) permet de représenter
ces résultats au vu de la courbe ICL (intrinsic compres-
sion line) et la SCL (sedimentation compression line)
proposées par Burland (1990). I, est l'indice des vides
normalisé, équivalent d'une certaine maniére a I, et
défini par 1, . M
€00 ~ €100
cde l'indice des vides, pouvant étre obtenues sur chemin
cedomeétrique, pour respectivement ¢’ = 100 kPa et ¢’ =
1000 kPa, et corrélées aux limites w, (ou e, ) et w, (ou e,)
(corrélation 10).

e* 0= 0.109 + 0,679, —0,089%3 + 0,016e}

C* = €%, — €%, = 0,256e, - 0,04

La ICL (en pointillés) représente la compressibilité
des argiles remaniées, telle que pour e = e, , et pour
e =e" . [, =—1. Son équation est exprimeée par (11) :

I,=2,45-1,285log ¢’, + 0,015 (log log o’ )3 (11)

et e*, . sont les valeurs

100 1000

(10)

I
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fG.8  Parametres « d’arrangement des grains » en fonction

de la profondeur.

Parameters of «arrangement of grains » in function of depth.

Al Droite 1 Tidd

160 — (Favre et Biarez, 1977}
140 — e Argile GoG

iée simplifiée

o', (kPa)

FG9 VariationI -o’.
(I, - o’,) variation,

La SCL (en trait plein) lui est approximativement
parallele. Celle-ci représente la compressibilité des
argiles naturelles, elle a été obtenue a partir des résultats
sur un grand nombre d’argiles sédimentées, pour la plu-
part en fond marins, collectees par Skempton (1970). Les
points expérimentaux ont été définis en prenant 1'état ini-
tial in situ et la limite de liquidité a chaque profondeur
pour calculer e*,, ete*, , d'apres (10) et (11). Les résultats
sur le plan (I, ¢ ), montrent des points principalement
concentrés au-dessus mais tres proches de la SCL, un
domaine de sédimentation autour de la SCL semble ainsi
se distinguer (Cotecchia et Chandler, 1997).

Déformabilité
sur chemin cedomeétrique

Les essais cedométriques sont réalisés en charge-
ment-déchargement sur des échantillons, pris dans les
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fiG.10. Résultats expérimentaux dans le plan

(I,s").

Experimental results in (I,s° ) plane.

sous-troncons 2 et 5, de hauteur H = 24 mm et de dia-
metre D = 70 mm. Ces chargements sont effectués par
paliers a des contraintes effectives allant jusqu’a 80 kPa
pour les couches — 7 m de profondeur, et a plus fortes
contraintes, jusqu’a 250 kPa pour les couches + 7 m. Un
essai sur l'échantillon (2 16-17) a 16,25 m de profondeur
s’est, quant a lui, poursuivi jusqu’a une contrainte de
1050 kPa, soit 17 fois la contrainte effective in situ ¢’ =
61 kPa, ce afin de suivre le comportement jusqu’aux
fortes contraintes. Au vu de la courbe (2 16-17), la



figure 11 montre les résultats pour les profondeurs
—7m, et la figure 12 pour les profondeurs +7 m. Sur ces
plans, les échantillons sont indiqués en fonction des
cotes du trongon et par la nature du sous-trongon (ST),
les traits pleins correspondant au sous-trongon 2 et les
traits discontinus aux sous-trongons 5. Toutes les carac-
téristiques mécaniques déduites a partir de ces résul-
tats sont ensuite représentées en fonction de z.

La figure 13 donne deux tendances de « surconsoli-
dation », le sol parait normalement consolidé entre 8 et
15 m avec des OCR variant autour de 1, et légérement
surconsolidé entre 2 et 8 m, avec des OCR variant entre

1 et 1,7 ; toutefois, nous avons a 5~6 m un point parti-
culier pour lequel OCR = 0,7. La figure 14 montre que
l'indice de compression C , variant en moyenne autour
de 1,5 sur toute la profon&eur, est quasi systématique-
ment supérieur & la corrélation (4) ; mis a part quelques
points entre 2 et 6 m, dont les essais effectués a faible
chargement ont sous-estimé les valeurs de C_

Ce décalage montre que I'influence de facteurs rat-
tachés aux conditions de dépot et aux événements qui
le suivent (lessivage) (Burland, 1990) devient, pour cette
argile, significative ; et cette compressibilité plus forte
vient, comme cela est schématisé en figure 15, de la

4
& ——<€—— 5T23
——<g—— ST34
——# — ST45
4 — — - ST56
—o—— ST67
—e—— STI1617
3,5 —
e
[
25
e
L5 —
i T T T 11711 [ T T TTTT T T Trrrr
1 10 p'(kPa) 100 1 000
ne.11  Résultats cedoméiriques par -7 m.
Oedometric results at =7 m.
43 ST78
STE9
ST9 10
STi0n
ST1112
4 —; ST1213
ST 1213
ST13}14
5T1617
35 —
3 pa—
e
25 —
2 pa—
1.5 —
i1}
J T T T TTTI 1 © FTTE T T TTTI
1 10 p' (kPa) 100 1000

fiG.12 | Résultats cedométriques par + 7 m.

Oedometric results at + 7 m.
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Variation de ¢’,, ", OCR et e (in situ) en fonction de la profondeur.

o', o, OCR and e (in situ) in function of the depth.
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Variation de C, et C_en fonction de la profondeur.

C, and C, in function of the depth.

destruction progressive des liens entre « grains » lors
du chargement cedomeétrique. Lorsque, & forte
contrainte, tous les liens ont été détruits, le comporte-
ment rejoint celui de 'argile remaniée (Biarez et Hicher,
1994 ; Burland, 1990). Les modules cedométriques E
passent de 55 kPa environ a 2 m a 330 kPa a 15 m dans
un rapport de 0,75 a 0,6 avec la référence. L'indice de
gonflement C_semble stable autour de 0,13 également
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sur toute profondeur, par contre, le rapport C /C,
affiche des valeurs trés fortes comparé a la corrélation
(8), soit de 10 a 12 au lieu de 4 a 6 dans les argiles rema-
niées. Nous pouvons affirmer, pour 'argile GoG, que
le comportement est de type normalement consolidé
non remanié, le OCR obtenu au niveau du coude de la
courbe cedométrique, met en évidence la cimentation.
La seconde tendance de la courbe qui caractérise le
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fiG.15  Influence de la cimentation, d’aprés Biarez
et Hicher (1994).
Influence of the cementation, after Biarez and
Hicher (1994).

materiau lorsqu’il est remanié, correspond selon Bur-
land (1990) a la courbe de compression intrinsecue ICL.
L'essal cedométrique (ST 2 16-17) réalisé jusqu’a
1050 kPa montre clairement cette évolution du com-
portement (Figs. 11 et 12). Deux indices de compres-
sion C_sont alors mis en évidence, 'un dans le
domaine des faibles et moyennes contraintes (¢’ :
90 kPa =~ 300 kPa, C_= 2,063) et l'autre dans celui de
fortes contraintes (¢’ > 300 kPa, C_=1,115).

Un calcul de 'expression de la ICL & partir de (11)
et (10) en fonction du parameétre I, montre une estima-
tion plus forte de la compressibilité par rapport a
NCRS, exprimée par la relation (7). La représentation

(Fig. 16) dans le plan (I, ¢’ ) montre qu’en effet la ICL
(en traits discontinus) se situant en dessous de NCRS
(en trait continu), les deux courbes sont approximative-
ment paralléles a partir de ¢’ = 100 kPa. Les chemins
oedométriques reportés également dans le plan nor-
malisé (I, ¢ ) de la figure 16, évoluent vers un coude
localisé c} une maniére général au-dessus de NCRS. Un
domaine caractérisant la sédimentation des sédiments
GoG semble ainsi mis en évidence, comme cela a été
constate plus haut. Par ailleurs, il n‘apparait pas de dis-
tinction particuliére entre les courbes par -7 m de pro-
fondeur (en trait continu) et + 7 m (en traits disconti-
nus), mis a part le fait de ces derniers vont plus loin en
chargement. Alors que NCRS semble représenter une
asymptote pour le chemin cedomeétrique sur de la kao-
linite P300 reportée dans ce plan, les courbes de |'argile
GoG subissent une plus forte compressilibité et sem-
blent aller rejoindre la ICL, ceci est particuliérement
évident dans le cas de ST 16-17, L’hétérogénéité de
I"argile GoG notamment avec un grand nombre de
débris coquillés qui continueraient a s’écraser, ainsi
que la compressibilité des « grains » eux-mémes, peu-
vent expliquer cette différence avec les argiles miné-
rales plus homogénes de laboratoire.

Rupture en non drainé

La cohésion non drainée (Fig. 17) a été mesurée au
Fall Cone (c ) figurée par des carrés et au scissométre
de laboratoire (c,) figurée par des ronds. Leurs varia-
tions sont comparées & I'équation de Skempton (5) (c ),
figurée par des losanges, pour les argiles minérales
remaniées normalement consolidées. Ces résultats

——————  NCRS Favre et Biarez (77) |
— Fl—  ICL (Burlnd 90)
#\____ kaolinite P00
churgement oedométrique
IL(%} —p—— ‘ST23
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fG.16 Chemin cedométrique dans I,¢”,.

Oedometric path I,¢’, in plane.
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7. Profil des cohésions non drainées (c, c .
c,). et profil pénétrométrique.

Undrained cohesion profiles (¢, ¢, €,) and
penetrometric profile q..

mettent en évidence un ¢ quasi systématiquement
supérieur au ¢, sur —7 m et inférieur sur + 7 m. Ainsi,
une réponse non indépendante des appareils pour
deux sols différents serait possible. D'autre part, les
mesures sont légérement supérieures a l'équation (5)
de Skempton de 1 & 7 métres environ mettant en évi-
dence la cohésion naturelle de type physico-chimique,
déja constatée auparavant. En revanche, les mesures
entre 7 et 9 metres s'éloignent fortement de la corréla-
tion pour s’en approcher a partir de 9m et la rejoindre

vers 12~13 métres. Elles restent cohérentes entre Fall
Cone et scissometre de laboratoire. Ce type d’évolution
en fonction de la profondeur pourrait s’expliquer par
un phénoméne de décapage-remblaiement, ces phéno-
meénes de variations de c , ayant également été consta-
tées par Matsuo et al. {15}?5} sur les dépdts portuaires
ayant subi les phases de remblaiement dans le port de
Nagoya : la cohésion non drainée présentait une varia-
tion de type de la ligne M (Fig. 17). On aurait affaire a
un dépot précédent qui aurait été décapé de moins de 7
a 8 metres (glissement marin), puis remblayé par un
nouveau dépot de 7 a 8 metres. Cette hypothése
explique également la variation constatée dans le profil
de w_,. Par ailleurs, les variations en escalier consta-
tées entre 1 m et 7 m, pour w,, w, VBS et w_, ont été
confirmées, par une analyse en composantes princi-
pales (ACP) sur le tableau transposé (Favre et al., 2004),
de la cohésion non drainée et des parameétres de nature
et d’arrangement des grains. Elles pourraient conduire
a distinguer 3 sous-couches dans les—7m;de1a2
metres, de 2 a 5 métres et de 5 & 7-8metres (Fig. 18).
Les variations de la résistance de pointe pénétrome-
trique sur —7 m (Fig. 17), mesurées a une distance voi-
sine du site B d’une dizaine de meétres, évoluent égale-
ment dans le méme sens donnant un N, = 8,4 dans le
cas du Fall Cone et un N, = 11,1 dans le cas du scisso-
metre de laboratoire.

T
Conclusion

Une analyse extrémement fine suivant un pas de 16,7
cm, d'un grand nombre de variables tant physiques, w,,
Wp, VBS, W, que mécaniques C, C, OCR, ¢, ¢ cqne Gy
cissoane de @ €t€ faite sur une carotte Stacor de tres

onne qualité de 17 m prélevée par 700 m de profon-
deur dans le golfe de Guinée. Outre la modélisation
géostatistique en cours de publication, de cette étude,
un certain nombre de conclusions, sur la nature de
I'argile marine grande profondeur GoG, peuvent étre
avancées. L'argile est de type smectite, avec des débris
coquillés, des éléments organicues, siliceux, carbona-

Facteur2 - 1127 %

, ACP des Individus des T piemiers metres

LY

15 30
Facteur 1 - 72.04 %

' HAG18 Analyse en composantes principales (ACP).
Principal components analysis (PCA).
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tés. Sa composition minéralogique apparait comme
riche, complexe et vraisemblablement non uniforme sur
17 m de profondeur. La confrontation de ses parametres
avec les comportements de référence, des argiles rema-
niées de laboratoire et avec I'abaque de sédimentation
de Burland, permet de mettre en évidence un phéno-
mene de sédimentation & fort indice des vides (abaque
Burland). Celui-ci correspond a un auto-serrage des
grains contrarié (abaque I, - log ¢’ ) par une cohésion
qui est une liaison de type physico-chimique. La cohé-
sion non drainée s’en trouve augmentée de 1,2 & 1,3 par
rapport a celle des argiles remaniées, Cette cohésion fait
apparaitre une « surconsolidation » apparente dans les
premiers metres, qui ne dépasse pourtant pas ici 2, un
coude prononcé (argile sensible) dans les chemins cedo-
metriques donnant un rapport C /C_trés supérieur a

Enfin, le pas trés fin de mesure a permis de mettre
en évidence une genese complexe du site, avec un phé-
nomeéne de décapage de moins de 7 a4 8 m environ dont
l"origine pourrait étre intéressante a trouver, car il
pourrait se reproduire et étre dangereux pour les
ouvrages des grands fonds. Puis, un phénoméne de
remblaiement de 7 @ 8 m ayant pu se faire en 3 phases
de nature distinctes de 2 4 3 m métres environ chacune
et correspondant a des cycles d’érosion terrestre et de
transport-sédimentation,

Les auteurs remercient la société Fugro-France qui a mis & leur
disposition les 17 trongons de la carotte Stacor du site B, ainsi que
le CLAROM dans le cadre duquel s'est faite cette étude et qui I'a
financée, et plus spécialement MM. Meunier, Nauroy et Puech pour

celui des argiles remaniées.
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Courbe de convergence
dun tunnel pour un modeéle
phénoménologique
d’endommagement

esume

R

Une solution semi-analytique au calcul de la courbe de
convergence d'un terrain est présentée. Les non-
linéarités des matériaux rocheux sont modélisées en
utilisant le formalisme de 'endommagement
phénoménologique isotrope. Une validation de la solution
par la méthode des matrices de transfert est proposée. Le
tunnel du Bois de Peu, prés de Besancon, sert
d’application concréte aux calculs montrant la possibilité
d’utiliser la mécanique de 'endommagement pour le
dimensionnement en travaux souterrains.

Mots-clés : endommagement, convergence-confinement,
courbe de convergence, méthode des matrices de
transfert, méthode hodographique, tunnels, non-
linéarités.

Ground reaction curve

Abstract

for a phenomenological damage model

A closed-form solution of the ground reaction curve is
presented. Non-linearities of rock materials are modelled by
using the isotropic phenomenological damage formalism. A
validation of the solution by the transfer matrix method is
proposed. The « Bois de Peu» tunnel, close to Besancon,
provides a pratical application to calculations showing the
possibility to use the damage mechanics for design in
underground work.

Key words : damage, convergence-confinement ground reaction
curve, transfer matrix method, hodograph method, tunnels,
non-linearities.
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e
Introduction

R b
L'endommagement

Le phénomeéne d’endommagement des matériaux
rocheux est connu depuis fort longtemps. Il se traduit
concrétement par une perte progressive de rigidite,
accompagnée le plus souvent d'un radoucissement [1].
A l’échelle des minéraux, des microfissures s’ouvrent
entre grains et se rejoignent progressivement (coales-
cence) jusgu’a la ruine macroscopique.

On a vu se développer depuis quelques années des
modeéles et des concepts d’endommagement des géo-
matériaux basés sur la théorie de la mécanique de la
fracture et de I'homogénéisation macroscopique [2, 3.
Ces modéles - répondant parfaitement a la modéli-
sation pointue d’ouvrages dans des matériaux endom-
mageables (argilites, grés, granites, marnes indurées,
etc.) — nécessitent toutefois l'identification d'un nombre
relativement important de parameétres avec parfois la
mise en oeuvre d'essais compliqués ; ils conduisent
souvent & des difficultés numériques conséquentes,
tant au niveau de l'implémentation dans un code de cal-
culs par éléments ou différences finis qu’au niveau du
temps de calcul.

La mécanique de I'endommagement phénoménolo-
gique — ou mécanique de I'endommagement continu
[4, 5] — est en développement depuis prés de 30 ans et a
montré son utilité et son efficacité pour un nombre
important de matériaux et d’applications [6-9]. Les
modeles les plus utilisés ont un nombre restreint de
parameétres et un simple essai monotone suffit souvent
pour leur identification. Pour les roches, le couplage de
'endommagement avec la plasticité et la viscoplasticité
a été proposé par plusieurs auteurs [10], en particulier
pour les argilites de 'Est de la France [11-13]. Dans ces
mémes argilites, des travaux ont été meneés sur la rela-
tion entre I'endommagement et la perméabilité [14].

Le présent travail propose une application dun
modele simple d’élasticité endommageable [15] au cas
particulier des travaux souterrains : le calcul de la
courbe de convergence. La simplicité du modéle per-
met d’obtenir une solution semi-analytique pour un
comportement néanmoins fortement non linéaire,

Rappel sur la méthode
convergence-confinement

La méthode convergence-confinement [16] est
d’usage trés courant en ingénierie souterraine pour sa
simplicité et sa rapidité d’utilisation. Elle permet de
fixer les ordres de grandeur des convergences et des
efforts dans les souténements, et ainsi de prédimen-
sionner aisément les cintres, coques de béton projete
ou revétements en béton coffré selon le choix du
concepteur.

Plus qu’une méthode, ce concept repose sur une
formulation entiérement analytique du probléme méca-
nique [17, 18], issue de calculs en milieux continus utili-
sant des hypothéses simplificatrices :
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— axisymétrie d’axe z, I’axe du tunnel :

— massif homogeéne isotrope,

— contraintes initiales isctropes,

— cavité circulaire,

— cavité & moyenne ou grande profondeur;
— état en déformations planes (g, = 0).

La méthode est basée sur une modélisation simple
du déconfinement progressif du massif autour du front
de taille par l'introduction d'une pression fictive dont
I'évolution est gouvernée par le taux de deconfinement
AMx) ou x est la distance au front de taille [19] (Fig. 1) :

P(x) = (1 -AX)o, (1)

ou ¢, est la contrainte initiale isotrope et P,, la pression
fictive radiale en paroi.

front de tallle

(=5

fG1 Notion de déconfinement en déformations
planes : introduction d’une pression fictive
P, et du taux de déconfinement A
Loss of confinement concept in plane strains :
introduction of a fictive pressure P, and a
confinement loss A.

L’interaction souténement-terrain est prise en
compte comme suit : la distance d de pose du souténe-
ment pilote directement le niveau de chargement de
celui-ci placé en arriére du front. La courbe de conver-
gence qui nous intéresse dans cet article est |'expres-
sion de la pression P(x) en fonction du déplacement en
paroi u(x). Il s’agit donc d’une courbe paramétrique, de
parametre x. Son intersection avec la courbe de confi-
nement — ou de chargement du souténement — mono-
tone croissante donne "équilibre final du systeme.

La méthode hodographique
en travaux souterrains

La méthode de calcul dite hodographique a été pro-
posée et adaptée aux travaux souterrains par Biot en
1974 [20], afin d’étudier I'impact du comportement non
linéaire des roches sur les convergences. Elle fut
ensuite reprise par Detournay et al. en 1985 [21] qui
|‘utiliserent pour calculer l'expression de la courbe de
convergence dans le cas d'un matériau élasto-plastique
avec écrouissage positif. Récemment, Mitaim et al. ont
utilisé la méthode hodographique dans le cas d’une
approche modélisant 'endommagement rocheux par
la mécanique de la rupture [22], ainsi que pour un
modele de sol hyperbolique [23]. Précisons juste, & ce



stade, que la méthode hodographique décrite ci-aprés
a I'avantage de permettre la reformulation d’un pro-
bléme aux dérivées partielles en une équation différen-
tielle, non linéaire dans le cas des matériaux endom-
mageables. Cette réécriture des équations de la statique
permet ainsi de résoudre des problémes non linéaires
avec des méthodes d’'intégration numérique courantes
(Euler, Runge-Kutta, etc.).

Dans les conditions d’application de la méthode
convergence-confinement décrites au paragraphe pré-
cédent et dans le repére cylindrique habituel, les défor-
mations s’expriment en fonction du déplacement U
d’un point:

du
et 2
€, (2)
u
e 3
By === (3)

L’équation d’équilibre s’écrit dans le cas axisymeé-
trique :
do, +9:=%%

=0 (4
dr T )
En combinant (2) et (3) on obtient :
88 _dey 5)
r dr

Les equations (4) et (5) forment un systéme dont on
déduit I'équation différentielle suivante :
1o T T )

deg £.~8y {8)

Une condition nécessaire a la transformation hodo-
graphique est la possibilité d’exprimer les déformations
exclusivement en fonction des contraintes :

e, =¢ (o,0,) g,=¢, (0, 0) (7

De cette formulation on tire la différentielle de €,

de oe
dey =—2do, +—2-do (8)
] acr GI‘ UB (&)
que I'on introduit dans (6) pour obtenir :
9
do; 99
doy _ &8 0&
G,—-0y 00,

soit encore l'écriture suivante, plus commode pour la

suile de nolre étude :

Er—Ep

O, —Og
deg
a0,

de
L)

do Jdo,
d_cf(srfca )= -

Ils agif d'une équation différentielle du premier
ordre d’inconnue o, fonction de la variable o, dont la
solution est recherchée sous la forme G, =0 (cr] Laloi
de comportement du matériau permet de relier les
contraintes aux déformations ¢, = g, (6 ). L’équation (3)
sert ici a calculer I'équation de la courbe de conver-
gence :

U=-Rxeg,(c)
ou R est le rayon du tunnel.

(10)

Loi d’endommagement
et expression énergétique

Pour aboutir & une solution explicite de I'équation
(9), le modele d’endommagement choisi ne doit pas
étre trop complexe. Le modeéle isotrope de Marigo [15],
écrit dans un formalisme thermodynamique simple,
accompagné d’une loi d’évolution de la variable D en
racine carrée de |"énergie élastique, a été choisi. Bien
que l'isotropie de |'endommagement rocheux soit une
hypothése trés forte, elle permet dans un premier
temps d'obtenir une solution. Cette modélisation donne
une expression linéaire de D en fonction des déforma-
tions. Avec le formalisme de la mécanique de 'endom-
magement [4], I'énergie libre ¥ du matériau est écrite (p
est la masse volumique) :

pw=%s:§(‘1—D):e (11)
ot E est le tenseur de Hooke du matériau sain, supposé
isotrope.

La loi d’élasticité endommageable dérive de ce
potentiel thermodynamicue:
c=psﬂ=E(‘1—D):z (12)
s —
La variable associée a D est appelée taux de restitu-
tion de densité d’énergie ; elle est notée Y et s’exprime

ainsi :
Y = a\{!

P3p = 2% g:EB1g (13)

Dans le cas d’une sollicitation monotone, comme
celle du creusement d'un tunnel classique, I"évolution
de I'endommagement peut étre écrite :

siy <y,
=Y -\,
— 5 siy 2y,

soit encore, en définissant une fonction critére
d’endommagement F, :

Fp =Y -k(D)=Y - (SD+ ¥, )}

de sorte que si F <0, le matériau se comporte de facon
purement elaanue et si F, =0, I'endommagement évo-
lue.

Ce modele nécessite l'identification de deux para-
metres caractéristiques du matériau considéré, en plus
du module de Young E et du coefficient de Poisson v :
le seuil d’endommagement Y, et la résistance &
'endommagement S. Le paragraphe 7 explicite le role
de ces deux paramétres.

Dans ces conditions, les hypothéses de déforma-
tions planes imposent :

6,=V(o, +6,)

(14)

(15)

(16)
Soit :
1+v

2
= G, +0y +0,

v
(Gf +°§+°§)‘m

en remp]a(;ant o, par son expression (16), on aboutit 4
une expression unlquement dépendante de 6, o, et D
que |'on peut réécrire :

We(ﬁrrca)
=—ex 9 17
(1-D)? Gt ,]7
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ou l'on a posé :

g
We ="2F (

Dans toute la suite, nous travalllerons en incréments
globaux de contraintes et de déformations (entre l’instant
t et I'instant initial) de sorte que 6 =6, -0 et e =g -
avec o, et g respectivement la contrainte et la deforma—
tion lnltlales au point considéré.

I —— |
Réécriture de la loi de comportement

Pour un matériau endommagé suivant la loi d’évo-
lution précédente, I'équation (14) peut aussi s’exprimer
en fonction de w,_:

p=1fd¥e
S{1-D

) v(]+v) (18)

- \JYDJ (19)
On en tire une équation du second degré en D

S ¥y T, g

En faisant I'hypothése d'une résistance a I'endom-
magement suffisamment élevée, S>,/Y, . I'équation

précédente livre une expression analytique de D en
fonction de w,, donc en fonction de o, et o, :

p5=¥%o _ J[sw—] AR

(21)

2s 25

L’intégration de I’équation (9) pour la méthode
hodographique nécessite les expressions de g _et g,
expressions que I'on obtient aisément en écrivant la 101
d’élasticité endommageable :

El:o
1-D

En développant et en remplaqant G, par son expres-
sion (16), on aboutit alors a :

g£=

1+v
r [t-v)o, -voe]=¢,(c,.0)
E E‘E1+ vD) (22)
€y = ‘m [—v) o5 ~vo, | =24 (0. 06)

Calcul de la courbe de convergence

Les étapes suivantes du calcul de la courbe de
convergence consistent tout d'abord a remplacer
I'endommagement D par son expression (21), puis a
expliciter successivement :

€. —Eg,

On aboutit au final & 'équation différentielle sui-
vante :

do, _ at0-L1)a-v)(x-L'~M)-@No, + Poy) (1~v)o, - vo,) 23)
do, —ax(t-1)a-v)(E- L - M)+ @No, + Pa,)(1-V)a, - vo,)

ou l'on a posé :

B=L—M+yN(o? +02)+Po,0, (24)

REVUE FRANCAISE DE GEOTECHNICQUE

N 116

3= tnmestre 20064

o (25)

M=E? S‘ZSYD T - J‘;E (26)
N= 53?;\;2 @7)

P= EB“S(T") (28)

Par une routine d’intégration numérique, par
exemple de type Runge-Kutta, il est ensuite possible de
calculer point par point le chemin de contrainte en paroi
et de tracer ainsi de maniére quasi analytique la courbe
de convergence d'un tunnel. Le détail de la feuille de
calcul d’un tableur classique est fourni en annexe.

Validation par la méthode
des matrices de transfert

La méthode des matrices de transfert est une
méthode de calcul permettant d’approcher les valeurs
du couple déplacement radial-contrainte radiale (U, ¢)
an'importe quelle distance de la paroi d'un tunnel dans
le cadre restreint de la méthode convergence-confine-
ment. Lacroix expose en détail cette méthode [24] pour
la premiére fois et pour le calcul des structures en
RDM. L'application au creusement d'un tunnel et au
calcul de la courbe de convergence a été détaillée par
Sulem en 1994 [25]. Nous nous proposons dans la suite
de vérifier la validité de la solution semi-analytique
issue de (23) a l'aide de cette méthode et réciproque-
ment de valider la programmation de la méthode des
matrices de transfert.

Détail de la méthode

La méthode est basée sur |'utilisation des lois incré-
mentales pour exprimer les non-linéarités de compor-
tement. Partons de la relation linéaire suivante consi-
dérée, dans notre cas, valable pour le probléme en
déformations planes d’un tunnel circulaire :

c=[L]: Ae (29)

1l s’agit de la loi de comportement incrémentale, ol
l'incrément de contrainte est relié a l'incrément de
déformations totales par une matrice [L] (tenseur de
Hooke en élasticité ou opérateur tangent en plasticité).
On peut aisément réduire la notation tensorielle a une
notation matricielle de la loi de comportement en

posant :
AG = 00 et Af= Ags (30)
| AGy B Agg

La contrainte intermédiaire longitudinale o, n’est
pas nulle, mais elle ne jouera aucun role dans la modé-
lisation que nous avons choisie : les critéres sont expri-
més en déformations et rappelons qu’avec le repére
choisi g, = 0. Les grandeurs mécaniques exprimées
dans le repére cylindrique correspondent aux gran-
deurs principales.



Divisons le terrain autour du tunnel en un nombre
N important de tubes creux concentriques et d’épais-
seurs assez petites pour pouvoir considérer que la loi
linéarisée (29) est valable sur chaque section ainsi for-
mée (Fig. 2). Chaque tranche d’indice i est caractérisée
par son rayon p,. On choisit une répartition géomé-
trique des rayons, car c’est a la paroi que les évolutions
sont les plus grandes. Trois parameétres « numeériques »
sont dong introduits ici :

—le nombre total d’anneaux N ;

- le rayon du dernier anneau, qui fixe la condition aux
limites «infinie » ;
~ |'épaisseur du premier anneau.

La deuxieéme incrémentation est celle du déconfine-
ment en paroi issu de la méthode convergence-
confinement (éq. 1). Pour modéliser cette décompres-
sion progressive du terrain autour du front de taille, on
considérera l'indice j tel que la pression fictive est
exprimée comme suit :

J .
P ) =06,1-—]| avecj € (1. ... M
(B, Ga[ M] = )

Cela revient simplement & considérer j incréments
de déconfinements successifs pour arriver au final &
une pression en paroi P, = 0. Le schéma de résolution
est explicite.

La solution analytique en contraintes et déforma-
tions pour une loi de comportement linéaire et pour un
tube épais de longueur infinie, soumis 4 un chargement
intérieur et extérieur, est connue. Il est donc possible
d’écrire les solutions analytiques pour chaque anneau
[p, p,, [ de proche en proche : contrairement aux élé-
ments finis ol les inconnues nodales sont directement
les déplacements, les inconnues autour de la cavité cir-
culaire sont les constantes d’intégration tranche par
tranche du probléme linéaire tangent (dénotées A et B
ci-apres).

En se plagant sur 'anneau i entre [p, p, , [ et a l'état
de déconfinement j, on peut écrire lequatlon d’équi-
libre en coordonnées cylindriques :

d(Aor)l'j R (Ao, - Acra)i_j =5 @)
dr r

En couplant cette derniére avec la loi de comporte-
ment incrémentale (29) et 'expression des déforma-

(31)

tions en fonction des déplacements (2, 3), on obtient la
solution générale :

@AU),; = A, p* +B, p™ (33)

etB,, ; sont les deux constantes d'intégration qu'il
va falllou* determiner, o, et B, deux constantes unique-
ment fonction des composantes de la matrice [L] (i.e.
determinées explicitement & chaque itération). La
contrainte radiale se calcule par l'intermédiaire de la loi
de comportement :

(Acr)u AlJ(Lﬁa-'-L‘IZ)]Jp +BIJ(L11ﬁ+L12)| ;P (34)

A partir des conditions aux limites et des conditions
de raccordement entre anneaux (interface parfaite), il
reste a déterminer A et B qui sont les inconnues nodales.

Nous devons donc exprimer les incréments de
déplacement et de contrainte radiale AU et Ac_de
chaque cOté de la frontiére matérialisée par le rayon P,
Par I'écriture de la continuité mécanique, |’égalité des
deux derniéres expressions nous permet directement
de relier les constantes A _, et B, ,;, de 'anneau i -1
aux constantes A et B de “I'anneat i. Cette relation
peut s’écrire sous forme' d’un systéme matriciel :

)

La matrice [T]  ainsi obtenue est calculable analyti-
quement a partir des données du probléme. 1l s’agit de
la matrice de transfert correspondant a la couche de
discrétisation i et a I'incrément de déconfinement j.

La récurrence précédente permet de trouver les
constantes de proche en proche — et par conséquent les
incréments de contrainte et de déplacement — mais il
demeure toujours au final deux inconnues parmi les
couples (AU, Ac ), " On utilise alors les conditions aux
limites aux bords du modeéle pour lever complétement
l'indétermination : "
- (AU), =0et (Ac), = m“
déconfinement j si on choisit de piloter en contraintes ;

[Ao’} =0et AU] = Au pour chaque j si on choisit de
pllOtEI‘ en deplacemen‘rs Dans ce cas Au est une
constante fixée a l'avance, correspondant a l'incrément
de déplacement en paroi.

(35)

pour chaque incrément de

e

M o 32 1

. Aea2 Discrétisation spatio-déconfinante de la méthode des matrices de transfert (vue en travers et en long du tunnel).
Discretization of space and fictive pressure in the transfer matrix method (transversal and longitudinal view of the tunnel).




Calcul de la courbe de convergence
avec le modele d'endommagement

Pour tracer la courbe de convergence avec la loi
d’endommagement choisie, il suffit de calculer explici-
tement la matrice incrémentale [L]. Dans notre cas, la
loi de Marigo (14) s’écrit sous la forme du critére
d’endommagement F, (éq. 15).

La condition de consistance F, =0et FD =0 impose :
Fp Iy p g (36)
dy  dp
Ce qui donne :
D= __¥ __ (37)
25(SD+4/Yp )
Or, sachant que le tenseur d’élasticité [E] est symé-
trique :
Y= @) [ER (38)
en remplacant dans I'équation (37), on obtient la forme
incrémentale suivante :

o @R
25(SD +4/Yy)
La loi délasticité s'écrit sous forme incrémentale :
&=(1-D)[EJé-DIEJE (40)

(39)

En remplacant Dpar son expression (39), on a o=IL]: ¢
avec pour matrice tangente :

L ('I—D)[E]-%%S]%(?——L[YE]) 1)

Grace a cette matrice, il est possible de calculer de
proche en proche les incréments de déplacement AU
et de contrainte radiale Ao, pour chaque tranche de ter-
rain considérée.

Pour valider la feuille de calcul basée sur la méthode
hodographique, nous avons comparé les résultats issus
des deux méthodes pour un exemple, celui d'un tunnel
routier classique a une cinquantaine de métres de pro-
fondeur (S = 0,35 MPa'? Y, = 0,005 MPa, E= 80 MPa,

oo Orady phestame partube L

l:] NS + Mamge-Xula I {convergencs;
Marics de iramint (somergaran) be

®  Runge-Kats  jpndcemagament)

0 Miriery de s (escsmmsgmeset)

0N 0B 0080000800 oW — -+ v T le
0 10 w0 « ® 1o i i 180

Ur s

v=0,3, 6,=1,25 MPa et R = 6m). La figure 3 est le résul-
tat des deux calculs, comparés entre eux et avec un cal-
cul purement élastique, sans endommagement. On
remarque que les courbes de convergence, de chemin
de contrainte et d’endommagement sont rigoureuse-
ment identiques. Par ailleurs, la comparaison avec
d’autres jeux de paramétres permet de valider la solu-
tion semi-analytique ainsi que I'implémentation numeé-
rique par la méthode des matrices de transfert.

Le chemin de contrainte concorde bien avec les
observations en paroi. L'endommagement fait chuter
la contrainte orthoradiale tandis que la contrainte
radiale continue de diminuer pour finalement s’annuler
a la fin du déconfinement. Cet amoindrissement de
l'effet de volite entraine une augmentation du déplace-
ment radial du massif. La courbe de convergence le
confirme trés nettement.

Analyse de sensibilité aux parametres
d’endommagement Y, et S

La loi d’'endommagement de Marigo utilise quatre
parametres : E, v, Y, et S. L'identification de ceux-ci, a
partir d’un essai triaxial, sera explicitée au para-
graphe 8.

La figure 4 présente les résultats comparés du che-
min de contrainte et de la courbe de convergence pour
différentes valeurs de S allant de 0,25 & 1MPa'?. On
observe ainsi que le parametre S pilote la rapidité a
laquelle la roche s’'endommage. Plus S est grand et plus
le matériau se rapproche d'un comportement parfaite-
ment élastique. Pour des faibles valeurs, la chute de
contrainte orthoradiale o, est beaucoup plus rapide et
le calcul s’arréte bien plus tot (perte d’unicité).

Sur la figure 5, la valeur de la résistance a 'endom-
magement S a été fixée et c’est la valeur du seuil
d’endommagement Y, qui varie. Ce seuil, exprimé en
énergie élastique, simule donc bien le moment ot les
premiers symptomes d'endommagement se font res-
sentir. Dans bien des cas les matériaux rocheux ont un
comportement non linéaire dés les premiéres déforma-
tions. Les chemins de contrainte et les courbes de
convergence réels se rapprochent donc plus de ceux

Calol elsligoy
4 b Mungeges
Lo D et partits
Hamnres & imnshe
2 +_.,..,..o--..-. ettt W -
; -.--\_;-—.\
s Chemins da contrainte "“-\‘_‘_\
! S
1
68
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0 a2 4 o8 a1 i 12 1
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[F° Ae3 Comparaison des deux méthodes pour un exemple de validation (contrainte initiale 6, de 1,25 MPa).
Comparison of the two methods for the selected validation example.
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#ié.5 | Variation normalisée du chemin de contrainte (2 gauche) et de la courbe de convergence (a4 droite) pour
diverses valeurs de Y, (en MPa) a S fixé (en MPa'?).
Dimensionless variation of the stress way (on the left) and of the GRC (on the right) for various values of Y,, (in MPa) for

S fixed (in MPa'®),

Cas des marnes du tunnel
du Bois de Peu

Présentation du projet et de la géologie

Le tunnel du Bois de Peu est un des ouvrages d'art de
la future RN 57, appelée « voie des Mercureaux », qui
permettra de contourner l'agglomeération de Besangon par
le sud. Les travaux du tunnel, constitué de deux tubes
longs de 500 meétres chacun, ont débuté a I'éte 2005.

L’ouvrage se situe entiérement dans des formations
sédimentaires du Jurassique. Il traverse tout d’abord, sur
une centaine de meétres depuis la téte Doubs, le flanc est
de l'anticlinal de la Citadelle puis le flanc ouest de 'anti-
clinal de La Chapelle des Buis. Ces structures se chevau-
chent les unes sur les autres par le biais de quatre failles
majeures et d’'une multitude de discontinuités, dans les
calcaires, issues du mouvement compressif global
(Fig.6). La présence de marnes homogénes, roches trés
déformables, dans la partie sud-est du tracé s’ajoute a la
complexité d’ensemble du modeéle géologique et a
poussé & la réalisation de reconnaissances détaillées.

Une galerie de reconnaissance a ainsi été creusée
sur toute la longueur du projet et 41 sondages ont été
réalisés et exploités pour définir 18 unités géologiques
et géotechniques.
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=7 Facies & dominante momo—calcaire Coupe géologique interprétative suivant l'axe de la galerie de reconnaissance
Coslis 3, damminants: meenati Réalisée par M. Martin. Professeur i la faculté de Géologie de Besangon
Modifiée par le CETU

. mes Coupe géologique prévisionnelle du tunnel du Bois de Peu.
Estimated geological cut of the « Bois de Peu » tunnel.
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© me7 Profil en travers du tunnel du Bois de Peu dans une section courante (rayon moyen d’excavation de 6 m).
Transversal cut of the « Bois de Peu tunnel » in a common section.
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fec.e  Courbes g/e, ete /e, de la marne pour une pression de confinement de 100 kPa.

q/e, and g /e, curves of the marl.

R
Application du modele aux mames du Toarcien

La téte sud de l'ouvrage se situe dans les marnes a
faible pourcentage de CaCO, du Toarcien et de I’Aalé-
nien. Le LRPC d"Aix-en- Provence a réalisé une cam-
pagne d'essais spécifiques sur ces marnes rencontrées
lors de la réalisation du sondage horizontal carotté
SCH2000 [26]. La roche que nous avons étudiée est une
argile marneuse du Toarcien, homogéne et continue a
I’échelle de l'ouvrage,

Le comportement intrinséque du matériau est for-
tement plastique. Mais en étudiant un peu plus en
détails les résultats des essais triaxiaux CD aux petites
déformations, et en l'absence d’essais de décharge, on
peut le représenter par le modéle d’élasticité endom-
mageable précedent.

Les résultats triaxiaux bruts limités aux petites
déformations sont fournis (Fig. 8), avec une pression de
confinement de 100 kPa. On remarque une forte non-
linéarité dés le début de 1'essai. La courbe de déforma-
tions volumiques montre deux phases bien distinctes
de contractance puis de dilatance.

Supposons que 'endommagement n’intervienne
pas de la méme facon pour les déformations déviato-
riques et isotropes [1, 6]. On fait alors intervenir un
nouveau parametre 1 qui module la variable D pour la
partie isotrope des déformations (en compression ici) :

6 =2G(1-D)eP + K(1 -nD)e, 1 (42)

G et K sont respectivement le module de cisaille-
ment et de compressibilité de la roche, mesurés avec
les tangentes initiales de I'essai triaxial. Dans le cas d'un
essai triaxial, avec 6, = 0, = P, on peut développer les
expresions de o, et 0,. Le de\flateur est alors :

q=2G(1-D) (g ~¢) (43)
Sachant que €, = &, + 2€, on peut exprimer D de la
facon suivante :

Dt 44
G(3E‘1 vol) [ J

De la méme maniére, il est possible d’exprimer le
taux de restitution de densité d’énergie Y. L'énergie
libre s’exprime ainsi :

py =G(1-D)e": " +%K(‘I—nD)a§0, (45)
Et par définition (éq. 13), développée dans le cas
particulier de I'état triaxial de révolution :

1 K
Y =EG(351 _E\w!)2 +n?£3m (46)

1 suffit ensuite de calculer le couple (D, Y) pour
chaque point expérimental, grace aux équations (44) et
(46). L'expérience montre que lors de la phase de
cisaillement d'un échantillon, en condition triaxiale de
révolution, I'endommagement déviatorique est prédo-
minant' (cf. [1]) ce qui justifie de poser n = 0 en pre-
miére approximation. Le résultat est donné sur la
figure 9. Chaque point est issu de 'exploitation directe
des deux courbes de 'essai triaxial.

Par ailleurs nous avons & notre disposition le
modele de Marigo qui relit D a Y par le biais de I'équa-
tion (14). Il nous suffit donc de choisir les valeur ad hoc
de Y, et S pour que le modéle se rapproche le plus de la
loi d’évolution expérimentale. Le modele choisi avec les
parameétres suivants est représenté en trait plein sur la
figure 9, E = 24 MPa, v = 0.4, Y, = 0, S= 0,177 MPa"2.

Pour vérifier que nos parametres sont bien choisis,
il est possible de retracer la courbe (g, €,) avec I'évolu-
tion de D pilotée par notre modéle. Le résultat est
superposé au trait continu sur la figure 8, graphe de
gauche.

A titre d'illustration enfin, il est possible de calculer
la courbe de convergence du tunnel du Bois de Peu &
faible profondeur et a court terme (Fig. 10). Bien
qu’étant a la limite d’applicabilité de la méthode conver-
gence-confinement, les résultats sont tout de méme

""" La compression purement isotrope peut toulefois entrainer un
endommagement trés important jusqu’a la ruine de |'échantillon sous
trés fort confinement. C'est le cas pour les roches trés poreuses (craies
par exemple) ou pour les effets a long terme causés par la dilatance. 93
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intéressants : ils permettent, au stade du prédimension-
nement, de mieux appréhender qualitativement le com-
portement de 'ouvrage et de comparer différentes lois
constitutives. La courbe élastique endommagée
s’éloigne du calcul purement élastique pour atteindre
une convergence finale absolue de 38 mm (soit 3 mm de
plus et une déformation orthoradiale finale de 0,6 %
environ). L'ordre de grandeur des convergences obte-
nues avec cette méthode —trés faibles car considérées a
une profondeur modérée, pour coller avec notre
modeéle - n'a bien str pas été dimensionnant pour le cal-
cul du souténement du tunnel de Bois de Peu. Il s’agit
simplement d'une premiere étape vers une modélisa-
tion numérique 2D ou 3D, plus conforme.

Comparaison avec un modéle élastoplastique

Le calage des parameétres du modéle de Mohr-Cou-
lomb est possible & partir de notre essai triaxial. Le
module de Young est alors pris égal a 19,2 MPa et le
coefficent de Poisson a 0,4. Le couple cohésion
c=50kPa et angle de frottement interne ¢ = 25° permet
d’obtenir la courbe élasto-plastique représentée en trait
pointillé sur la figure 8, graphe de gauche.

La convergence finale qui en découle, calculée a
partir des formules élastoplastiques de la littérature [17]
est de 44,8 mm soit pratiquement celle du calcul pure-
ment élastique (trés peu de plasticité a ce niveau de
contrainte et pour le modeéle choisi). La prise en compte
d’'une élasticité linéaire « équivalente » donne une
convergence légérement plus importante que celle cal-
culée avec la loi d’endommagement.

En d’autres termes, il est possible d’identifier un
modeéle d’endommagement pour l'argile marneuse du
Toarcien et d’envisager un dimensionnement en tra-
vaux souterrains.

[ 9]
Conclusion

Apres avoir présenté succinctement la méthode de
calcul hodographique, nous avons développé, a l'aide
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Courbe de convergence el endommagement D

] 0z 04 0s oB 12
Urilie

. He 1o Exemple de courbe de convergence pour le
tunnel du Bois de Peu (valeurs normalisées
pour ¢, = 100 kPa et U, = 35 mm).
Example of GRC for the « Bois de Peu » tunnel.

de cette derniére, I'expression de la courbe de conver-
gence dans le cas d'un endommagement isotrope de
type Marigo. La validation de cette solution a été effec-
tuée conjointement a la programmation de la méthode
des matrices de transfert.

L’application de ce modele sur un exemple concret a
permis de tracer la courbe de convergence cor-
respondante. Ce cas simple a mis en évidence la possi-
hilité de prendre en compte un type de comportement
non linéaire, élastique endommageable, dans les calculs
de convergence-confinement. Cette approche constitue
une alternative intéressante au modéle de Mohr-Cou-
lomb lorsque les déformations élastiques restent impor-
tantes face aux déformations plastiques irréversibles.
C’est le cas des roches tendres aux petites déformations
et des roches homogeénes dites «fragiles » dans leur
ensemble. Lorsque cela est possible, ce comportement
endommageable est tres bien mis en évidence sur un
essai triaxial avec décharge. Comparativement aux
modéles élastoplastiques courants, on conserve le
nombre restreint de parametres a identifier: deux para-
metres d'élasticité E, v ; un seuil d’endommagement Y
et un paramétre d’'endommagement S.

L'application plus générale des lois d’endommage-
ment continues pour le dimensionnement des travaux
souterrains (calculs 2D et surtout 3D) passera obliga-
toirement par plusieurs étapes de perfectionnement :

- les expérimentations montrent que la raideur initiale
du matériau rocheux, aprés consolidation isotrope,
augmente avec le confinement [1, 26]. Ceci n’est pas
traduisible par un mécanisme d’endommagement seul,
mais par un mécanisme additionnel de refermeture
graduelle des micropores et des micro-fissures [6] ;

— la détermination précise du seuil d’endommagement,
lorscqu'il existe, et sa modélisation comme dépendant de la
pression de confinement sont deux points a approfondir ;

- la modélisation de |'anisotropie du matériau, initiale
ou induite par I'endommagement, permettra de rendre
compte de fagon plus précise des phénoménes obser-
vés [6, 12, 13];

—le couplage endommagement-plasticité et l'intégra-
tion des effets différés, essentiels pour les roches pré-
sentant une ductilité certaine [27, 13] ;



- l'utilisation de lois d’endommagement avec un com-
portement post-pic beaucoup moins brutal que celui
utilisé dans cet article. Ce dernier surestime assez for-
tement la dégradation du matériau étudié.

Il faut par ailleurs garder a 'esprit qu‘afin d’étre uti-
lisés en travaux souterrains, les modéles développés

Feuille de calcul automatique

La figure A.1 représente la partie « haute » de la
feuille de calcul produite par le Cetu pour calculer la
courbe de convergence et le chemin de contrainte avec

devront conserver leur simplicité d'identification, tout
en apportant un gain de compréhension avéré des
meécanismes rocheux. En particulier, les modéles
d’endommagement continus devraient s’avérer extré-
mement utiles pour la compréhension des mécanismes
rencontrés dans les tunnels profonds creusés au rocher.

le modéle proposé au paragraphe 3. Cette feuille four-
nit une resolution de I'équation (23) par la méthode de
Runge-Kutta 2. Les données sont a rentrer dans le
tableau de gauche, colonne B,

Le contenu des autres colonnes du tableau, d'aprés
la Fig. A1, pour la ligne 7 est calculé par les formules
suivantes :

-E7=B23;

- F7 = §B$10*(1 - (($B$12 - RACINE($B$13))/(2*$B$12)) + RACINE(((($B$12 — RACINE($B$13))/$B%$12)"2
+ 4*((RACINE($B$13) - RACINE((1 - $B$11°2)/(2*$BS10)*(E7°2 + L.7°2) - $B$11*(1 + $B$11)/$BS10*E7*L7))/$B$12))/4)) :
—- G7 = - (4*F7*(F7 - $B$16)*(1 — $B$11)*((F7 - $B$16)'2 — $B$17) — (2*$BS18*E7 + $B$19*L7)* ((1 — $B$11)*L7 -
$BSI1*E7)(4*F7*(F7 - $B$16)*(1 - $B$11)*(F7 — $B$16)'2 - $B$17) — (2*$B$18*L7 + $BS19*E7)*((1 — $B$11)*L7 — $BS11*E7)) ;
-H7 = E7 + $B$27/2 ;

-17 =17 + $B$27/2*G7 ;

~J7 = $B$10*(1 - (($B$12 - RACINE($B$13))/(2*$B$12)) + RACINE(((($B$12 - RACINE($B$13))/ $B$12)°2 +
4*((RACINE($B$13) - RACINE((1 - $B$11°2)/(2*$B$10)*(H7°2 + 17°2) — $B$11* (1 + $B$11)/$B$10*H7*17))/$B$12))/4)) ;

- K7 = - (4*J7*(J7 - $B$16)*(1 — $B$11)*((J7 - $B$16)°2 — $B$17) — (2*$B$18*H7 + $BS19*I7)*((1 — $B$11)*17 -
SBS11*H7NA4*I7*(J7 - $B$16)*(1 — $BS11)*((J7 — $B$16)°2 - $B$17) — (2*$B$18*I7 + $BS19*H7)*(1 - $B$11)*17 - $B$11*H7)) ;
-1L7=B22;

-M7=E7 + $B$8 ;

-N7=L7+ $B%$8;

- 07 = 1000*$B$7*((1 + $B$11)*((1 - $BS11)*L7 — $BS11*E7VF7) ;

—P7=1-(F7/$B$10).

Pour les lignes 8 & 106, correspondant a 100 points de calcul, il suffit de changer I'indice de ligne® dans les formules.
Pour les colonnes E et L, la formule change a partir de la ligne 8 :

- E8=$B$23 + (- $B$8 - $B$23)/($B$26 — 1)*D7 ;
- L8 =L7 + §B$27*K7.
Les résultats sont contenus dans les colonnes M(c ), N(c,), O(U) et P(D).

@ Sauf pour les valeurs précédées de §.
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Evaluation de la méthode
impact-écho comme outil
de détection de cavités

r

esume

R

Cet article présente un essai d'utilisation de la méthode
impact-écho pour la détection de cavités souterraines.
Cette méthode a largement a été appliquée avec succes
pour la recherche de défauts dans des structures en
béton, On montre dans cet article, par simulations
numériques, que le transfert de la méthode impact-écho
dans le domaine de la géophysique rencontre deux
difficultés majeures. Premierement, la forte absorption
des sols par rapport au béton limite fortement le domaine
d’application : la méthode est trés peu performante dans
des sols absorbants. Deuxiémement, une structure
géologique est généralement stratifiée (a la différence du
béton, qui est plus homogéne) ce qui rend I'analyse des
signaux impact-écho beaucoup plus délicate car la
résolution est altérée. La méthode a toutefois été
appliquée expérimentalement sur deux sites tests, Les
résultats obtenus sont généralement en accord avec les
valeurs attendues. Cependant, le phénomene observeé
semble plus provenir d'une perturbation des ondes de
surface aux voisinage des cavités. Ce résultat, déja noté
par différents auteurs, est facilement mis en évidence par
la méthode impact-écho.

Mots-clés : cavités, détection, méthode impact-écho,
validations expérimentales, simulations numériques,
fréquence de résonance.

Use of impact-echo method
for cavities location

Abstract

This paper presents a test of the application of the impact-echo
method for the detection of underground cavities. This method
is applied successfully for defects location in concrete
structures. By numerical simulations, it is shown In this paper,
that its transfer in geophysics encounters two major difficulties.
Firstly, the high absorption of the soil compared to the concrete
strongly limits the applicability : the method gives a poor
performance in absorbent soil. Secondly, a geological structure
is generally layered (the concrete is more homogeneous) and the
analysis of the impact-echo signals is much more difficult
because the resolution is lower. However, the method was
tested in two experimental sites. The results obtained are
generally in agreement with the awaited values. But the
phenomenon observed seems coming from rather a disturbance
of the surface waves the vicinity of cavities. This result, already
noted by various authors, is easily underlined by the impact-
echo method.

Key words : cavities, detection, impact-echo method, experimental
validations, numerical simulations, resonance frequency.
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Introduction

La détection de cavités souterraines par des
méthodes géophysiques constitue, encore aujourd’hui,
une tache difficile. Malgré le large développement de
ces méthodes, chaque cas requiert une étude particu-
liére et le recours & une méthode précise ou la combi-
naison de différentes méthodes (Fauchard et Pothérat,
2004 ; Beres et al., 2001). Des résultats positifs en terme
de localisation de cavités ont pu étre obtenus par sis-
mique réflexion haute résolution (Branham et Steeples,
1986 ; Piwakowski et al., 2002), par radar géologique
(Beres et al., 2001 ; Chamberlain et al., 2000), par micro-
gravimétrie (Crawford, 2000 ; Rybakov et al., 2001 ;
Branston et al., 2003) ou par des mesures électriques
(van Schoor, 2002). Cependant, ces méthodes ne sont
pas toujours faciles a mettre en ceuvre et requiérent un
traitement des données relativement complexe.

Au travers d’études numériques et expérimentales,
cet article présente une utilisation de la méthode
impact-écho pour la détection de cavités souterraines.
L'impact-écho est une méthode de contréle non des-
tructive qui a été initialement développée aux Etats-
Unis, au Bureau national des normes et a 'université
de Cornell, dans le milieu des années 80 pour la
recherche de défauts dans le béton (Carino et al., 1986;
Sansalone et Street, 1997 ; Sansalone et Carino, 1988).
Des applications plus récentes de cette méthode se sont
focalisées sur la détection de vides dans des gaines de
précontrainte (Abraham et Cote, 2002 ; Forde et al.,
2003), le contrdle non destructif de conduites en béton
(Lin et Sansalone, 1994a, 1994b) et de structures de
maconnerie (Williams et al., 1997). Le principal avan-
tage de cette méthode est sa simplicité de mise en
ceuvre, car elle ne nécessite qu‘une seule source d’exci-
tation et un seul récepteur, par point de mesure effec-
tué.

Méthode simple et rapide, trés efficace pour la
recherche de vides dans des structures en béton, il est
apparu intéressant d’étudier sa transposition dans le
domaine de la géophysique pour détecter des cavités
souterraines peu profondes (moins de 10m). Aupara-
vant, il a semblé nécessaire d'analyser l'influence de
I'absorption des sols sur les performances de la
méthode, ainsi que les conséquences d’une application
sur des structures géologiques stratifiées,

Cet article comprend trois parties: la premiére
décrit la méthade ; la deuxiéme présente une étude
numeérigue concernant l'influence de I'amortissement
du sol et de la stratification géologique sur les perfor-
mances de la méthode ; la derniére partie est consacrée
a l'application expérimentale de la méthode sur des
sites tests.

Présentation
de la méthode impact-écho

Suite & un impact mécanique F (t), appliqué au niveau
de la surface d'une dalle en béton, une onde transitoire se
propage dans la structure sous la forme d’ondes sphé-
riques de compression et de cisaillement. Une onde de
surface (ou onde de Rayleigh) existe aussi mais elle reste
localisée a la surface de la dalle (son amplitude décroit
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exponentiellement en fonction de la profondeur) (Fig. 1a
et annexe A). A l'intérieur de la dalle, le front d’onde se
réfléchit a la fois sur les défauts (de dimensions suffi-
santes comparees a la longueur d’onde), et sur les bords
de la structure, et réalise ainsi plusieurs allers-retours
entre la surface, les bords de la dalle et les défauts. Un
capteur localisé proche du point d‘impact peut ainsi enre-
gistrer les différents échos issus de I'impact mécanique.
Une fois 'onde de Rayleigh dissipée, I'énergie des ondes
de compression se propageant & l'intérieur de la dalle
domine celle des ondes de cisaillement. Le signal vy (t)
enregistré par le capteur contient alors majoritairement
les réflexions multiples (les échos) provenant des ondes
de compression se propageant entre la surface de la
structure et le défaut (Fig. 1b).

En I'absence de défaut, le signal y (t) enregistré par
le capteur contient alors majoritairement les réflexions
multiples provenant des ondes de compression se pro-
pageant entre la surface et le fond de la structure. Soit
le temps T, nécessaire pour effectuer cet aller-retour, il
peut étre exprlme ainsi :

T, = 2e/v, (1)

ou e indique l'épaisseur de la dalle en béton qui est
considérée comme un milieu élastique, isotrope et
homogéne et ou v, désigne la vitesse des ondes de
compression.

Le signal y (t) enregistré alors contenant les arrivées
périodiques des réflexions des ondes de compression
espacées d’un intervalle de temps t_fournit un spectre
périodique (Bracewell, 1965) de periode spectrale f,
de51gnee sous le nom de «fréquence de résonance » et
écrite ainsi (Fig. 1c) :

f.=v,/2e (2)

Sur les enregistrements impact-écho, il est généra-
lement difficile de mesurer t,dans le domaine temporel
en raison de la superposition d'un nombre élevé d’arri-
vées d'ondes. Sous de telles conditions, les mesures de
1, sont effectuées dans le domaine fréquentiel, ol les
fréquences de résonance sont clairement identifiables.
Ainsi, le passage du domaine temporel au domaine fré-
quentiel constitue le principe fondamental de la
méthode.

En utilisant le méme procédé, un vide localisé a une
profondeur d sera caractérisé par une fréquence de
résonance f, égale a :

fy=v,/2d (3)

Les formules (1), (2} et (3) ne sont valides que pour
des interfaces entre le béton et un matériau d'impeé-
dance acoustique Z plus faible (Z = pv ) c’est-a-dire
lorsque le coefficient de réflexion R est négatif (cf.
annexe A). Dans le cas particulier ou la réflexion se
ferait sur un matériau de plus forte impédance acous-
tique, le coefficient de réflexion serait positif et la fré-
quence de résonance f_serait alors égale a:

f.=v/4e (4)

La méthode impact-écho exige un calibrage afin de
pouvoir calculer la profondeur du défaut. En effet,
I'épaisseur de la dalle e étant connue, si la fréquence f
est mesurée, alors la vitesse v, peut alors étre évaluée &
partir de I"équation (1). En outre si une fréquence f, est
mesurée au-dessus d’un vide, la profondeur d du
défaut peut étre déterminée a partir de I'équation (3).
Si aucun calibrage n’est possible (impossibilité de
mesurer |"épaisseur de la dalle), une carte dans le
domaine fréquentiel fournit des informations sur
I'homogénéité de la structure et localise toutes les
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f6.1  Principe de la méthode impact-écho.

a) Dispositif de mesure. b) Réponse temporelle d'un géophone localisé 4 la surface de la piéce a tester
et proche de la source (au-dessus d'un défaut). ¢) Spectres de la réponse temporelle obtenus en 'absence
(1) ou en présence d’'un défaut (2) (extrait de Abraham et al., 2000).

zones anormales: un changement de fréquence du
signal indiquerait alors la présence d’un défaut.

Analyse des performances
de la méthode impact-écho
dans un contexte géologique

L’utilisation de la méthode impact-écho pour la
détection des cavités souterraines requiert auparavant
une analyse de l'influence de la forte absorption des
sols sur les performances de la méthode. En effet,
I'absorption des ondes dans le béton peut étre caracteé-
risée par un facteur de qualité QQ, traduisant |’amortis-
sement matériel (Aki et Richards, 1980; cf. annexe A),
généralement compris entre 10 et 50 (Kharrat, 1997).
Les sols sont beaucoup plus absorbants (Gutkowski et
Dym, 1976), puisque le facteur de qualité Q peut
atteindre 3, dans certaines argiles.

Dans ce qui suit est présentée une analyse par élé-
ments finis des principaux facteurs pouvant influencer
les performances de la méthode impact-écho, 4 savoir :
I'absorption et la stratification des sols, la profondeur
et la taille de cavité, le contenu fréquentiel de la force
d’excitation F (t).

R
Le modele en éléments finis

Les simulations numériques sont réalisées en utili-
sant le programme par éléments finis PECPLAS (Shah-
rour, 1992}, qui combine une intégration de Newmark
avec un amortissement de Rayleigh, permettant de ce
fait d'introduire un coefficient de gualité Q.

Le modele par éléments finis retenu correspond a
une monocouche de craie, matériau que 1'on chserve
sur le site (I) (voir § 4) dont les propriétés mécaniques
ont pu étre évaluées expérimentalement:
p =2 000kg/m? v, = 1 666 m/s, v, = 998 m/s, Q = 10.

Afin d’étudier le comportement tridimensionne! du
systeme, les calculs sont effectués en symétrie de révo-
lution (Moreaux, 1997). La cavité introduite correspond
alors a un cylindrique de 6 m de hauteur et de rayon R,
La source ponctuelle, générant I'impact, est placée a la
surface du modeéle, sur I'axe de symétrie et au-dessus
de la cavité, comme cela est indigué sur la figure 2a.

Pour générer un impact, la source est modélisée par
un vecteur force F ayant une forme gaussienne (soit
expl-nV2f, (t - ts)?]). Sa fréquence centrale f est choisie
égale a 208 Hz et le temps d’inflexion ts est égal a
4,213 ms. Notons que ces paramétres et la forme du
vecteur force sont sélectionnés afin de reproduire au
mieux la signature spectrale de I'impact généré par la
source utilisée sur le terrain (Ricker, 1977).

Afin de reproduire correctement la propagation des
ondes dans le modéle (éviter entre autres les réflexions
sur les mailles, par exemple) (Moreaux, 1997), le
domaine est constitué de mailles quadrilatéres a
4nceuds de 1m de coté et le modéle est pris suffisam-
ment grand de facon & reproduire un domaine semi-
infini. Le temps de calcul est fixé 4 60ms, afin d’éviter
les réflexions des ondes sur les bords du modéle
(Fig. 2b). Enfin, pour assurer une bonne corrélation
entre la discrétisation spatiale et temporelle, I'incré-
ment de temps Al est choisi égal a 0,468 ms.

g g el
Analyse des resultats

La réponse y (x.1] en vitesse de 24 nceuds consé-
cutifs du maillage situés & la surface du modéle entre
0 m et 23 m de la source ponctuelle, est présentée a la
figure 2b. Nous observons principalement la propa-
gation de l'onde de surface (SW) ainsi que les
réflexions multiples des ondes de compression sur le
toit de la cavité [Rp) Ces ondes sont interprétées
d’apreés leur vitesse de propagation. Les réflexions
multlples R, de trés faibles amplitudes par rapport a
"onde directe SW, ne sont observables sur la
figure 2b que grace a 'utilisation d'un contréle auto-
matique de gain.
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AG.2 Modélisation par éléments finis d'une cavité cylindrique vide de rayon R localisée a

une profondeurd (R=8m,d=6m, Q=10, p=2000 kg/m? V, =1 666 m/s, V

=998 m/s).

a) Maillage et posmon ce la source et des géophones, b) Réponse en vitesse o%tenue pour
24 geophones espacés de 1 m, présentée avec un controle automatique de gain. SW et R,
représentent respectivement l'onde de surface et les réflexions multiples des ondes de
compression entre la surface du modéle et le toit de la cavité.

La réponse en vitesse de 24 nceuds consécutifs du
maillage a été utilisée afin de mieux visualiser la propa-
gation des ondes dans le modéle. Cependant, pour que
les équations (1) a (4) soient valides, seul un capteur
proche de la source peut étre employé pour la méthode
impact-écho. La figure 3a présente le signal y (t), obtenu
pour x =0, correspondant & la premiére voie d’acquisi-
tion (trace 1 sur la figure 2b) sans contrdle automaticue
de gain: seule 'onde SW est observable. Sur la figure
3b, on observe que le spectre Y (f) du signal y (1) est
dominé par l'onde de surface, son énergie est centrée
autour de la fréquence centrale de la force d’excitation
f- La fréquence de résonance recherchée f, nest pas

visible (f, =2V, = 139 Hz, équation 3).
2d

Pour l'observer, il est alors recommandé expérimen-
talement de saturer I'onde de surface et de n'étudier le
signal v (t) quaprés son passage (Carino et al., 1986; San-
salone et Carino, 1988). Cette saturation permet d’enre-
gistrer le signal utile de y (t) avec une dynamique suffi-
sante. Cependant, si une fenétre temporelle K (t) est
appliquee sur le signal y (1) (Fig. 3.¢), le spectre Y, (f) du
signal résultant y,. (t) montre un maximum qui est proche
de la fréquence de résonance f, recherchée (Fig. 3.d).

De facon & automatiser la procédure, une analyse
temps-fréquence du signal y (t] est effectuée. Cette
méthode provient du Laboratoire central des ponts et
chaussées (Kahan, 1993; Abraham et al., 2000). Le prin-
cipe consiste a étudier I'évolution du contenu fréquen-
tiel du signal y (t) au cours du temps en faisant glisser la
fenétre K (t), centrée en t,, le long du signal y (t). Une
transformée de Fourier est calculée pour chaque signal
fenétré. L'analyse temps-fréquence consiste a juxtapo-
ser les spectres obtenus Y (f, t.), I'échelle de temps indi-
quant alors le centre t, des différentes fenétres (Fig. 3e).
Le spectrogramme est normalisé : 'amplitude maxi-
male du spectre, représentée en blanc, vaut 1. La mini-
male, représentée en noir, vaut zéro. Sur la figure 3e, la
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fréquence de résonance f, des ondes de compression
sur le toit de la cavité est clairement apparente deés la
quatriéeme fenétre (spectre obtenu a la figure 3d) alors
que le début du signal est dominé par l'onde de sur-
face. La valeur de f, obtenue (139 Hz) permet de retrou-
ver la profondeur de la cavité (d = 6m), en utilisant
I"équation 3.

Performances et limites
de la méthode impact-écho

La possibilité de détecter une cavité par la méthode
impact-écho est évaluée a l'aide d’un critére de détec-
tion C_, (cf. annexe B). Ce dernier est défini a partir du
nombre de fenétres ou la fréquence f, est observable
dans l'analyse temps-fréquence (7 fenétres sur 10 sur
la figure 3e) et de la qualité du spectre obtenu pour la
guatrieme fenétre de l'analyse temps-fréquence
(spectre de la figure 3d, pris comme réeférence car il
posséde un des meilleurs rapports signal/bruit). La
qualité du spectre est jugée d’apres la finesse du pic
obtenu a la fréquence f, (bande passante Af a-3dB) et
le nombre d’harmoniques de f, observables (cf. annexe
B et Fig. 3d).

La figure 4 montre la variation du critére de détec-
tion C,_en fonction de la profondeur d de la cavité et
de sa taille R et des parameétres adimensionnels d/A
(A étant la longueur d’onde) et AN, introduit par Piwa-
kowski et al. (1998), qui définit le rapport de la surface
de la cavite sur la surface de Fresnel (cf. annexe C). Les
calculs sont réalisés pour deux coefficients de qualité,
couramment rencontrés dans lessols: Q =10et Q = 3,
ainsi qu’a titre indicatif, lorsque aucun amortissement
n’est introduit (Q = e),
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al presente

De nombreuses études, présentées dans Léonard
(2000), basées sur l'influence de la taille et de la profon-
deur de la cavite, de 'amortissement matériel du sol,
du contenu fréquentiel de la source et du niveau de
bruit, montrent que «C,_= 1» peut étre considéré
comme un bon seuil de détection, pour un coefficient
de qualité Q supérieur ou égale a 3. Sous cette hypo-
these et d’apres la figure 4b, indépendamment de la

Influence de 'absorption du sol

D’apres I'évolution des courbes de la figure 4, on
constate sans surprise que le critére de détection C__
décroit en fonction I"absorption du sol (lorsque Q dimi-
nue), de plus, au voisinage de d = 0,754 (0,54 < d < 14),
le critere C,.. est maximal (Fig. 4a). En effet, lorsque la

profondeur du toit de la cavité est proche de A/2la force
d’excitation f; coincide avec la fréquence de résonance
recherchée f, (cela peut étre facilement démontré en
posant A = v/, et en utilisant l'équation 3) ce qui cor-
respond aux conditions optimales d’utilisation de la
méthode impact-écho.

valeur de Q, la détection d'une cavité devient quasi-
ment impossible lorsque le coefficient d’anomalie AN,
exprimant la taille de la cavité, devient inférieur a 0,15
(R=2m, pourd =6m). De plus, méme pour une cavité
de grande dimension (R = 8 m, AN = 1), quelle que soit
sa profondeur, sa détection est impossible lorsque le
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[0 sie4 Evolution du critére de détection C,,_en
fonction de la profondeur de la cavité (a)
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sol est trés absorbant (caractérisé par un facteur de
qualité du sol inférieur ou égal & 3, Fig. 4a). Sous cette
condition, le critere C,_est en effet toujours inférieur a
1. Cependant, pour le cas particulier ou le sol est carac-
térisé par un coefficient de qualité Q égal a 10, on
montre qu'une grande cavité (AN = 1) devient détec-
table dés que sa profondeur dépasse 2,5 m (soit
d = 0,32\, Fig. 4a). Si la cavité est moins étendue
(AN < 1) et localisée & une profondeur d = 6 m, elle
devient détectable dés que sa taille atteint un rayon R
égal a 2 m (AN > 0,2, Fig. 4b).

Pour conclure, cette étude monitre que la méthode
impact-écho est fortement dépendante de I'absorption
des sols, de la taille et de la profondeur de la cavité
(notamment du rapport taille/profondeur) et du
contenu fréquentiel de la source utilisée. Cette
remarque est bien siir valable pour d’autres méthodes
géophysiques (la sismique, par exemple), mais cela
semble plus prononcé pour la méthode impact-écho.

L a3
Influence de la stratification

L'influence de la stratification des sols est analysée
au travers du site présenté dans le paragraphe 4.1
(Fig. 5a). Le modéle géologique est caractérisé par
une premiére couche d’argile (p, = 1500 kg/m?,
vy, = 500m/s, v, = 263 m/s, Q, = 5) suivie d'une couche
de craie (p, = 2 000 kg/m?, v,, = 1666 m/s, v, = 998 m/s,
Q, = 10). La cavité (de 10 m de large et de ¥m d’épais-
seur) est située a 8,50 m de profondeur, dans la craie.
La nappe phréatique coincide avec la fin de la craie, ce
qui fournit un trés bon contraste d’'impédance acous-
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tique, favorable a la réflexion des ondes. Les fré-
quences de résonance correspondant aux différentes
interfaces sont obtenues d'aprées les équations (2) et (4) :

- la fréquence de résonance f, = (2e,/v,, + 2d/v ;)"
associée aux réflexions sur le toit de la cavité est égale &
63 Hz (éq. 2);

- la fréquence de résonance f,, = (2e,/v,, + 2e,/v )"’
associée aux réflexions sur le fond de 1a craie blanche
est égale a 46 Hz (éq. 2). En effet, le coefficient de
réflexion sur la nappe phréatique est négatif’;

- la fréquence de résonance f, = (vp/4h) associée aux
réflexions sur l'interface argile/craie est égale a 62,5 Hz
(éq. 4).

Notons que, puisque les fréquences f,, et f, coinci-
dent, Iinterprétation des résultats est plus délicate que
dans le cas d’'une monocouche.

D’aprés les recommandations de la section précé-
dente, pour obtenir les conditions optimales d’utilisa-
tion de la méthode, la source doit couvrir un spectre
compris entre 40 et 70 Hz (afin de coincider avec les fré-
quences de résonance recherchées). La longueur
d'onde optimale A" est donc obtenue pour vérifier
I"équation d = A'/2 (cf. section 3.3.1), soit A’ =17 m
(d = 8,50 m). D'aprés I'annexe C, sous ces hypothéses, le
coefficient d’anomalie AN est proche de 1. En considé-
rant que le coefficient d’amortissement est supérieur a
5, on peut conclure (Fig. 4.a) que la détection de la
cavité est possible mais proche de ses limites (la courbe
correspondant a Q = 5 est située entre celles obtenues
pour Q =3 et Q = 10).

Un profil impact-écho est simulé. Pour cela, soixante
et un calculs sont réalisés en faisant avancer la source
de 0,5 m a chaque fois (Fig. 5b). Cette derniére est intro-
duite sous la forme d’une fonction de Gauss ayant une
fréquence dominante f, = 100 Hz (cf. § 3.1) permettant
de couvrir la bande 40 Hz-120 Hz et de cibler les diffé-
rentes fréquences de résonance recherchées (f,, f,, et
fUB‘}'

Une analyse temps-fréquence est alors effectuée.
Afin de représenter le profil entier, pour chaque calcul,
nous avons choisi de ne montrer que la 5¢ fenétre de
I'analyse temps-fréquence (meilleur rapport
signal/bruit) correspondant a 'intervalle d’observation
[14 ms-46 ms]. La figure 5c présente alors |'évolution
fréquentielle de la 5¢ fenétre de l'analyse temps-
fréquence en fonction de la position de la source.

Le résultat obtenu montre une modification fré-
quentielle du signal au voisinage de la cavité. Dans la
zone hors cavité, la fréquence observée semble étre
une moyenne des deux fréquences recherchées f, et f,
(interférence des deux fréquences) alors qu’au-dessus
du vide, on retrouve approximativement la fréquence
de résonance f,, (associée aux réflexions sur le toit de la
cavité).

A titre d’exemple, la figure 5d présente le résultat
obtenu pour une monocouche de craie. On remarque
que la résolution spectrale est meilleure que dans le cas
précédent. En effet, dans une structure stratifiée, les
différentes réflexions et transmissions des ondes vien-
nent atténuer le signal utile, ce qui n'est pas le cas dans
une structure homogeéne ou une seule réflexion existe
ce qui permet d’obtenir un signal spectral centré
autour de la fréquence de résonance recherchée.

Pour conclure, cette étude montre qu’une structure
stratifiée induit la présence de plusieurs fréquences de
résonance qui peuvent se masquer mutuellement ou
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interférer rendant 'interprétation des résultats plus
délicate. D'autre part, la transmission des ondes au tra-
vers des différentes interfaces altére le signal et limite le
nombre de réflexions multiples. La conséquence de ce
type de propagation est similaire & une augmentation
de I'absorption : les fréquences de résonance recher-
chées sont difficilement identifiables.

Mise en ceuvre expérimentale
de la méthode impact-écho

Apres avoir étudié le potentiel de I'impact-écho au
travers de modélisations numériques, nous allons
mettre en ceuvre cette méthode sur deux sites. La sis-
mique réflexion haute résolution est utilisée sur le pre-
mier site comme outil d’aide a la décision pour les
interprétations des résultats impact-écho. Elle permet
de vérifier la bonne propagation des ondes sur le site
(la présence d’argile peut atténuer le signal) et de vali-
der la position des cavités.

Site 1 : anciennes carrieres abandonnées
dans le Nord de la France

Les mesures sont réalisées dans le Nord de la
France sur un site présentant de nombreuses carriéres
abandonnées. Les cavités sont situées dans la craie &
8,50 m de profondeur. Les caractéristiques mécaniques
et géologiques du site sont présentées sur la figure 5a.

L'implantation du profil par rapport aux cavités est
présentée sur la figure 6a. Les 48 premiers métres
(intervalle AB) sont situés dans un endroit présentant
de nombreux vides, tandis que le reste du profil (inter-
valle BC) constitue notre référence car aucune cavité
n’est recensée. Un puits a permis d’accéder aux cavités
permettant de réaliser les mesures de vitesse de propa-
gation ainsi que d’absorption (caractéristiques indi-
queées sur la figure 5a). La géométrie des cavités étant
connue, le coefficient d’anomalie AN a pu étre calculé
le long du profil (Fig. 6d). Il approche la valeur de 1
dans l'intervalle (A-B) indiquant des cavités de dimen-
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sions suffisantes (correspondant aux hypothéses de la
figure 4a). A noter que, d’apres le paragraphe 3.3.2, la
détection des cavités serait possible mais difficile.

Acquisition par la methode impact-écho

Un sismographe Geometrics Strata View possé-
dant 48 voies a été utilisé pour l'acquisition des don-
nées ainsi que des géophones ayant une fréguence de
coupure de 40 Hz. La source utilisée est une masse de
200 kg lachée d’'une hauteur de 2 m environ. L'avan-
cement de la source comme |'espacement entre géo-
phones est de 2 m soit une longueur du profil de
94 m. Pour chaque enregistrement y (t), la source est
placée 4 1 m du géophone. Une analyse temps-fré-
quence est effectuée. Le spectre Y (f) sélectionné dans
le profil impact-écho est celui obtenu dans la
4¢fenétre de l'analyse temps—fréquence correspon-
dant a l'intervalle [13 ms, 57 ms], car il posséde le
meilleur rapport signal/bruit. La figure 6b présente
les résultats obtenus. L'évolution du contenu fre-
quentiel est bien corrélé avec la présence des cavités.
La fréquence observée dans l'intervalle (B-C) est égal
4 45 Hz, celle-ci coincide avec la fréquence f, asso-
ciée aux réflexions sur la nappe phréatique située a
13,5 m de profondeur. Dans la zone des cavités (A-B),
la fréquence fluctue entre 35 et 60 Hz, la valeur la plus
haute de l'intervalle étant égale & la fréquence de
résonance des cavités f, recherchée, la plus basse
pourrait étre associée a une interface plus profonde.

Acquisition par la méthode sismique
réflexion haute résolution

L'acquisition a été réalisée avec un sismographe
Geometrics Strata View et des géophones ayant une
fréquence de coupure de 100 Hz qui permettent un fil-
trage basse fréquence des données sismiques. Une
géométrie de type «tir en bout» a été utilisée ainsi
qu’un déport source — 1¢ géophone (offset) de 17 m afin
d’assurer une fenétre d'observation optimale (optimum
offset window) (Cook, 1965; Mari et al., 1997 ; Yilmaz,
1987) dans laquelle les réflexions provenant des
«cibles» a détecter sont au mieux séparées des signaux
constituant le bruit.

Un fusil de chasse « betsy-gun », tirant des car-
touches de type gros gibier de calibre 12, semblable &
celui présenté par Miller et al. (1986) a été utilisé comme
source. Celle-ci est bien adaptée a des profondeurs
d'investigation inférieures a 50 métres et peut étre
actionnée directement depuis la surface, évitant ainsi la
réalisation de forage.

Le profil sismique obtenu est présenté sur la
figure 6c. Dans la zone B-C sans cavité, l'absence de
vide est indiqué par la présence d'un marqueur sis-
mique, noté C, non perturbé qui représente l'interface
craie/marne situé a 25m de profondeur (Fig. 5a). Inver-
sement dans la zone A-B présentant les cavités, le pro-
fil révele une quasi-absence du marqueur C, ce dernier
étant masqueé par les vides. La détection des cavités est
ici effectuée de maniére indirecte, c’est-a-dire par la
recherche de perturbations dans la coupe sismique
induites par la présence des cavités (effet de masquage)
(Piwakowski et al., 1998 et 2002).
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Les résultats obtenus par cette méthode confirment
la présence de vides dans l'intervalle A-B et une bonne
propagation des ondes dans l'intervalle B-C, malgré la
présence d’argile.

Discussion

Les résultats obtenus sur ce site par la méthode
impact-écho sont moyennement satisfaisants. En effet,
'analyse théorique présentée au paragraphe 3.3.2
montre qu’en terrain stratifié la fréquence f, associée
aux réflexions sur la nappe phréatique 51tuee a13,5m
de profondeur est difficilement observable, alors
qu’aucun bruit ne vient perturber le signal. Il est donc
fort probable qu‘in situ, en contexte plus complexe, la
fréquence détectée a 45 Hz ne provienne pas d"une
interface aussi profonde. En analysant le contenu fré-
quentiel des signaux y (t,x) dans l'intervalle B-C, on
observe que cette valeur de 45 Hz coincide par ailleurs
avec la fréquence dominante des ondes de surface
(ground roll, cf. annexe A). Ces derniéres, trés énergeé-
tiques et dont la propagation est favorisée dans les
structures multicouches, n‘auraient donc pas été tota-
lement supprimées lors de notre analyse temps-fré-
quence et masqueraient les réflexions multiples des
ondes de compression. Les modifications spectrales
observées sur la figure 6b pourraient donc provenir
d’une perturbation des ondes de surface au voisinage
des cavités. Cette observation a été déja notée par dif-
férents auteurs: Leparoux et al. (2000), Ormos et al.
(1999), Abraham et Leparoux (2003) qui ont montré un
effet de filtrage des ondes de surface par la cavité, a la
fois dans le domaine temporel et fréquentiel. Par la
mise en ceuvre d'un profil impact-écho, on observerait
alors facilement cette modification du contenu fré-
quentiel des ondes de surface aux voisinages des cavi-
tés. Ce phénomeéne, encore mal expliqué physicque-
ment, fait actuellement l'objet de recherches au BRGM
et au LCPC (division Reconnaissance et mécanique des
sols).

Site 2 : carrieres de tuffeau
dans le Maine-et-Loire

Ce site est localisé en Maine-et-Loire, département
qui posséde de nombreuses carriéres de tuffeau. La
structure géologique du site, ainsi que la position du
profil par rapport aux cavités sont présentées sur la
figure 7. Les vides sont situés dans la couche de tuffeau,
a des profondeurs comprises entre 2 et 3,5 m. La posi-
tion du profil est choisie de fagon a couvrir une zone de
référence sans cavité d’une longueur de 10 m (intervalle
A-B). Le reste du profil surplombe les vides (intervalle
B-C).

La possibilité d'accéder a la carriére a permis de
réaliser une mesure des vitesses de propagation des
ondes de compression entre la surface et le toit de la
cavité; la vitesse mesurée est de 500 m/s. Les fré-
quences de résonance attendues ont été calculées:

- la fréquence de résonance f, associée aux réflexions
des ondes de compression sur le toit de la cavité est
comprise entre 70 el 125 Hz (le toit de la cavité étant
compris entre 2m et 3,5 m);

- la fréquence de résonance f,, associée aux réflexions
des ondes de compression sur l'interface tuffeau/sable
située a 16,30 m de profondeur est estimée a 35 Hz (cette
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Validation expérimental de la méthode impact-écho sur le site test 1.

a) Localisation des galeries et du profil. Intervalle A-B : zone présentant les cavités; intervalle B-C : zone sans cavité. b)
Spectre Y (f,x) obtenu dans la 4* fenétre de I'analyse temps-fréquence en fonction de la position de la source, ¢) Profil
sismique réflexion haute résolution : le marqueur C représente |'interface craie grise/marne. d) AN (x)

interface ayant été détectée par sismique réflexion haute
résolution, la vitesse des ondes de compression obtenue
lors du traitement est égale a 1100m/s).

Un sismographe Geometrics Strata View, possédant
48 voies et des géophones ayant une fréquence de cou-
pure 100 Hz ont ¢té utilisés pour I'acquisition des don-
nées. Une masse de 5 kg a été utilisée comme source,
adaptée a des profondeurs relativement faibles
(quelques metres). L'espacement entre géophones et
I'avancement de la source sont égaux a 0,5 m. La lon-
gueur du profil est de 28 m.

La figure 7c présente le spectre Y (f,x) obtenu dans
la 62 fenétre de 'analyse temps-fréquence (fenétre opti-
male) en fonction de la position de la source corres-
pondant a l'intervalle d’observation [25 ms, (56 ms]. De
méme que le cas de la figure 6, les modifications fré-

quentielles observées sont bien corrélées avec la posi-
tion des cavites. Une fréquence moyenne de 100 Hz est
releveée dans l'intervalle B-C qui coincide avec la fré-

quence de résonance f, attendue.

Cependant, dans l'intervalle A-B dépourvu de
cavité, la fréquence obtenue de 70 Hz ne correspond
pas & la fréquence attendue f, égale a 35 Hz. Ceci est
probablement lié a la fréquence de coupure des géo-
phones utilisés qui supprime par filtrage le signal de
35Hz. Une analyse des ondes de surface montre par
ailleurs que leur fréquence dominante est proche de

70Hz (Fig. 7d) et coincide alors avec la fréquence f,.

Les modifications spectrales observées sur la
figure 7c pourraient donc provenir, comme pour le
site 1, d’une perturbation des ondes de surface au voi-
sinage des cavités.
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Conclusion

Cet article présente, aux travers de simulations
numeriques et de mesures expérimentales, 1"étude de
la transposition de la méthode impact-écho pour la
détection de cavités souterraines.

Numériquement, on a montré dans cet article que
le transfert de la méthode impact-écho vers la détec-
tion de cavités dans les sols rencontre deux difficultés
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majeures. Premierement, la forte absorption des sols
par rapport au béton limite fortement le domaine
d’application: la méthode est trés peu performante
dans des sols absorbants (Q < 10). Deuxiemement, une
structure géologique est généralement stratifiée (4 la
différence du béton, qui est plus homogéne) ce qui
rend I'analyse des signaux impact-écho beaucoup plus
délicate, compte tenu des fréquences de résonance de
la structure géologique qui altérent la résolution de la
meéthode et génent l'identification de la fréquence de
résonance associée a la cavité. Dans un cas idéal pre-



sentant une structure homogéne peu absorbante
(Q>10) sans bruit, la méthode permet cependant de
détecter des cavités dés que leur dimension dépassent
AN = 0,2. On montre aussi que la méthode impact-écho
est fortement dépendante du rapport taille/profondeur
de la cavité et du contenu fréquentiel de la source utili-
sée (les conditions optimales d’utilisation de la méthode
sont obtenues lorsque les fréquences de résonance
impact-écho recherchées coincident avec la fréquence
d’excitation de la source).

Des mesures expérimentales ont été réalisées sur
deux sites tests. Les résultats obtenus sont générale-
ment en bon accord avec les valeurs attendues.

Toutefois nous avons observé, dans les deux cas
étudiés, que le contenu fréquentiel des ondes de sur-
face coincide avec les fréquences impact-écho recher-
chées. Or, la propagation de ces ondes étant favorisée
dans des structures stratifiées, leur niveau d’amplitude
est beaucoup plus élevé que celui des réflexions des

Annexes
A. Quelgues notions de propagation d'onde

La théorie de |'élasticité et le principe fondamental
de la dynamicue montrent que les ondes se propagent
dans un milieu par deux mécanismes différents et don-
nent ainsi deux types d’ondes se propageant de
maniére indépendante: les ondes de compression ou
longitudinales (onde P) et les ondes de cisaillement ou
transversales (onde S) (Lavergne, 1986).

Dans un milieu solide, infini, homogéne et isotrope,
seules des ondes de volume se propagent : les ondes P,

- ~ (__E@-v)
avec pour vitesse Vp= [p(1+v)u—2v)

1/2
] , pour lesquels le

déplacement des particules est paralléle au sens de pro-
pagation de I'onde et les ondes S

E 1/2
( Vs=[m] ) pour lesquelles le déplacement est

perpendiculaire au sens de propagation de 'onde.
Dans le cas dun milieu semi-infini, limité par une sur-
face libre (la surface du sol, par exemple), d"autres
types de propagation existent au voisinage de la sur-
face. Ce sont les ondes de surface qui pourront étre soit
des ondes de Love si le mouvement des particules est
contenu dans un plan vertical perpendiculaire a la
direction de propagation, soit des ondes de Rayleigh si
le mouvement des particules est contenu dans un plan
vertical paralléle & la direction de propagation. En pré-
sence d'une couche superficielle, des ondes analogues
aux ondes de Rayleigh peuvent se propager a la sur-
face. Ces ondes, appelées pseudo-Rayleigh, sont trés
énergétiques et générent un bruit important (ground
roll) dans les enregistrements sismiques.

En présence d’interfaces planes et de grandes
dimensions, les ondes sont partiellement transmises et
réfléchies. Un coefficient de réflexion R peut étre défini
au niveau de cette interface pour les ondes de com-
pression, a incidence normale, par la relation suivante :

R=(Z,-ZMZ, +7Z,) (A1)

ondes de compression. Il est donc fort probable que les
fréquences recherchées soient masquées et que le phé-
nomeéne observeé provienne d’une perturbation des
ondes de surface aux voisinage des cavités.

Finalement, indépendamment du type de phéno-
meéne détecté par la méthode impact-écho, |'approche
proposée, rapide, facile a implanter et peu onéreuse
peut fournir une aide dans la détection des cavités, si
elle est associée une autre méthode de reconnaissance.
La méthode impact-écho pourrait par exemple étre uti-
lisée pour «suivre» le long d’un profil la présence de
cavités, détectées auparavant en un point donné par
une autre technique, plus efficace mais plus onéreuse.

Les auteurs remercient la division RMS du LCPC de Nantes qui
est a l'initiative de ce travail et qui a apporté un soutien scientifique
et financier a cette étude.

Z, et Z, sont respectivement les impédances acous-
tiques du premier et du deuxiéme matériau traversés
par 'onde de compression au niveau de cette interface
(Z=pVp).

En milieu homogéne et élastique, le mouvement des
particules s’atténue au cours de la propagation, du fait
de I'expansion du front d’onde. L’amplitude des ondes
diminue alors suivant une loi en 1/r, r étant la distance
du point d’observation au point source. Lorsque le
milieu n’est pas parfaitement élastique (cas du sous-
sol), 'onde sismique subit en plus une dissipation
d’énergie couramment nommé amortissement matériel
qui est caractérisé par une décroissance exponentielle
de I'amplitude de 'onde en exp (-ar), o correspondant
au coefficient d’atténuation, couramment utilisé en
acoustique. En sismique, il est plus commun
d’employer le coefficient de qualité Q. Ce dernier peut
étre relié au coefficient d’atténuation par la relation sui-
vante (Piwakowski, 1989) :

o =1/(QA) (A.2)

A représente la longueur d’onde. Cette derniére
dépend de la fréquence de la source F,_ et de la vitesse
de propagation des ondes de compression Vp dans le
matériau (A=V /F ).

Dans le cas ol aucun amortissement n’existe (milieu
homogeéne et élastique), le coefficient Q est infini.

B. Coefficient de détection C,,

Afin d’analyser les résultats d'une analyse temps-
fréquence, la possibilité de détecter une cavité est
quantifiée au moyen de trois critéres définis par Léo-
nard (2000) :

1) Un critere d'efficacité de la méthode E_
wﬁ'
W-W,

E,.=

avec0<E <1 (B.1)

ou W, W _ et W_(Fig. A1) sont respectivement le
nombre total de fenétres de 'analyse temps-fré-
quence, le nombre total de fenétres ou la fréquence
de résonance de la cavité est observable dans l'ana-
lyse temps-fréquence et le nombre total de fenétres
contenant en majorité une information provenant de
'onde de surface.

3]
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Le critére E, est maximal lorsque la fréquence de
resonance de la cavité f, est observable dans toutes les
fenétres ol l'onde de surface ne domine pas. Plus le cri-
tere E_augmente, plus la cavité est facilement détec-
table.

W’ =3 WI': 7
1 600
09
0.8 o
0.6 é 400
s
05 E
300
04 =
£
03 210
02
0,1
0
Centre des fenétres (ms)
E =W AW-W,)
E_=1 pour le cas étudié :
R=8m,d=6m,r=2000kg/m’
V.=1666mis, V =998 mis, Q=10
A6 81 Illustration des parametres introduits dans

le critére de détection C, : le critere E .
La cavite est modélisée par un vide cylindrigue
de rayon R = 8m localisé dans le sol a une
profondeur d = 6 m (p = 2 000 kg/m*, V, =
1666 m/s, V, = 998 m/s, Q = 10).

2) La bande passante & — 3db Af (Fig. B.2)

Ce critére correspond 2 la distance entre les points
d’'un méme pic ayant pour amplitude 0,7 fois la valeur
maximale de ce pic. Ce critere est évalué pour le pic
obtenu a la fréquence de résonance de la cavité f, dans
la fenétre Y, (f) sélectionnée.

310 T T T T

2510

2.10~%

n

Amplitude
=]

0510-*r

0 100 ¢ 200 300 400 500 600
b Fréquence (Hz)

0

Af= 84,6 Hz pour le cas étudié :
R=8m,d=6m,p=2000kgm’
V, =998 m/s. Q=10

fG.82. lllustration des paramétres introduits dans
le critére de détection C . : la bande
passante a — 3dB AT,

La cavité est modélisée par un vide cylindrique
de ravon R = 8 m localisé dans le sol & une
profondeur d = 6 m (p = 2 000 kg/m", V, =
1666 m/s, V. =998 m/s, Q = 10).
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3) Le nombre d’harmonique NH de la fréquence de
résonance de la cavité f, (Fig. B.3)

Le paramétre NH comptabilise le nombre de pics
apparaissant dans la fenétre Y, (f) selectionnée prove-
nant des harmoniques de f,. Dans le cas présenté a la
figure B.3, le parametre NH est égal & 3, puisque 3 pics
sur 4 observables sont & une fréquence f, modulo f,.

Afin de résumer les variations de ces trois criteres,
nous introduisons le critére de détection d’une cavité
sous la forme :

CDEC = (NH.EC)/Af (B.2)
NH et Af ont été normalisés par rapport a leurs
valeurs maximales respectives obtenues dans

I'ensemble des configurations présentées dans (Léo-
nard, 2000), soient respectivement 6 et 615 Hz.

310 '
2510 \ NH=3

2:10:-*

1,510 %

Amplitude
=

L
=

i i | -— il I
% 100 ¢ 200 ,c300 400 500 600
d

21, 3
*  Fréquence (Hz)

NH =3 pour le cas étudié :

R=8m d=6m, p=2000 kg/m’

V,=1666mis, V =998 mis, Q=10

AG.83  Illustration des parameétres introduits dans
le critére de détection C,_: le critére NH.
La cavité est modélisée par un vide cyvlindrigue
de rayon R = 8 m localise dans le sol & une
profondeur d = 6 m (p = 2 000 kg/m?, V, =
1666 m/s, V, = 998 m/s, Q = 10).

C. Coefficient d’'anomalie AN

Afin d’exprimer la dimension de la cavité en terme
d'imagerie acoustique, Piwakowski et al. (1998) ont
introduit un coefficient d’anomalie AN. Pour faciliter la
lecture de cet article, nous rappelons sa définition.

II est communément admis que chaque géophone
«voit» & une profondeur donnée d une certaine surface
circulaire S; de rayon R, = [dA/2]°%, définit comme étant
la surface de Fresnel [2L étant la longueur d’onde du
signal sismique enregistré). Le rayon R, de cette sur-
face est communément interprété comme la résolution
latérale de I'image sismique (Mari et al., 1998).

Ainsi, le dispositif sismique obtenu par traitement
ne voyant que la zone de Fresnel, 'anomalie causée par
la présence d'une cavité sera proportionnelle au rap-
port S /S, S_étant la surface de la cavité contenue dans
S, (Fig. C.1). Le coefficient de détection AN est alors
défini comme le rapport suivant :

AN =S/S pourS_<S, (C.1)
AN=1pour$S_>S§, (C2)

Plus la taille de I'ohjet augmente, plus le rapport AN
est grand. D'aprés ce modele, si S_ devient égale a S,



alors AN = 1 ce qui signifie que la cavité se comporte
comme une couche infinie. Pour S <S,, le coefficient

d’anomalie AN fournit une dimension de la cavité qui
est fonction de la structure géologique (dont la lon-

gueur d'onde A dépend).

De nombreuses études numeériques ont confirmé
|‘utilité dun tel coefficient: Piwakowski et al. (1998),
Léonard (2000), Piwakowski et al. (2002), Driad et Piwa-
kowski (2002). Dans la plupart des cas, une cavité carac-
térisée par un coefficient AN proche de 0,5 peut étre
détectable par sismique réflexion. Ce critere (AN = 0,5)
ne peut pas étre considéré comme un seuil absolu. I
peut changer en fonction des conditions géologiques

du site.
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Evaluation du risque

de liquéfaction des sols
sur le site du nouveau port
de Tanger

Rl La présente communication a pour objectif d’exposer
B. DEMAY £ | r'ensemble des démarches effectuées pour I'analyse du
a risque de liquéfaction des sols sur le site du nouveau port
M.-L. SARGENTONI ‘@) | de Tanger-Méditerranée (Maroc).
£ L'intérét de I'étude réside en une analyse exhaustive du
SAIPEM "SA risque de liquéfaction des terrains sous-jacents aux
Immeuble Energ] €s caissons de la digue principale. Elle s’est en effet appuyée
1a 7 Av. San Fernando sur plusieurs phases successives :
Montigny-le-Bretonneux - essais in situ (CPT et SPT) ;
78884 Saint-Quentin- - essais de laboratoire ;
en-Yvelines cedex — étude de l'influence du chargement apporté par les
bruno.demay@saipem-sa.com Gdigsons ;

- analyse de stabilité pseudo-statique avec prise en
compte de l'accroissement de pression interstitielle ;

- étude dynamique d’interaction sol-structure.

Ces différentes phases ont permis d’éclairer les résultats
ambigus, voire contradictoires, obtenus dans la phase
initiale des essais in situ, phase a laquelle les études de
liquéfaction des sols sont trop souvent réduites.

A chaque étape de I'étude des observations intéressantes
ont pu étre faites, par exemple quant a la plus grande
précision des essais CPT vis-a-vis de la préhension du
risque de liquéfaction comparés aux essais SPT, a
I'apport indispensable des essais de laboratoire dans une
telle étude, aux effets du chargement apporté par
I'ouvrage, ou encore aux effets d’une liquéfaction
partielle quant 4 la stabilité des caissons de la digue, On
a également mis en relief la complexité et les limites
d'une étude dynamique d’interaction sol-structure.

Mots-clés : liquéfaction, caisson, digue, pénétrometre,
interaction sol-structure, sable, résistance au cisaillement.

Assessment of soils liquefaction hazard
on the new Tangiers harbour site

The present communication deals with the assessment of soils
liquefaction hazard on the site of the new Tangiers harbour in
Moarocco.

The interest of this study lies in an exhaustive analysis of the
liguefaction hazard for the soils that underlie the big caissons of
the main breakwater. The study was divided in several stages :

— in situ tests (CPT and SPT) ;

— laboratory tests ;

- an analysis of the influence of the load due to caissons ;

- a pseudo-static stability analysis, accounting for the increase of
pore pressure ;

—a dynamic soil-structure interaction analysis.

These successive stages allowed us to clarify the ambiguous or even
contradictory results of the preliminary analysis, based on the in-situ
tests to which liquefaction assessment studies are too often limited.
Several interesting observations have been made, for instance about
the greater precision of the CPT tests in liquefaction hazard
assessment compared to SPT, about the essential contribution of
laboratory tests in such a study, about the effects of the load due to
the caissons, or about the effects of a partial liquefaction on the
caissons stability. The complexity and the limits of a dynamic soil-
structure interaction analysis have also been enlightened.

Abstract

NDLR : Les discussions sur

cet article sont acceptées Key words : liquefaction hazard, breakwater, caisson, CPT, SPT,
Jusqu’au 1% mars 2007. soil-structure interaction, sand, shear resistance. 41
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Présentation du projet du nouveau
port Tanger-Méditerranée

Situation géographique

Le site choisi pour le projet du nouveau port de Tan-
ger-Méditerranée est situé sur le détroit de Gibraltar a
35 km a l'est de Tanger et a 15 km, a vol d’oiseau, a
I'ouest de Ceuta, au lieu dit « Punta Ciress ». Il se pré-
sente sous la forme d'une plage de 2 km de long orien-
tée nord-est/sud-ouest, bordée & l'est par la colline du
Djebel At-Tala culminant a 228 m d’altitude, et a 'ouest
par le relief intitulé Dhat Al Hag.

£ 453
Les intervenants

Le maitre d’ouvrage de |'opération représentant
I'Etat marocain est I’Agence spéciale Tanger-Méditer-
ranée (TMSA). Le maitre d’ceuvre délégué est la
DAPTM représentant le ministere de 'Equipement et
du Transport. Ces entités sont assistées dans leur tache
par les bureaux d'études Ingema et Halcrow. Pour
I"évaluation du risque de liquéfaction des sols TMSA
s’est attaché les services du professeur Leslie T. Youd.

Les travaux de réalisation du port (lots 1 et 2) ont été
confiés a un groupement d'entreprises composé de Sai-
pem-SA et du groupe Bouygues, réunis pour la cir-
constance dans la Société pour la réalisation du nou-
veau port de Tanger-Méditerranée (SRPTM), laquelle
s’est adjoint les services de Mécasol.

S
Description des ouvrages a réaliser

Le projet se compose d'une digue principale d'une
longueur de 2 056 m, composee pour une partie d’une
digue & talus traditionnelle et pour une autre partie
d'une digue a caissons préfabriqués, et d'une digue
secondaire de 588 m, encadrant une zone ol un tirant
d’eau minimal est requis, faisant l'objet de dragages.

Les caissons sont d'abord préfabriqués en partie &
terre dans une zone remblayée conquise sur la mer, puis
mis a |'eau en flottaison et rehaussés jusqu’a la hauteur
requise en étant amarrés a un quai de rehausse. Ils sont
ensuite remorqués a 'endroit de leur échouage puis
finalement ballastés par un remplissage de sable issu du
dragage (Fig. 1). L'assise des caissons est 4 la cote —20 et
ceux-ci reposent sur un tout-venant 0/500 kg réglé a la
cote requise par du ballast, ces matériaux étant clapés
sur le fond marin préalablement a "échouage des cais-
sons. L'emprise au sol des caissons est de I'ordre de
28m x 28 m et ils apportent sur le sol une surcharge de
300kPa. Leur hauteur est d’environ 35 m.

Contexte géologique

Les terrains rencontrés a l'emplacement du site du
nouveau port de Tanger-Méditerranée sont constitués
d'une couverture quaternaire reposant sur un socle ter-
tiaire et secondaire appartenant aux nappes de flysch
de Tisiréne et de Beni Ider.

Les dépots quaternaires ont une origine fluviatile et
marine :

- sédimentation marine: sable fin a moyen coquillier
recouvrant les formations hétérogeénes fluviatiles ;

fie.1

Le chantier en octobre 2005 : caissons en cours de fabrication. A I'arriére-plan, la digue en caissons.

Works in October, 2005: Caissons at precasting yard. See the caissons breakwater in the background.
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— sédimentation fluviatile due & I'oued R’Mel : alter-
nances de sable, d'argile et graviers trés hétérogénes,
d’argile molle avec un faible taux de matiéres orga-
niques, de sables grossiers et trés fins, de graves,

D’apres la carte géologique (feuille de Sehta/Nord
du Maroc) les terrains composant le substratum ter-
tiaire et secondaire de la vallée de 'oued R'Mel et les
collines bordant le site du port sont constitués :

- a l'ouest, d’alternances de grés micacés calcareux
et de pélites (Oligocéne, nappe du flysch des Beni
Ider) ;

— au centre, de calcaires, de calcaires et marnes mica-
cées rouges (Paléocéne-Eocéne), puis de marno-cal-
caires (Crétacé supérieur, Benl Ider) ;

— a I'est, d’une alternance de grés vert jaune a grain
fin et de pélites (Crétacé inférieur, nappe du flysch du
Djebel Tisiréne). En particulier, cette formation
concerne la colline du Djebel At-Tala qui domine I'est
du site.

La profondeur du fond marin varie de 0 8 =35 m
selon les cartes hathymétriques existantes, avec une
pente relativement réguliére de 3 4 4 % en direction du
nord-ouest.

La profondeur d’eau maximale est de 35 metres
dans la zone située a 'extérieur du musoir de la digue
principale (Fig. 2).

e~ - 38
Conditions sismiques

Le maitre d’ouvrage TMSA a chargé 'université
Mohammed V de Rabat de définir I'aléa sismique sur
le site du futur port. Ces données ont été explicitement
intégrées aux conditions techniques du contrat de réa-
lisation.

Selon les propres termes du rapport établi par I'uni-
versité, la démarche suivie par les spécialistes maro-
cains pour l'élaboration de ces données a consisté en :

- une synthese de I'évaluation de |'aléa sismique sur le
site du futur port par le biais d"un recueil et d'une ana-
lyse des principaux documents géologiques (analyse
structurale/néotectonique/stratigraphie), géophysiques
et sismologiques disponibles & ce jour ;

— une analyse critique et une synthése des données de
base recueillies depuis I'échelle du territoire du Maroc
jusqu’a I'échelle du site ayant pour objet un zonage sis-
motectonique définissant les zones sources et les prin-
cipales failles et séismes associés pouvant avoir une
influence sur le site du futur port ;

- une sélection des séismes majeurs des zones sources
(zones sismotectoniques et failles) en fonction de |'état
des connaissances et des données disponibles, afin
d’évaluer leur potentialité en terme de magnitudes et
d’intensités macrosismiques (échelle MSK 1964) sus-
ceptibles de se produire sur le site ;

—une définition des caractéristiques (intensité, magnitude,
distance, profondeur) des séismes de référence conformé-
ment & la pratique réglementaire pour les installations clas-
sées définissant le tremblement de terre de dimensionne-
ment (SMHV) et le séisme majoré de sécurité (SMS) ;

—enfin, le calcul les accélérations maximales plausibles,
pour chaque séisme de référence, & partir de relations
empiriques couramment utilisées.

Selon I'étude conduite par 1'université marocaine, il
apparait que plusieurs sources sismiques conduisent aux
mouvements les plus pénalisants sur le site. [l s’agit de la
source locale, qui génére les mouvements les plus péna-
lisants dans le domaine des hautes fréquences, et les
deux sources lointaines du golfe de Cadix et du SW du
cap Saint-Vincent qui générent les mouvements les plus
pénalisants dans le domaine des basses fréquences :
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Port de Tanger-Méditerranée : digue principale.
Coupe transversale vers le PM 2050.

- #e.2  Une coupe type des terrains sous les caissons.
A typical geological cross-section under the caissons.
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- la source proche (celle du site), qui conduit aux mou-
vements les plus pénalisants pour un séisme de type
SMS avec une accélération horizontale maximale a, =
0,24 g au site pour les hautes fréquences (magnitude
retenue de 4,7) ;

- la source lointaine (SW du cap Saint-Vincent) qui
conduit aux mouvements les plus pénalisants pour un
séisme de type SMS avec une accélération horizontale
maximale a, = 0,093 g au site pour les basses fré-
quences (magnitude retenue de 8,5).

Il est & noter que, dans cette étude, les conditions
particuliéres de site n'ont pas été prises en compte, car
les mouvements spécifiés sont fournis pour un site
rocheux sans tenir compte des amplifications ou des
atténuations potentielles liées a 'influence des terrains
sus-jacents. Egalement, I'étude ne fournit pas de signal
sismique ou de spectre de référence pour une éven-
tuelle étude spécialisée.

Méthode développée pour I'analyse
du risque de liquéfaction

Geéneralites

Dans ce qui suit, le terme de liquéfaction corres-
pond au phénomeéne de perte de résistance au cisaille-
ment d'un sable fin saturé, lache ou dense, qui peut

avoir lieu pendant un séisme a cause de l"augmentation
des pressions interstitielles.

Les contraintes de cisaillement cycliques dues aux
phénoménes vibratoires causés par le séisme entrai-
nent une augmentation de la pression interstitielle, et
la théorie veut que lorsque cette pression atteint la
valeur de la contrainte totale en place, annulant ainsi la
contrainte effective, le sable perd 'essentiel de sa résis-
tance au cisaillement et on dit qu’il a liquefié.

La méthodologie utilisée dans le cadre de ce projet
est résumée sur le logigramme de la figure 3.

Par rapport aux démarches courantes en la matiére,
la méthodologie proposée faisait explicitement réfé-
rence a des essais de laboratoire, nécessaires a l'identi-
fication des sols et a la mesure de la résistance a la
liguéfaction dans des conditions simulant 1'état de
contraintes du sol en place avant et aprés construction
de l'ouvrage.

Ces essais de laboratoire ont été conduits au NGI
(Norwegian Geotechnical Institute) & Oslo et chez Geo-
labo au Plessis-Robinson.

Criteres d'identification des sols
potentiellement liquéfiables

Selon les recommandations AFPS en vigueur sont a
priori suspects de liquéfaction les sables, sables vasards
et silts présentant les caractéristiques suivantes :

— degreé de saturation voisin de 100 % ;

— granulométrie correspondant a un coefficient d'uni-
formité Cu = d,/d,; inférieur a 15 ;

— diametre a 50 % d,, compris entre 50 pm et 1,5mm ;

- et soumis en I'état final du projet & une contrainte ver-
ticale effective inférieure a 200 a 300 kPa (valeur
variable selon des zones définies en fonction de l'inten-
sité du phénomeéne sismique).

Ce dernier point est trés important dans le cas pré-
sent, puisque la contrainte apportée sur le sol par les
caissons est de l'ordre de 300 kPa et dong, si I'on suit
cette recommandation sans analyse complémentaire, le
sol sous I'ouvrage ne doit pas étre considéré comme
potentiellement liquéfiable. Hormis le probléme posé
par la délimitation précise des zones influencées par le
chargement, l’action de charger le sol ne suffit pas a éli-
miner les risques inhérents au phénomene de liquéfac-
tion, comme on le verra ci-apres.

Sont également a considérer comme liquéfiables les
sols argileux présentant les caractéristiques suivantes :

~diameétre a 15 % d,; > 5 pm ;

— limite de liquidité < 35 % ;

— teneur en eau supérieure a 0,9 fois la limite de liqui-
dité W, ;

- et dont le point représentatif sur le diagramme de
plasticité se situe au-dessus de la droite du dit dia-

gramme IF =0,73 (W,-20) pour W, > 30 et I, =73 pour
W, < 30.
L

Evaluation du risque de liquéfaction
des terrains liquéfiables

L’évaluation du risque de liquéfaction est fondé sur
la définition d'un facteur de sécurité FS qui est défini
comme le rapport entre la résistance cyclique normali-
sée du matériau, CRR (cyclic resistance ratio), et la solli-
citation cyclique normalisée induite par le séisme a la
méme profondeur, CSR (cyclic stress ratio) : FS =
CRR/CSR.

On consideére, en général, un coefficient de sécurité
nécessaire supérieur ou égal a 1,3 pour s’affranchir du
risque de liquéfaction (Pecker, 1986). A l'inverse, un
coefficient de seécurité strictement inférieur a 1 traduit
généralement un risque important de liquéfaction.

SN 7Y
Sollicitations cycliques normalisées (CSR)

Le CSR est déduit de l'accélération maximale du

seisme a la surface du sol, a_,,, selon la formule sui-

vante :

CSR=0,65r1,(a__ /g)(c/c’) (1)
ou:
T, coefficient réducteur de la contrainte en fonc-
tion de la profondeur ;
a accélération de la gravité ;
a,,  accélération maximale du séisme a la surface
du sol ;
g, contrainte verticale totale ;
o, contrainte verticale effective ;

Le coefficient r, est défini conformément aux
recommandations N%EER (Youd et Idriss, 2001).
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Prise en compte des données sismiques

Une double analyse a été faite en considérant les
deux séismes de référence définis dans l'étude de 'aléa
sismique (cf. § 4) :

— séisme de source lointaine (cap Saint-Vincent) :
magnitude M, = 85, accélérationa__ =0,093¢g;

— séisme de source proche (NW Rif) : magnitude M, =
4,7, accélérationa__ = 0,24 ¢.

Conclusions tirées des essais in situ

Une campagne de reconnaissances geotechnicues
marines a été réalisée au deuxiéme semestre 2003 par
I'entreprise Seacore. Elle incluait des sondages carot-
tés et la réalisation d’essais in situ CPT et SPT.

Les essais CPT et SPT ont été interprétés selon la
procédure décrite dans les recommandations NCEER
(Youd et Idriss, 2001). L'interprétation des essais CPT et
SPT a été revue par le professeur Youd.

Un exemple d’analyse des résultats CPT (Fig. 4)
montre clairement I'existence d’un risque de liquéfac-
tion sous séisme de magnitude 8,5 dans certaines zones
de la digue principale, correspondant a des terrains
constitués par le dépdt de matériaux alluvionnaires
récents apportés par I'oued R'Mel.

TANGER-MEDITERRANEE CPT 22 SEACORE
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~_#e4  Interprétation d’'un essai CPT selon les
recommandations NCEER.
CPT interpretation according to NCEER
recommandations.

A contrario, I'interprétation des résultats SPT équi-
valents (Fig. 5) ne permettait pas de conclure qu’il y
avait réellement risque de liquéfaction.

D'une maniére générale 'interprétation des essais
in situ montrait que le séisme lointain de magnitude 8,5
était plus défavorable vis-a-vis du risque de liquéfac-
tion que le séisme local de magnitude 4,7, bien que
celui-ci soit réputé d’accélération 2,5 fois plus élevée
(0,24 g contre 0,093 g). Ce résultat est imputable & la
prise en compte de l'influence de la magnitude selon
les recommandations NCEER.

[l est intéressant de noter que les résultats des son-
dages SPT étaient en contradiction avec les résultats
des essais CPT et concluaient au contraire au fait qu'il
n’y avait pas reellement riscue de liquéfaction. 11 fallait
donc lever cette ambiguité.

Par ailleurs, la prise en compte de la surcharge
importante apportée par I'ouvrage et de la pente natu-
relle du sol par I'intermédiaire des facteurs K_et K,
selon les recommandations NCEER avait pour effet de
réduire significativement le coefficient de sécurité vis-
a-vis de la liquéfaction obtenu dans l'interprétation des
essais in situ, alors qu’une interprétation hative des
recommandations AFPS donnerait a penser que les
sols soumis en |'état final du projet a une contrainte
verticale effective supérieure a 200 a 300 kPa ne sont a
priori pas suspects de liquéfaction.

Pour pouvoir se prononcer sur le risque de liqué-
faction il fallait donc d'une part confirmer la suscepti-
bilité des sols a la liquéfaction par d’autres analyses, et

TANGER-MEDITERRANEE SPT 108 SEACORE
a_ 0093gMw 85

Facteur de sécurité vis-a-vis du risque de liquéfaction
00 1o 20 30 40 5.0

3 -
4 o
5
L]

? +

E 4

=

5

> 9 -+

-

=

E 10 -

=

=N

+*

% FS en chump libre
0 - - -
. #e.s Interprétation d'un essai SPT selon les
recommandations NCEER.
SPT interpretation according to NCEER
recommandations.

46

REVUE FRANGAISE DE GEOTECHMIQUE
N 116
3¢ trimestre 2005



d’autre part estimer le coefficient de sécurité réel en
prenant en compte de facon précise l'influence du char-
gement apporté par 'ouvrage : c’est ici que les essais
de laboratoire prennent tout leur sens.

11 fallait également analyser l'incidence de I'amplifi-
cation ou de l'atténuation du signal sismicue a travers
les terrains meubles recouvrant le substratum rocheux.

TR 7|
Apport des essais de laboratoire

o= chad
Programme d'essais

La campagne de reconnaissances menée par
I'entreprise Seacore a comporté une partie importante
de sondages carottés qui ont permis de prélever un
certain nombre d’échantillons jugés de qualité suffi-
sante pour y procéder a des essais représentatifs. En
particulier, l'utilisation d’un carottier haut de gamme
comme le Geobor S Atlas Copco a permis d’avoir des
pourcentages de récupération satisfaisants et méme
dans certains cas 'obtention d'échantillons intacts
(Fig. 6).

Les essais de laboratoire ont eu pour but d'appor-
ter des informations sur:

— le caractére potentiellement liquéfiable des sols
concerneés ;

- leur comportement vis-a-vis des sollicitations
cycliques a la fois en champ libre et sous un état de
contraintes correspondant au chargement apporté par
l'ouvrage.

[l a été procédeé a:
— des essals d’identification au sens large (courbes gra-
nulomeétriques, densités mini maxi, limites d’Atter-
berg...);

- des essais de résistance au cisaillement cycliques
(essais triaxiaux cycliques, essais a la boite de cisaille-
ment cyclique) visant a évaluer leur résistance au phé-
nomene de liquéfaction ;

SNELVEAE MORT I F A e
NEDERRANES
£ ¥na

Hilswbabe Number: S fie

7 e
Swtiple Nombwr: — 8
Depck Frvvens: R - SThesy

Depah to: 42O ety

—et des essais visant & déterminer le comportement en
déformation des sols concernés sous sollicitations
cycliques (essais & la colonne résonnante, essais de
mesure du module de cisaillement aux petites défor-
mations de cisaillement).

[t Sh ]
Analyse des essais d'identification

En ce qui concerne les critéres granulomeétriques
relatifs aux sables suspects de liquéfaction, les couches
de sols remplissant strictement ce critére de liquéfac-
tion se situaient généralement dans la frange supé-
rieure des sondages carottés. A contrario la partie supé-
rieure d'un sondage, qui était identifié comme trés
franchement liquéfiable par les CPT voisins, présentait
une courbe granulométrique avec un coefficient d’uni-
formité nettement supérieur a 15.

Par ailleurs, les formations argileuses rencontrées
n’étaient pas dans le cas d'une teneur en eau trés
proche de la limite de liquidité.

La densité relative des sables, d'apres les essais sur
les échantillons intacts, s’établissait entre 30 et 70 %, ce
cue confirmait les extrapolations faites a partir des CPT.

SEEE,
Analyse des essais de cisaillement cyclique

Généralités
[l a été effectué une vingtaine d’essais, répartis de

facon & peu prés équivalente entre 'essai triaxial
cyclique et la boite de cisaillement cyclique.

On a cherché a mettre en évidence le caractere
déterminant de parameétres susceptibles d'influer sur le
déclenchement et 'amplitude du phénomene de liqué-
faction :

— les parameétres caractérisant la granulométrie (coeffi-
cient d'uniformité, pourcentage de fines) ;

el Echantillons intacts dans les sables silteux,

Intact samples in loose silty sands.
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— la densité relative Dr du sable & ’état initial, c’est-a-
dire avant consolidation (les échantillons non intacts
étaient reconstitués a une valeur de Dr choisie) ;

— la consolidation de 'échantillon, simulant les condi-
tions de chargement (champ libre/chargement apporté
par l'ouvrage) ;

- la contrainte de cisaillement statique initiale (avant
essai) ;

—l'intensité de la sollicitation cyclique (ici le rapport /o
correspondant au CSR selon la formule (1) sera de
l'ordre de 0,13 a 0,15 avec une accélération de 0,093 g
pour une profondeur comprise entre 0 et 15 m).

En fin d’essai, on a noté les valeurs de certains para-
metres caractéristiques ;

— rapport pression interstitielle/contrainte verticale
effective v/o’ ;
—nombre de cycles ;
— déformation de cisaillement.

La population des essais se sépare en deux groupes
d’égale importance :
—un groupe d’essais réactifs ou l'influence des sollici-
tations cycliques se manifeste par une augmentation
significative de la pression interstitielle, une diminu-
tion des caractéristiques de déformation (module de
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cisaillement), des déformations de cisaillement finales
importantes, le tout pour un nombre de cycles réduit
(Fig. 7 et 8);

- un groupe d’essais non réactifs ou l'augmentation de
pression interstitielle est non significative (Au/a’v <
10 %) et ou les caractéristiques de déformation ne sont
pas modifiées.

L'analyse des essais a permis de faire un certain
nombre d’observations instructives.

Description des phénomeénes observés

La liquéfaction n’a été réellement observée que sur
deux échantillons, soumis a une sollicitation cyclique
correspondant a un rapport 't;yfc'v de 0,2 (CSR) ce qui
correspondait, toutes choses égales par ailleurs, a une
acceélération de 0,13 a 0,15 g, soit 50 % de plus que
I'hypothése considérée (0,093 g).

Les deux essais correspondaient tous deux a une
consolidation isotrope, soit 4 une contrainte de cisaille-
ment initiale nulle. Il est par contre intéressant de noter
que 'un correspondait a la situation en champ libre,
I'autre & une situation sous chargement.



Pour un rapport 1_/c” de I'ordre de 0,13, corres-
pondant & | ‘accélération de référence, on a observé un
phénomeéne que nous appellerons liguéfaction partielle,
caractérisé par une augmentation de 30 a 60 % de la
pression interstitielle et une diminution du module de
cisaillement, ainsi que par une valeur importante de la
déformation de cisaillement a la fin de 'essai.

Sur les échantillons n'ayant pas liquéfié, les essais
de cisaillement jusqu’a rupture post-cycliques mon-
traient un angle de frottement résiduel de l'ordre de
40°, soit la valeur d’origine. Par contre, les courbes
efforts/déformations montraient des accroissements de
déformation importants pour une faible augmentation
des contraintes le long de la surface de rupture, ce qui
traduit une diminution significative des modules de
cisaillement.

Ces résultats, montrant un état intermédiaire entre
la liquéfaction franche et une absence de réaction aux
sollicitations cycliques, permettaient d’affiner la per-
ception du risque de liquéfaction que 'on avait apres
Iinterprétation des essais in situ : les essais CPT étaient
probablement conservatifs et, inversement, les essais
SPT étaient trop optimistes en ce sens qu’ils ne réve-
laient pas I'amplitude du phénomene affectant les carac-
téristiques de résistance et de déformation des terrains.

Influence de la densité relative

Tous les essais réactifs, c’est-a-dire ayant montré un
accroissement significatif de la pression interstitielle,
correspondaient a des échantillons de densité relative
initiale de 1'ordre de 40 a 55 %.

Influence des caractéristiques granulométriques

Les deux échantillons ayant liquéfié sont des sables
propres (7 % de fines) qui possédent une granulomé-
trie uniforme (coefficient duniformité = 3) ; mais on
remarque que des échantillons ayant 15 a 20 % de fines
et un coefficient d'uniformité de 40 subissent une aug-
mentation importante de la pression interstitielle. Le
critére granulométrique de I’AFPS n’est donc pas un
critére exclusif.

Conditlons de chargement

Sil'on fait référence aux deux essais ayant liquefie,
dans un cas la liquéfaction survient en champ libre,
dans l'autre sous chargement. Dans le reste des essais
réactifs, il y a autant de situations de chargement que
de situations de champ libre.

La seule augmentation de la contrainte verticale sous
I'effet du chargement di a l'ouvrage n’‘est donc pas une
condition de nature a empécher la liquéfaction. Le cri-
tére de densité relative reste par contre essentiel.

o 8360
Influence de la contrainte de cisaillement statique initiale

Tous les essais jugés non réactifs sont des essais ou
la contrainte de cisaillement statique Initiale avant essai
est non nulle soit par consolidation anisotrope a l'appa-

reil triaxial, soit par imposition d'une contrainte de
cisaillement préalable a la boite de cisaillement. Le rap-
port T /o', y est supérieur a 0,22.

A l'inverse, tous les essais qui donnent lieu a un
phénomeéne notable (liquéfaction, augmentation signi-
ficative de la pression interstitielle, déformation exces-
sive, diminution du module) sont des essais ol le
cisaillement initial (1) peut étre estimé nul (ou trés
faible). Les deux essais qui echapperalent a priori a
cefte regle sont des essais & la boite de cisaillement
cyclique (DSS), fortement consolidés, ou I'on ne connait
pas en réalité le niveau de contrainte horizontale
s’exercant sur I'échantillon aprés consolidation mais ol
l’on peut supposer qu’il est loin d’étre négligeable.

On retrouve ici un résultat mis en évidence dans la
littérature (Pecker, 1986 ; Vaid et al., 2001), relatif au role
joué par la contrainte de cisaillement statique a laquelle
vient se superposer a la contrainte de cisaillement
cyclique, qui se produit ainsi autour d'une valeur non
nulle de cisaillement. Seul! le cas ou la valeur de la
contrainte de cisaillement cyclique est suffisamment éle-
vée pour inverser la direction du cisaillement est sus-
ceptible de conduire a la liquéfaction.

Ces résultats conduisaient tout naturellement a exa-
miner de facon détaillée la répartition des contraintes
dans le sol sous l'effet du chargement apporté par
I'ouvrage, puisqu’il a plusieurs effets concomitants :

— un tel niveau de charge (300 kPa) augmente nécessai-
rement la compacité des sables sous-jacents et accroit
leur densité relative ;

— il va générer une contrainte de cisaillement staticque
qui va se superposer aux sollicitations cycliques sis-
miques, mais la répartition de cette contrainte de
cisaillement varie spatialement sous l'ouvrage.

Etude de l'influence du chargement
apporté par I'ouvrage

Nous avons donc étudié a I'aide d'un modéle de cal-
cul aux éléments finis réalisé avec le code PLAXIS
l'influence du chargement apporté par 'ouvrage sur la
répartition des contraintes dans le sol.

La surcharge importante apportée par le remblai
d’assise et les caissons a pour effet de modifier la
contrainte verticale mais aussi la contrainte de cisaille-
ment statique initiale.

Le calcul aux éléments finis (en déformation plane)
permet de calculer en tout point du maillage la valeur
des contraintes verticales et horizontales (soit ¢, et ¢, )
ainsi que de la contrainte de cisaillement statique 'r
On trace ensuite des coupes paralléles a la surface Ilbre
a différentes profondeurs (1 m, 2 m, 5 m, 10 m...) sur
lesquelles on obtient les valeurs de la contrainte verti-
cale effective et de la contrainte de cisaillement sta-
tique ; on en déduit alors le rapport des contraintes
1 /o’ préexistant a la sollicitation sismique.

Un exemple de courbes donnant la valeur du rap-
port /o’ est donné dans la figure 9. La courbe part de 0
a l'axe de 'ouvrage, elle passe par un maximum & une
distance d de I'axe (ordre de grandeur d = 25 m, variable
avec la profondeur) avant de tendre asymptotiquement
vers 0 en changeant de sens. La courbe n’est pas symé-
trique par rapport a I'axe des caissons, compte tenu de
la géométrie de I'ouvrage et de la pente.
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Impact of seismic event on loaded ground.

Une fois tracées ces courbes & différentes profon-
deurs, il est facile de superposer deux droites horizon-
tales figurant la valeur absolue du CSR (Cyclic Stress
Ratio), lequel varie également en fonction de la pro-
fondeur, suivant la formule de Seed. On définit alors
des zones ou, & cause de la modification des
contraintes due au chargement, la liquéfaction ne peut
avoir lieu suivant le principe exposé au paragraphe
précédent (seul le cas ol la valeur de la contrainte de
cisaillement est suffisamment élevée pour inverser la
direction du cisalllement est susceptible de conduire a
la liquéfaction). On constate que le rapport (t/o” ) pré-
existant est dans le cas présent augmenté jusqu’a des
valeurs trés nettement supérieures au CSR (0,44 0,5 a
comparer a 0,13-0,15).
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On en deduit alors un schéma de principe (Fig. 10) qui
définit dans une coupe transversale 'étendue des zones
susceptibles de liquéfaction. Ces zones sont situées en pied
de digue et dans une bande centrée sur I'axe de l'ouvrage.

[l est intéressant de noter que dans I'axe de l'ouvrage,
il existe effectivement une zone ou le CSR est supérieur
au rapport (t/c’ ) préexistant et ol la liquéfaction (totale
ou partielle) est donc théoriquement possible, ce qu’ont
effectivement montré certains essais de laboratoire. En
réalité, dans les conditions réelles, compte tenu du confi-
nement exercé latéralement et en surface, la liquéfaction
serait vraisemblablement remplacée par un affaiblisse-
ment des caractéristiques mécaniques du sol, amenant
par exemple des tassements (Zhang et al., 2002).



Etude de l'influence des phénoménes
de liquéfaction sur la stabilité
de la digue : calculs pseudo-statiques

Dans cette partie de 1'étude nous avons cherché a
étudier la stahilité de la digue sous séisme avec liqué-
faction, en analysant 'impact de grands glissements
sur des surfaces de rupture passant dans les sables, la
rupture étant potentiellement générée par un méca-
nisme consécutif & I'augmentation de pression intersti-
tielle dans les terrains sous et a coté de l'ouvrage.

En effet, le CCTP stipulait : « La stabilité des
ouvrages sera évaluée par des calculs pseudo-statiques
tels que décrits dans I’AFPS (ouvrage poids déplacable)
prenant en compte la dégradation des caractéristiques
meécaniques des zones liquéfiables, incluant des ana-
lyses de rupture circulaire (type Talren). On visera un
coefficient de sécurité de 1 sous charges non pondé-
rées en tenant compte du caractére non simultané du
pic d’accélération et de 'apparition de la liquéfaction. »

Les calculs de stabilité pseudo-statiques usuels type
AFPS, n’intégrant que la valeur de |'accélération,
auraient privilégié l'influence du séisme court au détri-
ment du séisme long et n‘auraient pas été représentatifs.

Des calculs ont donc éte faits avec le logiciel Talren
(Fig. 11), en utilisant la possibilité qu’il offre de modi-
fier localement le champ des pressions hydrostatiques
a partir d'un maillage éléments finis fait sur Plaxis.
L'influence de la liquéfaction est prise en compte par
une augmentation de la valeur des pressions intersti-
tielles, a rajouter & la valeur hydrostaticue initiale dans
le terrain (niveau de nappe + 1,00).

Pour les zones en amont et a l'aval on a supposé une
augmentation de pression interstitielle égale & 60 % de
la valeur de la contrainte verticale effective.

Dans la zone centrale sous le caisson nous avons
considéré un incrément de pressions interstitielles Au
égal a 0,30",.

Dans les zones ou le risque de liquéfaction était le
plus avéré, la prise en compte de ces hypothéses de
pression interstitielle ramenait le coefficient de sécurité
vis-a-vis de la rupture au grand glissement de 1,5 dans
le cas statique aux alentours de 1,1 ou 1,2.

L'étude de la stabilité au glissement sous l'effet de
'augmentation des pressions interstitielles dans la zone
aval et sous le centre de I'ouvrage conduisait & des coef-
ficients de sécurité globalement supérieurs a 1,1, ce qui
était acceptable vis-a-vis de la stabilité d’ensemble.

L’étude de stabilité montrait par ailleurs que l'augmen-
tation de la pression hydrostatique dans la zone amont ne
semblait pas avoir d'influence (ou trés peu) sur la stabilité
de la digue vis-a-vis du glissement le long de la surface de
rupture concernée. Ceci dit, un basculement vers I'amont
du caisson consecutif a un tassement différentiel entre
'amont et le centre de la structure n'était pas a exclure.

L'influence de la berme en pied de caisson a égale-
ment été étudiée. Par rapport au cas statique équiva-
lent, le coefficient de sécurité en cas de liquéfaction est
ramené de 3,5 a 1,9. Enfin, on a également analysé la
sécurité de la stabilité du caisson vis-a-vis d'une rup-
ture due un défaut de portance du sol consécutive au
phénomeéne de liquéfaction.

Les calculs de contrainte de rupture sous une fonda-
tion superficielle a partir de I'angle de frottement
interne du matériau (Meyerhof) ont démontré que le
risque de rupture du type portance sous un caisson de
28 m x 28 m avec une contrainte de référence de 300kPa
n’apparaissait que pour un angle de frottement résiduel
de I'ordre de 19°. Or les essais de cisaillement statique a
rupture post-cyclique n‘ont jamais mis en évidence une
valeur aussi faible de 1'angle de frottement du matériau,
tous les essais effectués donnant des valeurs de l'angle
de frottement résiduel comprises entre 40 et 43°.

v [ |2 s [ - S o
o 18 18 18 185 | 206 |198 |20 215 |18 23
st i 1 1 1 1 1 1 1 1 1
c 0 0 [i] 12 18 28 | 3000 |1 15 80
Te 1 i 1 1 1 1 1 1 1 1
& 37 34 36 20 20 20 38 38 45 20
Td 1 i i 1 1 1 1 1 1 1
Unités : kN métre et degré
Méthode de calcul : Bishop
Les conditions sur les sols 7 et 4 sont vérifiées en méme temps.
'4.02.78.24 94.72.61 55 999998
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'3.22.15.81 5220443 7565 804
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Etude de I'influence des phénoménes
de liquéfaction sur la stabilité
de la digue : calculs dynamiques

R
Les raisons d'une telle étude

A ce stade de I'étude, on pouvait estimer que l'action
des sollicitation sismiques les plus défavorables se tra-
duisait dans les zones les plus sensibles, d'une part, par
un risque de liquéfaction partielle amenant une diminu-
tion des caractéristiques mécaniques des sols sous et
autour de l'ouvrage et, d’autre part, par une augmenta-
tion significative de la pression interstitielle de part et
d’autre des caissons. Le risque de voir les caissons et
donc les superstructures de la digue affectés par des
mouvements de basculement et de rotation, et par des
tassements, a amené le maitre d'ouvrage 4 demander
au groupement d’entreprises de procéder a une analyse
dynamique d’interaction sol-structure afin de vérifier les
résultats obtenus par les analyses pseudo-statiques et
également d’essayer de quantifier I'importance des
désordres pouvant affecter 'ouvrage, sachant que le
risque de ruine de l'ouvrage était a priori exclu.

Cette étude dynamique a comporté deux étapes :
- tout d'abord la recherche et le choix de signaux sis-
miques (accélérogrammes et spectres) compatibles
avec les données sismiques de base définies au § 4 ;

- ensuite l‘utilisation de ces signaux dans un logiciel
permettant de modéliser l'interaction sol-structure.

BARE—TY
Recherche de signaux sismiques représentatifs

La recherche de signaux sismiques ad hoc a été
confiée par le groupement a Geoter.

Les données sismicques initiales (§ 4) ne comportant
pas de spectres de référence, Geoter a donc calculé en
préalable des spectres de réponse élastique pour le site
(spectres cibles) en adoptant les lois d’atténuation utili-
sées dans I'étude de I'université Mohammed V. Ensuite,
il lui a fallu sélectionner dans les bases de données
accélérométriques (USGS 1996 ; Ambraseys et al., 2000)
des enregistrements correspondant a des séismes de
caractéristiques proches des séismes de référence, en
calant les composantes horizontales a |'accélération de
dimensionnement et en vérifiant le contenu spectral de
l'accélérogramme par comparaison des spectres de
réponse élastique de ses composantes au spectre cible
résultant de 'application des lois d’atténuation.

GEOTER a sélectionné les séismes suivants :

TRERE L el walve s e =T

‘.T"I':- Rerramis '-*_":}?-J‘ﬁ&i'
Séismes proches |Friuli (Italie) 16/08/1977 16
lzmir (Turquie) 09/12/1977 5

Lazio Abruzzo (Italie)| 11/05/1984 26
Umbria (Italie) 209/04/1984 26
Séismes lointains |Kocaeli A (Turquie) | 17/08/1999 106
Kocaeli B (Turquie) | 17/08/1999 140
Kocaeli C (Turquie) | 17/08/1999 25
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Les signaux fournis comprenaient & chaque fois
deux composantes horizontales orthogonales et une
composante verticale.

Modélisation de I'interaction dynamique
sol-structure

Cette étude a été confiée a Terrasol qui a utilisé pour
ce faire le code Plaxis (module dynamique). Deux pro-
fils ont été étudiés, l'un correspondant a la zone jugée la
plus critique en terme de risque de liquéfaction, I'autre
a des terrains représentatifs de la zone courante.

Ce type d’étude pose un certain nombre de pro-
blémes qu’il a fallu résoudre.

Choix du signal

Plaxis prend en compte un signal temporel pour le
séisme qui est positionné & la base du modéle, au niveau
du substratum. Le logiciel développe analytiquement
'amplification, 'amortissement et la duplication des
ondes aux interfaces géologiques. Le signal est repré-
senté par une série de points par pas de temps régulier
représentant soit le déplacement, soit la vitesse, soit
'accélération du substratum en fonction du temps.

Plaxis n"accepte qu’'un seul signal. La prise en compte
simultanée des composantes horizontale et verticale du
séisme est réalisée par un coefficient multiplicateur
variable sur le signal. Pour I'étude il a été décidé de
prendre en compte simultanément la composante hori-
zontale de I'accélération et comme composante verticale,
une fraction de 30 % de la composante horizontale.

Le choix des signaux parmi ceux proposés par Geo-
ter s’est fait en fonction de leur contenu fréquentiel, de
la durée du séisme et sur |'allure générale du signal.
C’est ainsi qu’ont été sélectionnés comme les plus
représentatifs les accélérogrammes suivants : séisme
de Kocaeli (Turquie) du 17/08/1999 comme référence
pour le séisme de source lointaine, et séisme d’Ombrie
du 28/04/1984 comme référence pour le séisme de
source proche.

Les deux accélérogrammes sont représentés res-
pectivement sur les figures 12 et 13. Le signal du séisme
de Kocaeli A avait I'avantage d'étre de longue durée
(plus de 100 secondes) et présentait donc un intérét cer-
tain pour I"étude des phénoménes relatifs  la liquéfac-
tion car il impliquait un nombre de cycles représentatif.

Le contenu fréquentiel des séismes lointains est plus
riche dans les basses fréquences (entre 0,7 & 3 Hz) que
celui des séismes proches, plus développé dans les
hautes fréquences (3 a 10 Hz). 1l est alors plus préjudi-
ciable pour la digue en caisson dont la fréquence
propre est proche de 1 Hz, malgré une accélération
maximale 2,5 fois plus faible.

oAl

Prise en compte de I'effet de I'eau

L’approche utilisée est celle des masses ajoutées de
Newmark (1971). Pour une structure longitudinale (que
l'on peut assimiler & un prisme rigide sur un support
flexible) se déplacant dans un fluide perpendiculaire-
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ment & son axe longitudinal, la masse ajoutée est évaluée
par la masse d'un cylindre de liquide ayant un diametre
égal a la hauteur de la structure immergée dans I'eau.

Ainsi pour un caisson de hauteur 24 m immergé
dans l'eau sur une hauteur de 21 m la masse ajoutée

> : 2/4 — 3 e aor e
correspond a celle d’un volume TI x 2194 = 346 m¥/m e modélisation réaliste du comportement des sables.
soit 353 t/m reparties sur le voile central du caisson. Ceux-ci ont été modélisés avec un modéle élastique

En pratique, 'effet de ces masses ajoutées est de dimi- non linéaire de type HSM (hardening soil model selon
nuer la fréquence de resonance du syst_éme et de limiter le manuel d‘utilisation de Plaxis).
les déformations du caisson. A contrario, elles augmen- Le modéle HSM définit une relation non linéaire
tent la masse totale du caisson et donc les tassements sous .06 déviateur q et la déformation €
le caisson. Il a donc été décidé d’étudier comparativement P . N
le comportement du caisson avec et sans masses ajoutées. q=2"E;"e/(1 + 2" B /q,"¢) (1) 5 3

Les nombreux essais en laboratoire (essais de
cisaillement cycliques, colonne résonnante) ont permis
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avec q, = q/r, q, étant le déviateur a rupture mesuré
par exemple lors d’essais triaxiaux, et g, la valeur
asymptotique a l'infini (on prend souvent la valeur de
0,9 pour r).

Pour un sol répondant au critére de rupture de
Mohr-Coulomb la valeur de g, vaut :
g, = (K - 1)*c’, + 2c*cosg/(1-sing) (2)
Pour un sol de type HSM, trois modules caractéris-
tiques sont a définir: E__ (module tangent a I’origine),
o B E. [decharge/recharge} Le module E,, se déduit
par exemple a partir de résultats d’essais trlamaux don-
nant la valeur du demi-déviateur a rupture et la défor-
mation correspondante.

Le module E _est pris (4 défaut d'informations spé-
cifiques issues de résultats d’essais) par défaut comme
3xE,,

La figure 14 représente graphiquement les diffé-
rents parameétres en question.

E
Ull max Em
% 1 e = e s v
Q [~/ Tt I I =——=
ELIt
Gf2 Ff o g e e e e e
£ (%)

FG.14 Les parameétres du modéle HSM Plaxis.
HSM Plaxis parameters.

Les valeurs de module utilisées dans le programme
PLAXIS correSpondent a la valeur du module E. ™
ramené a la pression de référence p,_, = 100 kPa et
défini par la formule :

E,, = E.,;"[(c*cotge + o’3)/(c*cotge + p )™ (3)

m variant entre 0,5 pour des sables laches a moyenne-
ment consolidés et 0,65 pour des sables denses.

Le module tangent en un point quelconque de la
courbe E = dg/de vaut alors par dérivation de la for-
mule ci-dessus :

E=20E /(1 +2"E/q. (4

Poure=0o0naE =2E = E__ module tangent a
I'origine.

Sachant que G = E/(2*(1 + v)) et que la distorsion y
est égale a1+ v)e, il vient:

=2*G,/[1 + 4G, /q,*¥F avec G, = E, /(2(1 + v)) (5)

Pour‘y OonaG=G_, =2G, et la formule préce-

dente s’écrit :

—_—

G/G,,, =1/11 + 4*G,/q,*F (6)
Ce qui se traduit par une courbe représentée dans la

figure 15.

Les résultats des différents essais ont révélé un coef-
ficient multiplicateur entre parameétres « statiques » et
« dynamiques » compris entre 5 et 8.

1l a été choisi d'appliquer un coefficient multiplica-
teur de 6 entre modules statiques et modules dyna-
miques dans les sols relativement laches.

Pour les sols plus raides (graves sableuses, substra-
tum argileux) et les éléments de construction (ballast,
carapace), un coefficient multiplicateur plus faible (4) a
été appliqué, afin de ne pas raidir excessivement dans
le calcul dynamique la structure mise en place.

‘o7 Aa

Résultats des calculs :
déformations, surpressions interstitielles

Les déformations irréversibles en fin de séisme
apparaissent comme relativement limitées car les
déplacements horizontaux du caisson et les tassements
observés en fin de séisme n’excédent pas 5 cm (Fig. 16).
Ils s’élévent & 7 cm au maximum pendant le séisme
long et sont deux fois moins importants avec le séisme
court. Des déformations irréversibles de consolidation
post-sismique ont également été mises en évidence
mais elles sont limitées a des valeurs de I'ordre de 10 a
15 mm.

Le séisme lointain génére plus de distorsions
(y=1.2 %) que le séisme court (0,3 4 0,6 %).

Tanger SC 108 3 m
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~ AG.15 Variation des modules avec la déformation.

Relation between deformation/shear moduli and strain/distortion.
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Evolution des pressions interstitielles pendant le séisme.

Pore pressure development during seismic everl,

Les surpressions interstitielles sont essentiellement
générées dans les couches d’argile sous-jacentes, 1a ol
I'on observe les distorsions les plus importantes. A la
verticale du milieu du caisson on observe des valeurs
de surpressions interstitielles de 'ordre de 50 kPa dans
les sables silteux sous le matériau de remblai, ce qui
corrobore les hypothéses faites précédemment d’une
augmentation de 30 a 60 % de la pression hydrosta-
tique (Fig, 17).

Amplification/atténuation du signal sismique

L’étude dynamique d’interaction sol-structure a per-
mis également de donner des informations sur ce
point. En effet, les accélérations de projet étaient défi-

nies au toit du substratum rocheux ; il se posait donc la
guestion de I'évolution de ces accélérations dans les
terrains meubles sus-jacents.

Les diagrammes d’accélération montraient dans
trois cas sur quatre (2 profils x 2 types de séisme) une
atténuation de l'accélération entre le niveau du sub-
stratum et la surface du sol. Par contre, dans un cas de
figure correspondant & des terrains jugés plutot raides
et au séisme long, l'accélération passait de 0,09 g au
niveau du substratum a 0,15 g au niveau de la surface
(Fig. 18). C’est d’ailleurs dans cette configuration (ter-
rains plutot raides et séisme long) que 'on obtenait les
déplacements les plus importants. A contrario, la zone
la plus sensible a la liquéfaction montrait systémati-
quement une atténuation de 'accélération entre le sub-
stratum et la surface quel que soit le type de séisme.

5
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(ST
Conclusion

Cette étude a permis une analyse exhaustive du
risque de liquéfaction des terrains sous-jacents a la
digue en caissons du nouveau port de Tanger-Méditer-
ranée. Elle s’est en effet appuyée sur plusieurs phases
successives :

— essais in situ (CPT et SPT) ;
— essais de laboratoire ;

— étude de I'influence du chargement apporté par les
caissons ;

- analyse de stabilité pseudo-statique avec prise en
compte de l'accroissement de pression interstitielle ;

— étude dynamique d’interaction sol-structure.

Ces différentes phases ont permis d’éclairer les
résultats ambigus, voire contradictoires, obtenus dans
la phase initiale des essais in situ, phase a laquelle les
études de liquéfaction des sols sont trop souvent
réduites.

Nous en avons retenu les enseignements suivants -

1) Les essais in situ donnent des résultats apparem-
ment contradictoires, les essais CPT donnant & penser
qu'il y a effectivement risque de liquéfaction alors que
les SPT ne mettent pas en évidence ce phénomeéne. A la
lumiére des analyses ultérieures il s’avere que les CPT
donnent une perception plus juste, quoique conserva-
trice, de la situation. L'analyse par les essais in situ avec
les outils actuels (recommandations NCEER) permet
par contre de mettre clairement en évidence l'influence
de la magnitude en complément de 1'accélération.

2) Les essais en laboratoire ont mis en évidence que
le risque de liquéfaction est réel avec certains sols
concerneés, en particulier dans la zone de dépot de
matériaux alluvionnaires apportés par 'oued R"Mel
mais pour un niveau de sollicitations sismiques supé-
rieur de 50 % aux hypothéses envisagées (0,13/0,15 g
au lieu de 0,093 g), le phénomene ayant été simulé plu-
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sieurs fois dans des essais de cisaillement cyclique.
Pour les fortes densités relatives la liquéfaction n’est
pas atteinte, méme pour des accélérations de 'ordre de
0,15 g. Les essais de laboratoire apportent donc un
éclairage indispensable dans le cas relativement cou-
rant ol l'intensité des sollicitations sismiques n’est pas
manifestement complétement destructrice.

3) Pour le niveau de sollicitations sismiques de pro-
jet et non atténuées, les phénomeénes auxquels on peut
s'attendre correspondent a une augmentation relative
partielle des pressions interstitielles de 'ordre de 30 a
60 % accompagnée d’une diminution sensible des
caractéristiques de déformation (modules). 11 s’agit d’un
phénomeéne que |'on pourrait appeler liquéfaction par-
tielle, mais non liquétaction au sens strict du terme. Les
risques liés & cette augmentation des pressions inter-
stitielles est en partie, mais en partie seulement, anni-
hilé par I'influence du chargement apporté a l'ouvrage,
puisque l'analyse de |'effet du chargement sur la répar-
tition des contraintes montre qu'il subsiste une bande
centrale et des bandes latérales ou le chargement
n’induit pas d’effet d’augmentation de la contrainte de
cisaillement statique, ce qui est un facteur déterminant
vis-a-vis de la sensibilité a la liquéfaction.

4) Seules des analyses élaborées permettent alors
d’estimer 'influence de cette dégradation des caracté-
ristiques de déformation des terrains ; en particulier
des études de stabilité pseudo-statiques basées sur la
seule valeur de l'accélération auraient amené a des
conclusions disproportionnées, alors que I'étude de sta-
bilité au glissement montre qu’avec 'augmentation de
la pression interstitielle envisagée dans les zones
concernées et sans atténuation, les coefficients de sécu-
rité obtenus sous liquéfaction partielle restent supé-
rieurs a 1,1 ce qui exclut & priori la nécessité d’un trai-
tement de terrain.

5) Compte tenu de la diminution des caractéris-
tiques de déformabilité des matériaux, observée dans
les essais de laboratoire, la liquéfaction partielle est sus-
ceptible de générer des déplacements (glissements et



rotations) non négligeables, leur quantification ne pou-
vant se faire qu’au travers d’une analyse détaillée
d’interaction sol-structure sous sollicitations dyna-
miques. Ce type d’'étude, lourde au demeurant, requiert
une démarche rigoureuse et vigilante dans le choix des
parameétres et des hypothéses de calculs (choix des
signaux, prise en compte de l'effet de I'eau, lois de com-

portement élaborées). Ce type d’analyse permet égale-
ment d’apporter des réponses précises quant a I'effet
d’amplification ou d’atténuation de I'accélération par
les terrains sus-jacents au substratum. Dans le cas pré-
sent, pour ce type d'ouvrage, il a été observé que les
terrains les plus sensibles au risque de liquéfaction
atténuaient I'accélération au lieu de I'amplifier.
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