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

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

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

Les instructions aux auteurs sont publiees dans chaque numeéro, disponibles sur demande, et
accessibles sur le site Internet des trois comités (www.geotechnique.org).

Les rnanuscrits sont a envoyer en trois exemplaires (dont un original) et cd-rom contenant les
fichiers & 'un des rédacteurs en chef :
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Les Journées nationales de géotechnique et de géologie de I'ingénieur
(JNGG) réunissent tous les deux ans la communauté francaise des géotechni-
ciens et des géologues de I'ingénieur avec plusieurs objectifs

— offrir l'occasion d’échanges scientifiques et techniques, dans un cadre volon-
tairement vaste, pour faire le point sur les travaux de recherche, les projets et
les réalisations dans les domaines du génie civil, pétrolier, des mines et de
"'aprés-mine, du stockage, de l'environnement, etc. ;

— étre un lieu de rencontre entre chercheurs et praticiens, le fossé « bien fran-
cais » entre ces deux métiers étant encore bien marqué ;

— favoriser la synergie entre les trois comités francais impliqués dans les
domaines de la géotechnique et de la géologie de I'ingénieur, face aux grands
défis de notre société: la protection des personnes, des biens et de
I'environnement.

Avant-
PIopos

Les difféerentes Journées ont eu lieu a Nancy (2002), Lille (2004) et Lyon
(2006).

Le theme de la derniére édition a Lyon était consacré aux risques géotech-
niques et environnementaux liés a I'aménagement. Une centaine de commu-
nications a éte présenteée traitant des risques géotechniques sur les ouvrages
de génie civil et industriel, des risques géotechniques urbains, des risques
naturels en zone montagneuse et des risques environnementaux liés au sol et
au sous-sol. Les actes rassemblant ces communications ont été publiés en
2006.

Les thématiques abordées, la richesse des présentations et la participation
importante des ingénieurs et des chercheurs ont incité le comiteé scientifique
des JNGG 2006 a operer une sélection des meilleures communications et a
proposer a leurs auteurs de soumettre un article & la Revue frangaise de géo-
technique. Les sept articles publiés dans ce numéro spécial illustrent ainsi les
avancees en matiére de cartographies de 1'aléa, les nouvelles possibilités de
modélisation dans le domaine des risques de fontis, des éboulements de com-
partiment rocheux et de la création des réseaux de fissures, les progrés dans
le dimensionnement des dispositifs de protection (inclusions rigides, ouvrages
pare-blocs) et démontrent une fois de plus I'intérét de I'instrumentation et de
la surveillance des ouvrages pour comprendre les phénoménes mis en jeu.

Ce numero n’aurait pu étre réalisé sans tous ceux qui ont consacré du
temps et de I'expertise a la relecture des articles, Qu'ils en soient remerciés au
meéme titre que les auteurs : Marwan Al Heib, Sandrine Arbizzi, David Ber-
trand, Nicole Bouillod, Matthieu Caudron, Daniel Dias, Roger Cojean, Fabrice
Emeriault, Magali Frayssines, Philippe Gotteland, Dragan Grgic, Alain
Guilloux, Didier Hantz, Frangois Hild, Francoise Homand, Orianne Jenck,
Richard Kastner, Charles Kreziak, Stéphane Lambert, Francois Nicot, Auréle
Parriaux, Georges Pasini, Frédéric Pellet, Médéric Piedevache, Ahmad Pouya,
Anne-Marie Prunier-Leparmentier, Christian Schroeder, Mochammad. Seyedi,
Isam Shahrour, Louis Vinet, Gérard Vouille.

Jean-Louis Dugviiie Mehdi Guoreycn Jean Launay
Président du CFGI Président du CFMR Président du CFMS
(2003-2007) (2002-2006)
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Cartographie de 1'aléa
induit par d’anciennes
carrieres souterraines
en milieu urbain dense

s ARBI ZZl *& || Dans le cadre de I’élaboration du Plan de prévention des
0 & risques « Mouvements de terrain » de vingt-deux
Laboratoire Régional a communes du Val-de-Marne, le LREP et l’IG’C de _la ville
de I’Est Parisien (LREP) -&; de Pa}"is é_laborent dg concert les cartes de l'aléa ll:tdlllt
Rue de I'Egalité Prolongée pard anciennes carriéres souterraines abandonnées. La
BP 134 car!ogr:aphle d’aléa repose en particulier sur un travail
d’enquéte approfondie et le cas échéant sur
93352 Le Bourget Cedex I'interpolation des zones d’exploitations potentielles. Les

Sandrine.arbizzi@
equipement.gouv.fr

études techniques intégrent également des phases de
communication qui contribuent a la concertation

nécessaire a l'acceptation du projet.
C. KREZIAK

Laboratoire Régional

de I’Est Parisien (LREP)
319, avenue G. Clemenceau
BP 505

77015 Melun Cedex
Charles.kreziak@
equipement.gouv.fr

A-M.
PRUNIER-LEPARMENTIER

Inspection Générale

des Carriéres de Paris (IGC)
3, avenue du Colonel

Henri Rol-Tanguy

75014 Paris

Anne-Marie.
Leparmentier@paris.fr

Mots-clés : carriére souterraine, fontis, concertation,
interpolation, qualification d’aléa.

Mapping of hazards induced
by underground quarries
on densely populated urban zones

With the aim of building the Map for Risk Prevention related to
« Grounds movements » on twenty-two towns of Val-de-Marne,
the LREP and the IGC of Paris work together to map hazards
resulting from abandoned underground quarries. The hazard
map is based on depth investigation and, if necessary,
interpolation of potential excavating area. Technical studies also
integrate communication stages, which contribute to the project
agreement.

Abstract

Key words : underground quarry, sinkhole, dialogue,
interpolation, hazard assessment.

NDLR : Les discussions sur
cet article sont acceptées
Jusgu’au 1¥ novembre 2007.
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Introduction

Contexte de prescription du Plan
de Prévention des Risques
dans le Val-de-Marne

Du fait des nombreux aménagements en milieu
urbain et de la forte mobilité de la population franci-
lienne, les anciennes carriéres, autrefois intensivement
exploitées pour l'extraction de matériaux, sont pro-
gressivement tombées dans 'oubli. Cependant, les dif-
férents désordres liés & leur dégradation peuvent bru-
talement rappeler les risques qu’elles représentent.

Dans les années quatre-vingt, des périmeétres
d’'anciennes carriéres souterraines ont été délimités de
facon approximative dans le Val-de-Marne pour cerner
les zones touchées et soumettre ainsi les permis de
construire a l'avis de I'lGC. Environ 96 % des zones
sous-minées dans ce département se trouvent en zone
urbaine (hors espaces agricoles et espaces naturels) dont
75,4 % sont construites (Leparmentier et al., 2005). Le
1¢7 ao(t 2001, vingt-deux communes faisaient 'objet d'un
arrété de prescription de Plan de prévention des risques
(PPR) « mouvements de terrain », que le service instruc-
teur a souhaité engager au niveau départemental,

Devant I'ampleur de la tache, la direction départe-
mentale de I'Equipement (DDE) a choisi d’étaler les
études techniques sur trois ans. Du fait de leurs
connaissances locales et de leur expérience en matiére
d’élaboration de PPR, le Laboratoire régional de I'Est
parisien et I'Inspection générale des carriéres de la ville
de Paris ont été respectivement retenus pour étudier
les anciennes carriéres de gypse (majoritairement) et
les carriéres de la proche banlieue.

Les communes ont été regroupées en bassins de

risques, établis en fonction de la localisation et de la
nature des exploitations (Fig. 1, Tableau I).

fic.1  Regroupement des communes concernées
par le PPR en huit bassins d'étude.
Municipalities concerned by PPR, grouped in
eight risk zones.

Présentation du contexte géologique
du Val-de-Marne, des carrieres
et des principaux désordres

Contexte géologique et structural
du département

La géologie du Val-de-Marne intéresse la majeure
partie des formations de I'ére Tertiaire du bassin pari-
sien, présentée sur le log stratigraphique de la figure 2.
Les principaux horizons rencontreés sont les suivants,
des plus récents aux plus anciens :

Tasleaul  Répartition des bassins a étudier entre 'lGC (secteurs 1-3) et le LREP (4-8).
The eight areas shared out between 1GC (1-3) and LREP (4-8) for the study.
Matériaux exploités (en souterrain ou 3 ciel auvert)
Contexte y _ = — —
anciennes |des plateaux| deBrie |75 | de Champigny | grossier plastique
Boucle de la Marne
1 a proximite v v
du bois de Vincennes
2 Vallée de la Biévre v v v v v
Terrasse
31 dlvry-sur-Seine 7
Plateau de Fresnes
4| et vallée de la Bievre 4 v
Plateau
5 de Vitry-sur-Seine v v v
et vallée de la Seine
Plaine alluviale
v
6 entre Seine et Marne d v
- Rive gauche
r de la Marne v 4
Terminaison
du plateau
8 de Fontenay-sous-Bois s v
et vallée de la Marne
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- le calcaire de Brie constitue 'entablement des pla-
teaux. Héterogeéne, il présente une alternance de bancs
marneux el calcaires assez durs morcelés et parfois
meuliérisés (épaisseur ~ 10 m) ;

— les argiles vertes sont relativement homogenes, d'une
couleur verte caractéristique, plastiques et trés peu per-
méables (épaisseur ~7 m). Les marnes a Cyrénes
(épaisseur ~ 1 m), sur lesquelles elles reposent, sont
argilo-marneuses, feuilletées et fossiliféres (Cyrénes) ;

- les marnes supra-gypseuses sont représentées au
sommet par des marnes blanches calcareuses : les
marnes de Pantin (épaisseur ~4 m), puis par des
marnes bleues homogeénes et compactes : les marnes
d’Argenteuil (épaisseur ~ 10 m);

— les masses et marnes du gypse et le calcaire de Cham-
pigny. L'étage Ludien est marqué dans le Val-de-Marne
par une transition entre un faciés calcaire et un faciés
gypseux. A I'est du département, une succession de
marnes blanches et de calcaire silicifiés détermine le

"

T 1] Calcaire de Brie

Argile Verte, Marnes a Cyrénes

calcaire de Champigny (épaisseur ~15-40 m), tandis
qu’au nord-ouest se retrouvent les trois masses de
gypse caractéristiques des masses et marnes ;

— les sables de Monceau sont représentés par des sables
fins avec une base plus marneuse, généralement en
poches (épaisseur ~ 2 m), qui remplissent les surfaces
d’érosion du toit des marno-calcaires de Saint-Ouen ;

— le marno-calcaire de Saint-Ouen est constituée d’une série
de marnes créme & rognons calcaires et de bancs calcaires
parfois siliceux, ot s'intercalent des feuillets argileux et
ponctuellement des niveaux gypseux (épaisseur ~ 10 m) ;
— I'horizon de Beauchamp est représenté par des sables
quartzeux vert foncé, bleus, verts ou gris, devenant plus
argileux a la base (épaisseur ~ 6 m) ;

— les marnes et caillasses sont des marnes blanches plus
ou moins argileuses et magnésiennes (épaisseur ~ 10-
20m), présentant en partie inférieure des bancs de cal-
caire siliceux (caillasses). Elles peuvent contenir des
epaisseurs non négligeables de gypse albastroide ;

SANNOISIEN

Marnes de Pantin

Marnes d'Argenteuil

'

ol
———

-

| 1ére Masse de Gypse

Marmnes a Fers de Lance
A A A _EF 2éme Masse de Gypse

| Mames a Lucines
3éme Masse de Gypse

Marno Calcaire de St Ouen

BARTONIEN
SUPERIEUR
(LUDIEN)
Equivalent latéral:
Calcaire de Champigny

y » | 4éme Masse de Gypse
SN TRl i e)  Sables de Monceau

BARTONIEN
INFERIEUR

‘7| Sables de Beauchamp

Marnes & Caillasses

LUTETIEN

Calcaire Grossier

Sables de cuise

CUISIEN

Sables supérieursl Fausses glaises

YPRESIEN

Argile plastique

SPARNACIEN

- PR

~hg.2  Extrait de la coupe stratigraphique des terrains tertiaires de Paris et de ses
environs. Les fleches indiquent les principaux matériaux exploités dans le Val-de-

Marne.

Extract of tertiary soils” stratigraphic column from Paris and surrounding areas. The main
extracted soils are highlighted by arrows.
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— le calcaire grossier se divise en trois étages. L'étage
supérieur est constitué de bancs lités peu épais alter-
nativement tendres a durs renfermant des cérithes
(épaisseur ~10 m) ; I'étage moyen regroupe des cal-
caires grisatres peu fossiliféres a 'exception de milioles
(épaisseur ~ 4 m) ; I'étage inférieur est un ensemble
sablo-gréseux a cimentations calcaire renfermant des
nummulithes (épaisseur ~ 6 m) ;

- les sables cuisiens ne sont pas présents a
I'affleurement. Localement, les fausses glaises formées
d’argile brune, de lignite et de pyrite, avec des niveaux
sableux lenticulaires, peuvent atteindre 5 m ;

— 'argile plastique est une masse compacte d’argiles
grises, noires, jaunes, lie de vin et panachées & la base
(épaisseur jusqu’a 12 m).

Ces affleurements tertiaires peuvent étre également

recouverts par des dépdts postérieurs tels que les
dépdts alluvionnaires, les limons des plateaux et les for-
mations de pente :
- clans ce secteur, les alluvions sont des dépats de la
Seine, de la Marne et de leurs affluents. Elles sont dis-
tinguées en alluvions modernes, matériaux fins a pré-
dominance argilo-sableuse ou limoneuse contenant des
matiéres arganiques (épaisseur ~ 1-10 m), et alluvions
anciennes, constituées par une alternance de sables et
graviers, de cailloutis et de sables fins, leur base étant le
plus souvent formeée par des dépdts de graviers gros-
siers (épaisseur jusqu’a 10 m). Leur nature peut étre dif-
férenciée par leur origine (Seine : éléments silico-cal-
caires avec nombreux silex ; marne : dépots plus
sableux et calcaires) ;

— les limons des plateaux ont recouvert au Pléistocéne
les terrains tertiaires érodés (épaisseur ~ 1-9 m). Ils sont
constitués par des dépodts fins et meubles (action
éolienne) de teinte ocre a brun rougeatre.

Du point de vue structural, le Val-de-Marne est tra-
versé par l'anticlinal de Meudon (Fig. 3), qui donne un
pendage important aux assises géologiques a sa proxi-
mité, et justifie notamment les facilités d’exploitation du
calcaire grossier.

Marne

L’anticlinal de Meudon au nord du
département du Val-de-Marne.

Meudon anticline is localized at the north of the
departmental territory.
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Historique des carrieres

Les cavités susceptibles d'entrainer des désordres
en surface dans le Val-de-Marne concernent principa-
lement le calcaire grossier lutétien (565 ha), le gypse
ludien (104 ha, Fig. 4), le calcaire de Champigny ludien
et le travertin de Brie sannoisien.

Carte postale montrant une entrée en
cavage vers des galeries souterraines de
gypse (ville de Fontenay-sous-Bois).

Postcard showing a cave entry to an
underground gypsum quarry (City of Fontenay-
sous-Bois).

Si les plus anciennes exploitations souterraines
datent de I"époque gallo-romaine, le développement de
carrieres plus importantes a, semble-t-il, débuté au
IX®siécle. Les matériaux calcaires ont principalement
été extraits pour fournir de la pierre a batir ou produire
de la chaux tandis que le gypse était transformé en
platre.

Ouvertes en périphérie des villes, les cavités ensuite
abandonnées se sont rapidement retrouvées sous les
faubourgs urbains, avec les conséquences parfois tra-
giques que la présence de vides importants entraine
vis-a-vis de la sécurité des populations. Les accidents
répetés et la perte de vies humaines au cours du
XviIFsiecle ont conduit & la création a Paris du premier
service de controle, 'Inspection générale des carriéres,
par arrété du conseil d’Etat du 4 avril 1777. C’est de
cette période que date l'arrét de toute exploitation sous
la ville de Paris intra-muros, méme si I'exploitation des
carriéres souterraines de gypse sous la butte Mont-
martre s'est prolongée jusqu’a la deuxieme moitié du
X1x¢ siecle. En revanche, les extractions se sont intensi-
fiées dans la petite couronne parisienne.

Différentes techniques d'extraction
des matériaux

Les modes d’exploitation se sont succeéde et ont
varié dans le temps d’un lieu a l'autre, mais les prin-
cipes généraux sont restés semblables. Ils sont au
nombre de quatre : exploitation a ciel ouvert, ou exploi-
tation en souterrain par la méthode des piliers tournés,
des « hagues et bourrages » ou des rameaux. A partir



des affleurements sur les versants, le recouvrement
augmentant, les carriers ont extrait en souterrain a par-
tir des entrées en cavage ou des puits d’extraction et de
service.

La méthode « des piliers tournés » laisse réguliére-
ment du matériau en place qui constitue des piliers
naturels (Figs. 5 et 6). Les salles d'exploitation aban-
données trés partiellement remblayées sont hautes
(jusqu’a 7 m) et présentent de grandes (voire trop
grandes) portées. Le taux de défruitement moyen
atteint 65 %. Cette méthode a été employée pour les
carriéres de gypse ludien, de calcaire de Champigny et
les plus anciennes de calcaire grossier.

La méthode par « hagues et bourrages » consiste &
soutenir le ciel de la carriére par des piliers de pierres

pilier de masse T Tl

fi6.5 Schéma d’exploitation par piliers tournés.
Scheme of a chamber and pillar exploitation.

Fig.7 Schéma d’exploitation par hagues et
bourrages (1GC).
Scheme of an extraction lead by walls and
backfilling.

seches (cales a bras) et a combler les vides par des rem-
blais maintenus par des murs de pierres séches
(hagues) (Figs. 7 et 8). Le taux de défruitement est de
100 % mais les hauteurs de galerie sont moindres (1,5-
2m en moyenne).

Plus rare, la méthode d'exploitation en rameaux a
été employée pour des extractions souvent clandes-
tines, notamment pour certaines couches géologiques
peu profondes comme le calcaire de Brie. Elle consiste
en une galerie principale (« recherche ») de quelques
dizaines de meétres de longueur, complétée par des
rameaux perpendiculaires (Fig. 9). Les galeries peuvent
étre parallélépipédiques ou en volte. L'acces se faisait
par puits et/ou par entrée en cavage depuis le flanc de
coteaux ou directement depuis certaines habitations.

fG.6 Pilier tourné dans la masse du calcaire
grossier.
Chamber and pillar exploitation in a “calcaire
grossier” quarry.

fi6.8 Hague et bourrage dans une carriére de
Calcaire Grossier (LREP).
Walls and backfill in a “Calcaire Grossier”
quarry.

9
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Galeries filantes

Galeries en étoile

fie.9 Meéthode d’exploitation par galeries en étoiles ou filantes (photographie Tremoureux).
Extraction method following a star scheme or narrow gallery (Tremoureux’s photography).

Dégradation des anciennes carriéres
a l'origine de différents désordres en surface

Dans le cas des exploitations par hagues et bour-
rages, les galeries de front de taille et de circulation
sont restées vides et présentent actuellement des
signes visibles de vieillissement tels que 'écaillage, la
fragmentation, la fissuration, voire la ruine. Le ciel
s’affaisse sur les remblais et casse au front de taille
(cisaillement). Les bancs séparatifs entre étages sont
souvent tres minces (Fig. 10).

Les désordres de surface majoritairement rencon-
trés pour les autres techniques d’exploitation sont des
affaissements ou effondrements. Iis sont consécutifs a
la présence de vides dans les bancs de calcaire qui
inexorablement vont se refermer, entrainant
I'effondrement des terrains sus-jacents. Les vides peu-
vent remonter vers la surface apres affaissement des
terrains qui les recouvrent et provoquer alors, selon la
hauteur du recouvrement, soit une cuvette plus ou

Diamétre correspondant
a l'extension des vides

f, tassement différé

Affaissement du ciel —
sur les bourrages

FIG. 10
Late seftlement above a backfilled quarry (IGC).

\— Cale & bras
inclinée

moins importante appelée affaissement soit une cavité
appelée fontis (Fig. 11). Les affaissements et les fontis
sont des phénomeénes localisés, d’une forme circulaire
et de diameétre plus ou moins grand. Lorsqu’un effon-
drement par rupture des piliers tournés concerne une
grande partie de la carriére et se fait brutalement, on
parle d'un effondrement généralisé.

Les processus de dégradation des carriéres résul-
tent souvent d’'une combinaison entre une ou plusieurs
configurations défavorables susceptibles de modifier
les conditions d’équilibre du milieu et d’accélérer la
rupture. Les infiltrations d’eau accidentelles (fuite de
reseau, absence d’assainissement, cuves non étanches)
ou récurrentes (infiltrations de versant, crues, mar-
nagesl en sont les principales causes. S'ajoutent les
problémes liés a la géomeétrie (taux de défruitement
trop élevé, murs ou pieds de carriére trop minces, dis-
position hétérogene des piliers entre étages superpo-
sés, decapage des niveaux argileux dans les terrains de
recouvrement...) et/ou au couvert végeétal (essences a
racines abondantes et profondes), qui éclatent les ciels
et piliers.

Tassement différé au droit d’une carriére exploitée par hagues et bourrages (IGC).
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Début de formation
d'une cloche de fontis.
Un céne d'éboulis vers la surface.
commence a se former. Le céne d'éboulis a rempll
la cavité souterraine.

Rupture de loit La cloche de fontis
avec chutes de blocs
dans une ancienne

exploitation.

FIG. 11

(ST R Ty

Suite a 'altération

conlinue a se développer des terrains superficiels,

le fontis prend une forme
d'entonnoir stable.

Schéma d’évolution d'un fontis (LCPC et al., 2002) et cloche de fontis (IGC).

Scheme of a sinkhole evolution (LCPC et al., 2002) and transitory vaulted (IGC).

Conduite des études
sur les premiers secteurs etudies

Les trois grandes étapes d'élaboration
du Plan de prévention des risques

Le Plan de prévention des risques naturels a eté ins-
titué par la loi Barnier en 1995, et son élaboration se fait
sous la responsabilité et a I'initiative de 1'Etat. A travers
ses objectifs de connaissance du risque et de réduction
de la vulnérabilité, ce document permet de délimiter les
zones exposées et de les réglementer en limitant ou
conditionnant la constructibilité. Une fois approuvé, le
PPR vaut servitude d’utilité publicue et doit étre annexé
aux documents d'urbanisme. L'élaboration du PPR
s’effectue en trois principales étapes (Fig. 12).

La premiére étape concerne la connaissance du phé-
nomene naturel, qui se traduit principalement par deux
cartographies : la carte informative des phénoménes
connus, et la carte des aléas. Les études sont menées
d’apres 'état actuel des connaissances, donc a priori
sans campagne d'investigations complémentaires. Cette
phase est assurée par le LREP et I'IGC sur leurs secteurs
d’étude respectifs. Un lravail d’harmonisation métho-
dologique a été mené en amont entre les deux orga-
nismes afin d’assurer une homogéneéité technique.

Etudes Identification Document
des phénoménes des enjeux réglementaire
Carte informative
des phénomenes naturels| ——___
Appréciation " Plan de prévention
Y des anjeux des risques
Camdasaiéas /
fic.12 Les trois principales étapes de
I’élaboration du Plan de prévention des
risques.

The three main steps of the elaboration of the
Map for Risk Preventio.

La deuxiéme phase consiste a établir une carte des
enjeux. Ce document élaboré par la DDE recense les popu-
lations, équipements et activités potentiellement concernés
par les aléas. L'inventaire porte a la fois sur 'existant mais
également sur les projets d’aménagements des collectivités
de fagon a minimiser les risques & venir. Cette cartogra-
phie, croisée avec le contour des zones d'aléa, permet de
délimiter les secteurs ou des enjeux sont menacés par des
aléas, i.e. ou il y a des risques (traduction graphique en
carte des risques, qui servira de support a la troisieme
phase de rédaction d'un document réglementaire).

A ce stade de I'étude, cette phase n'a pas encore été
achevée dans les différents secteurs.

Des phases de communication
et concertation indispensables

Le PPR peut étre consideéré par les collectivites
comme un ensemble de contraintes imposées par |'Etat
et il est indispensable de montrer la convergence des
intéréts de chacun vers la prévention des risques et la
protection des personnes et des biens.

Avant le lancement des études, le service instructeur
adresse aux communes un courrier afin d'introduire les
organismes techniques et de faciliter la prise de contact.
Une premiére reunion est organisée en présence de la
DDE afin de présenter les objectifs, le déroulement et
les conséquences du PPR, permettant dimpliquer les
communes et de favoriser la prise de conscience des
risques. Divers échanges ont ensuite lieu pour établir
un bilan des connaissances des carriéres sur le territoire
et lister les contacts susceptibles d'apporter des infor-
mations intéressantes. La synthése des renseignements
récoltés est ensuite présentée en commune pour valida-
tion au regard de la mémoire territoriale. Le point fort
de ces échanges est de rassurer sur la transparence de
la démarche et surtout d'intégrer les connaissances
locales indispensables pour la qualité de |'étude.

Pour I'ensemble des communes du Val-de-Marne
concernées par le PPR, le travail d’encuéte a notamment
été relayé par un article dans la presse locale (Fig. 13).

Ce type de communication contribue pleinement a
I'information de la population, indispensable pour
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_Val-de-Marne

L'événement

Les carrieres sous surveillance
dans 22 communes

fG.13  Gros titre du journal Le Parisien du mardi
9 mai 2006 (édition Val-de-Marne).
Banner headlines of “Le Parisien” newspaper,

Oth of may 2006 (Val-de-Marne issuel.

I'acceptation du PPR : la premiére étape pour se pré-
munir du risque est en effet d’en avoir conscience. De
plus, cette communication permet de toucher un public
large, qui peut détenir des renseignements insoup¢on-
nés sur les carriéres. De précieux contacts (associa-
tions, particuliers...) ont notamment été obtenus suite &
la publication de cet article.

Les premiéres cartes d’aléas ont été présentées aux
communes au cours d’une réunion tripartite rassemblant
I'organisme technique, le service instructeur et les ser-
vices techniques des communes, dont l'avis est recueilli.
La méme démarche sera adoptée pour la carte des enjeux.

Bien que cette déemarche ouverte sur les échanges
et la concertation puisse paraitre lourde, elle est néces-
saire pour l"appropriation des conclusions de I'étude et
des prescriptions qui seront induites par le PPR. Elle
s'inscrit dans les recommandations du guide de la
concertation (MEDD, 2002).

Un important travail de synthese
des informations relatives au territoire étudié

Le travail du LREP et de I'lGC consiste a rassembler
tous les renseignements disponibles sur le contexte

géomorphologique, géologique et hydrologique de
chaque commune étudiée ainsi que sur I'historique des
carriéres, leurs caractéristicues et leur état actuel. Dans
cette étude, I'objectif du PPR est d'affiner les limites des
périmétres grossiers (datant des années quatre-vingt)
et de qualifier les niveaux d’aléas dans chaque zone
exposée. Les anciennes exploitations a ciel ouvert, non
prises en compte dans les périmeétres antérieurs, sont
également considérées.

Les principaux éléments sont puisés dans les archives
internes de I'IGC et du LREP, les premieres fournissant
des cartes des carriéres connues au 1/1 000 et 1/20000 et
des eécorchés géologiques, les secondes des reconnais-
sances géotechniques, études géologiques et hydrolo-
giques ou expertises, Dans le cas de carriéres encore
accessibles, I'IGC effectue également des visites. La quan-
tité d'informations détenues est relativement importante,
du fait de I'ancienneté de 'activité de I'IGC et du grand
nombre d’aménagements auxquels le LREP a participé.

Les observations de terrain sont rendues difficiles
par la densité du tissu urbain, mais quelques désordres
sur batis peuvent étre constatés. L'analyse est complé-
tée par une photo-interprétation en stéréoscopie. Sur le
premier secteur étudié, le LREP a examiné des clichés
allant des anneées 1926 a 1957, a des échelles comprises
entre 1/20000 et 1/5000. En dehors des désordres
débouchant en surface, ces photographies permettent
d’observer les aménagements associés aux carrieres
(entrées en cavage, puits de ventilation comme indiqué
sur la figure 14). Ces éléments indiquent des extensions
non cartographiées et des zones ol des terrassements
ont pu faire disparaitre les anciennes galeries et ot il
n’existe plus de vides souterrains significatifs.

Les acteurs présents sur le territoire, notamment les
différents concessionnaires, sont sollicités par courrier
pour leur connaissance du sous-sol et des consolida-
tions effectuées. Cette collecte est doublée d’enquétes
de terrain, dans lesquelles sont associés les services
techniques des communes, le conseil général, les asso-

FIG. 14

Cliché aérien (1926) au droit d’exploitations de calcaire grossier sur les communes de
Maisons-Alfort et Créteil (LREP, 2005).

Aerial photograph (1926) over a “calcaire grossier” minig area on Maisons-Alfort and Créteil

territories (LREP, 2005).
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ciations, des historiens locaux, des « anciens » ayant
une mémoire locale, la RATP, certaines entreprises de
BTP. Les archives départementales et celles de la
DRIRE sont également consultées.

La synthése des données récoltées est enfin repré-
sentée sur la carte informative qui refléte I'état des
connaissances & la date de la conduite de I'étude (rendu
a I'échelle 1/5 000). La figure 15 en présente un extrait
sur les communes de Maisons-Alfort et Créteil.

B = a
Des extensions de carrieres a interpréter

Les cartes détenues par I'IGC sont riches en infor-
mations mais peuvent se révéler localement déficientes,
celles-ci étant issues de plans parfois anciens et impre-
cis. Les indices de galeries, hors périmétre sous-miné
connu, confirment I'hypothése que les exploitations
aient pu se prolonger. Toutefois, l'interpretation de
I'extension possible des zones explaoitées est difficile a
déterminer pour des carriéres inaccessibles, et les
études dans le cadre du PPR ne peuvent s’appuyer sur
des reconnaissances complémentaires. Sur le premier
secteur étudié par le LREP, l'interprétation de
I’extension des carriéres a été appréhendée par une
modélisation numérique des zones potentiellement
exploitables et d'aprées d’anciennes limites cadastrales.

La limite d'exploitabilité du calcaire grossier

Sur les communes de Créteil et Maisons-Alfort, le
toit de la couche géologique a été modélisé (Fig. 16) a
partir des sondages pertinents disponibles (données
LREP, BSS et IGC, soit 564 sondages).

Au vu des dates anciennes des exploitations
connues, il a été considéré que I'extraction n’avait été
menée que lorsque le matériau se trouvait hors nappe,
I'exhaure étant techniquement et économiquement peu
probable. La comparaison de la cote du calcaire gros-
sier et du niveau de nappe (prise & 29 m NGF d’aprés
les chroniques en notre possession) a alors permis de
délimiter un périmetre d’exploitabilité (Fig. 17). Dans la
partie sud de la zone, le calcaire émergé décrit une
ondulation (influence de l'anticlinal de Meudon) qui
coincide avec la répartition des carriéres connues.
Cette modélisation a ainsi permis de valider ou
d’écarter certains indices (Fig. 18).

Il convient de souligner qu’a quelques exceptions
pres toutes les exploitations connues s'inscrivent dans
le périmétre identifié. Les exceptions constatées se
situent dans des secteurs ol peu de sondages sont dis-
ponibles, i.e. ou la modélisation est donc moins perti-
nente.

“®R=11m
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Ancienne exploitation & cisl suvernt
d’Alluvions Anciennes (Hautewr de remblais R).

Anclenne exploitation 4 ciel ouven
de Calcalre Grossior supériem
{Hawtens do remblaks R).

Anclenne explohation soumernaine de

Calcalre Grossier (supérieur ot infériewr)
P probable d'anci i
soltetialne

e tion (ph
multi.dates).

Fontis [Date e venue & jour)
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v carrlére sowarraine de Calealre Grossier supériem

EZ777  Bowrraga pat injection de mortier de cimant.

fie.15  Extrait de carte informative : phénoménes historiques ou observés (LREP, 2005).
Extract from the "informative” map : historical or observed phenomena (LREP, 2005).
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FG. 16 Interpolation du toit du calcaire grossier
sur le territoire de la commune de Créteil
et Maisons-Alfort (cote en m NGF).

Interpolation of the upper level of the “calcaire
grossier” layer on Créteil and Maisons-Alfort

territories.

Les anciennes limites cadastrales

Dans les secteurs ou les informations précédentes se
révélaient insuffisantes pour conclure a I'extension plau-
sible de certaines carriéeres, le cadastre napoléonien a
servi de repéere (cartes de 1813-14 et 1841). 1l a en effet
été considéré que les extensions pouvaient étre appro-
chées au travers des parcelles traversées par des gale-
ries. Sitel est le cas, des droits d’exploitations y ont été
acquis, et des extensions ont pu étre creusées sur toute
la superficie : toute la parcelle est donc concernée.

De plus, il a été supposé que I'exploitation souter-
raine ait pu se poursuivre sous la voirie malgré les
interdictions. En ce qui concerne les exploitations a ciel
ouvert, il a en effet été retrouvé plusieurs anciens docu-
ments faisant état d’infractions : 'extraction était par-
fois frauduleusement menée a moins de 10m des che-
mins vicinaux.

Hauleur d'eau
au-dessus du toit
du calcaire grossier

0-5m

FIG. 18

Calcaire

— immergé

Ac.17 Cartographie des zones de calcaire
émerge.

Map of over water limestone.

Qualification des aléas liés
aux anciennes carrieres

Les aléas liés aux carriéres dépendent non seule-
ment de la géométrie générale (profondeur, type
d’exploitation, qualité du remblaiement, protection du
front de taille contre les infiltrations d’eau, qualité du
recouvrement...), mais aussi du contexte géographique
a l'origine de facteurs aggravants (urbanisation, proxi-
mité d’un versant, végétation...). Au vu des caractéris-
tiques des anciennes carriéres du Val-de-Marne, le
risque de fontis et/ou d’affaissement est élevé dans
toutes les zones concernees par les anciennes extrac-
tions souterraines vides ou partiellement remblayées,

L'intensité de l'aléa est définie en fonction de
I'impact estimé sur les personnes et sur les biens :
risque d’atteinte a la vie de personnes, fissurations plus

2 %

% 3 .-ﬁl@ ;

{ Indice retenu '
: N ] y

%)

Report des carriéres et indices sur la carte des calcaires hors nappe.

Quarries and suspected zones on over water limestone map.

14

REVUE FRANCAJSE DE GEOTECHNIQUE
NE119
Bt inmestre 2007



Niveaux d’aléas et valeurs des bandes de sécurité (ZP, MR) retenues.

Hazard levels and values of adopted security zones (ZP, MR).

Fontis repéré Tres fort

Carriéres « consolidées » et entrée en cavage

0 0

Galeries vides/partiellement Fort Carriéres « remblayées » 2m | 4m
remblayées d'origine '

- : - Carriéres vides de hauteur <4m 4m | 8m
Galeries « remblayées » Modéré -
Galeries ¢ remblayées » P— Carriéres de hauteur >4m ou a 2 étages 8m | 16m
clavées )
Galeries « consolidées » Faible
Puits d’accés non ceinturés Fort 4 faible

ou moins importantes du bati, voire mise en péril ou
ruine de la structure. 1l est nécessaire d’apprécier éga-
lement la probabilité d’occurrence. Contrairement a
certains aléas engendrés par d’autres phénomenes
naturels, ceux liés aux anciennes carriéres, tels le fontis
et I'effondrement généralisé, se produisent a priori une
seule fois et ne peuvent étre appréhendés par leur
période de retour.

A partir de ces critéres quatre niveaux d'aléas ont
été déclinés et cartographiés au 1/10 000. Les conforta-
tions réalisées ont également été considérées
(TableauII).

Une zone de protection et une marge de reculement
ont été retenues (Fig. 19) : la premiére d'un méme
niveau d’aléa que les zones sous-minées, la seconde
d'un niveau inférieur. La zone de protection (ZP) cor-

reculement.

. Zone de protection et marge de

Security zones : “Zone de protection” and

“marge de reculement”.

Bl Aéa trés fort

B Aléafort

© Aléa modéré
Aléa faible

Extrait de carte d’aléas (LREP, 2005).
Extract of the hazard map (LREP, 2005).

La figure 20 présente un extrait de la cartographie obtenue.
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respond a la bande de terrain, susceptible de
s’effondrer, lors la survenue d’un fontis en surface ou
peu de temps apres. La marge de reculement (MR)
représente la zone d'influence d'un événement survenu
en surface. Au-dela, aucun désordre n’est a craindre en
surface. Ces bandes dépendent du matériau exploité,
du type d’exploitation et de la présence éventuelle
d’exploitations superposées.

Les distances retenues pour les zones de sécurité
sont reportées dans le tableau III. Elles ont été déter-
minées d'aprés le retour d'expérience de 1'TGC sur les
désordres survenus dans le Val-de-Marne (environ
140recensés) : les fontis au droit de carrieres de calcaire
grossier viennent généralement a jour avec un dia-
meétre de l'ordre de 2a 3 m.

La figure 20 présente un extrait de la cartographie
obtenue.

Esquisse
des prescriptions réglementaires

Bien que les études ne soient pas encore finalisées,
il est possible, au regard des pratiques régionales,
d’énoncer le type de mesures réglementaires suscep-
tibles d’étre retenues.

Dans les secteurs ou un risque tres fort existe,
'urbanisation est généralement figée par une incons-
tructibilité. Seuls les travaux liés aux infrastructures
indispensables a la continuité du service public sont
admis. Dans les zones moyennement ou faiblement
exposées, la définition des dispositions constructives
est subordonnée aux conclusions d’une étude géotech-
nique préalable. Suivant le niveau du risque et la nature
de l'infrastructure (établissement recevant du public ou
bati prive), cette étude est imposée ou recommandée,

Bibliographie

En paralléle, un certain nombre de dispositions pré-
ventives et de sauvegarde sont établies (diagnostic
régulier des réseaux d’assainissements, délimitation de
zone de protection en cas d'effondrement...).

e
Conclusion

L’élaboration de la cartographie d’aléa sur les com-
munes des premiers bassins de risque nous conduit a
retenir quelques points importants, du peint de vue
meéthodologique :

* les secteurs en milieu urbain bénéficient de nom-
breuses études qui facilitent la compréhension du ter-
ritoire. Il s’agit d'un véritable avantage étant donné les
délais et les moyens associés 4 une étude de type PPR;

¢ la dispersion des données techniques représente
cependant un frein important a I'avancée de I'étude.
Les maitres d'ceuvre et plus encore les maitres
d’ouvrages n'accordent que peu d'importance a la
pérennité des archives. De fait, il convient de recouper
soigneusement toutes les sources d’informations pour
éviter une synthése incompléte et donc erronée ;

* la concertation avec les acteurs locaux est un gage de
qualité et d’acceptation de I'étude. Les informations
recoltées apportent une richesse indispensable au tra-
vail de syntheése. Les échanges permettent en outre une
prise de conscience du risque et favorisent
I"appropriation du projet ;

= enfin, il est a souligner que la pression fonciére en
milieu urbain peut étre telle que les prescriptions régle-
mentaires peuvent en étre influencées. A titre
d’exemple, la réalisation de travaux a priori lourds peut
étre envisagée dans les projets de construction, au vu
du niveau de prix des terrains a batir dans la région.
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Linstrumentation des ouvrages
au service de la recherche

de I'origine des désordres :
I'eglise Saint-Bernard (Lyon)

*& || Depuis sa construction, 'église Saint-Bernard de Lyon
F. EMER'AULT £ | estle lieu de désordres structurels et géotechnigues dont
L. VINET & | lorigine n’est pas clairement identifiée. La
. @) | communication présente les résultats sur une période de
INSA-Lyon, LGCIE o l 30 mois d’une instrumentation en continu de 'ouvrage

Bét. J.C.A. Coulomb

34, av. des Arts

69621 Villeurbanne Cedex
fabrice.emeriault@insa-lyon.fr
louis.vinet@insa-lyon.fr

permettant de mieux cerner les raisons de ces désordres
et jouant également le réle de systéme d’alerte pour la
collectivité responsable de I'ouvrage. L'instrumentation
doit, in fine, conduire a la définition de la réponse la plus
adaptée au probléme du devenir de cette église.

Mots-clés : instrumentation, désordres, tassement,
fissuration, monument historique, effet de la température.
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Instrumentation of buildings,

a tool for the determination

of the origin of damage :

the case of Saint-Bernard church (Lyon)

Since its construction, the St Bernard church of Lyon is the
place of structural and geotechnical damage the origins of
which are not clearly identified. The communication presents
the results of a comprehensive monitoring of the structure over
a period of 30 months allowing to shed some light on the
reasons for such damage. The monitoring is also used as an
alarm system for the community responsible for the church. The
instrumentation should lead, in fine, to the definition of the most
adequate answer to the problem of the future of this church.

Abstract

Key words : monitoring, damage, settlement, crack opening,
monument, temperature effect.
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Introduction

Les versants des collines de la ville de Lyon - appe-
lés localement Balmes — sont répertoriés comme des
zones potentiellement instables. Ces versants sont sous
la surveillance du Service des Balmes de la Ville de
Lyvon, et tout désordre lié au sol est soumis a
'appréciation d’une commission d’experts en géologie
et geotechnique, la Commission des Balmes (Vinet et
Mongereau, 1994 ; Emeriault et Vinet, 2003, 2004). C’est
ainsi que ce service et cette commission doivent gérer
actuellement des désordres survenus sur un édifice
religieux construit en 1874 sur les pentes de la Croix-
Rousse, l'église Saint-Bernard. Apparues rapidement
apres sa construction, des fissurations de |'édifice
avaient entrainé d'importantes reprises en sous-ceuvre
de certaines fondations. Des déformations sont nouvel-
lement apparues il y a une vingtaine d’années. Le Ser-
vice des Balmes a été saisi du probléme, chargé d'en
découvrir les causes ainsi que d'envisager les moyens
de le résoudre.

Une reconnaissance géotechnique compléte ayant
été conduite, des anomalies ont été repérées dans le
sous-sol mais sans apporter encore d'explication défi-
nitive aux mouvements et désordres. Des hypothéses
géotechniques et architecturales s’opposent pour
I'explication des phénomeénes observes.

Le parti retenu pour I'heure consiste a mesurer le
plus finement possible les déformations en cours afin
de les interpréter de la maniére la plus exacte.
L'instrumentation mise en place depuis mars 2004 rem-
plit un double objectif d’alerte et d’analyse. Cette der-
niére permettra, a partir de mesures obtenues sur le
long terme, une identification claire des causes de
déformation et la définition d’une réponse technique et

économique adaptée. L'instrumentation a ainsi pour

vocation daider la collectivité a choisir une option défi-
nitive sur le devenir de l'ouvrage.

ST

L'eglise Saint-Bernard :

les désordres et leur prise

en compte par la municipalité

L’eglise Saint-Bernard, congue par |"architecte Tony
Desjardins dans un style néogothique, est située dans
les pentes de la colline de la Croix-Rousse sur le terri-
toire du 1 arrondissement de la Ville de Lyon (Fig. 1a).
Sa construction a débuté en 1863 mais n’a pu étre com-
plétée par manque de financement (la fagade sud, le
clocher ainsi que l'escalier monumental devant desser-
vir la place Colbert en contrebas n'ont pu étre réalisés).
De nombreux désordres ont pu étre observés depuis la
construction jusgu’a nos jours : on notera en particu-
lier qu’'un confortement des fondations sud-ouest a été
nécessaire suite a des désordres induits par le perce-
ment a proximité du tunnel du funiculaire en 1889.
Jusqu’en 1900, des fissurations de la structure sont
observées dans l'ensemble de la partie sud de |'ouvrage
et réparées (Fig. 1b et c). En 1970 et de maniére plus
importante en 1992, une reprise des mouvements est
observee qui conduit les services municipaux a deman-
der la fermeture définitive de l'ouvrage au public et la
mise en place de dispositifs de surveillance simples
(points topographiques, témoins de platre sur fissures
et inspection du réseau de galeries sous-jacentes). Une
accélération des mouvements en 1998 conduit & la mise
en place d'étampage intérieur des voutes les plus
endommagées (angle sud-est). L'amplitude des tasse-
ments observés depuis 1992 est plurimillimétrique et
augmente graduellement depuis le cheeur au nord (pas
de mouvement) jusqu’a la fagade sud (Fig. 2). Des mou-
vements sont également observeés dans la galerie située
a l'aplomb de cette facade.

L’église Saint-Bernard est positionnée sur le rebord
sud-est de la colline de la Croix-Rousse (altitude 240 m)
qui forme un promontoire dominant au sud la

fig.1  Vue générale de l'ouvrage (vue depuis la montée Saint-Sébastien a I'est) et exemples de désordres
intérieurs et extérieurs.
General view of the building view from the Montée Saint-Sébastien to the East] and examples of inner and outer
damages.
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Mesures de tassement de points en pied de
facade sud (6, 7 et 8), des chapelles est (4, 5
et 6), dans le cheeur nord (10) et en galerie
(G2 situé au droit de la facade sud).
Settlements of points located at the bottom of the
south facade (6, 7 and 8), of the east chapels (4, 5
and 6), in the north choir (10) and in the gallery
(G2 located directly below the south facade),

« presqu’ile », zone historique urbanisée entre Rhone
et Sadne. D’'un point de vue géologique (Vinet, 1991 ;
Mongereau, 2001 ; Mongereau et Vinet, 2004), cette col-
line s'appuie sur une ossature granito-gneissique
recouverte sur le flanc est par des sables molassiques
fins et compacts, localement grésifiés en lentilles et en
plagque, déposés par la mer Miocéne a I'Helvétien. A
partir de I'altitude 200 m (Fig. 3), ces deux formations
disparaissent sous des argiles silteuses jaunes, conti-
nentales, puis des argiles ~ableuses, kaki ou ocres selon
leur degré d’oxydation, a gravier feldspathique, en pro-
venance du Massif central. Cet ensemble témoigne
d’un colmatage continental de toute la zone qui se ter-
mine au Miocéne par des argiles limoneuses jaunes a
grisatres. Des argiles et des sables fins beiges plio-vil-
lafranchiens mettent un terme & ce remplissage jusqu’a
la cote 2256 m approximativement. Cet ensemble est
alors raviné par les glaciers du Quaternaire qui dépo-
sent des moraines internes, sablo-graveleuses, puis
frontales, argilo-limoneuses a graves et blocs. Enfin,
des loess sont déposés ca et la et sont plus ou moins
préservés par l'érosion superficielle. Aprés le retrait
des glaciers, le Rhone et la Sadne installent leurs cours
et s’enfongent progressivement jusqu’a atteindre leur

cote actuelle. L'activité colluvionaire résultante fait que
le long de la pente entre le plateau et les alluvions des
cours d’eau, un manteau de plusieurs métres de
moraines glissées et remaniées tapissent le versant et
dissimule la série précédemment décrite, L'installation
de la ville de Lyon ajoute des terrains fortement anthro-
pises qualifiés de remblais.

Le site de I'église Saint-Bernard a été remodelé a
I'horizontale le long de la montée Saint-Sébastien au
moyen d’un prisme de remblais qui repose sur de la
moraine colluvionnée puis sur les argiles pliocénes
beiges, les argiles silteuses et entin sur les argiles gra-
veleuses vertes ou kaki. Cette derniére formation est
spécialement aquifére, du fait de sa granulométrie
constratée et contient donc des ouvrages de captage
anciens dont quelques-uns sont connus et entretenus
tandis que d’autres peuvent exister a l'insu des habi-
tants et dans un état plus ou moins effondré. Par
ailleurs, il faut préciser la grande hétérogénéité verti-
cale des argiles limoneuses et silteuses ol peuvent
alterner dans un contexte finement lité, argile trés plas-
tique, sable fin, limons et méme des lentilles grésifiées.
D’oli une certaine difficulté & les définir au niveau de
leurs caractéristiques géotechnicues.

De ce point de vue (Fondaconseil, 2002), I'ouvrage
s’insére dans un contexte fortement pentu, les fonda-
tions réalisées en escalier (Figs. 4 et 5) sont ancrées
dans la couche de moraine. Le remblaiement important
entre les plots de fondation a permis d’obtenir une
plate-forme horizontale sur laquelle repose la super-
structure de I'église. A lI'interface entre les moraines et
les argiles pliocénes se développe un réseau de gale-
ries anciennes (Fig. 6). Malgré les recherches, des
doutes persistent sur l'existence d’autres galeries non
répertoriées ou de vides et décompressions (comme
peuvent les traduire les fontis observés lors de la
construction récente d'un immeuble voisin). La proxi-
mité du tunnel du funiculaire induit également des
vibrations réguliéres dans la structure, La figure 4 pré-
sente deux coupes géologiques interprétatives dans les
deux principaux axes de l'ouvrage. Les principales
caractéristiques geotechniques de ces formations
mesurées par des essais pénétromeétriques ou pressio-
meétriques sont données dans le tableau I. Pour ce qui
est des argiles pliocénes (ici de couleur beige et grise),
des essais de laboratoire ont permis de déterminer les

250m .
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t—— REMBLAIS
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SABLES MOLASSIQUES MARINS MIOCENES
FORMATION LITTORALE
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Coupe géologique type de la colline de Croix-Rousse.

Typical geological profile of the Croix-Rousse hill,
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fic.4 Coupe géotechnique interprétative au droit de I'église (d’aprés Fondaconseil, 2002) : a) Nord-Sud, dans
'axe de I'église ; b) Ouest-Est, au droit de la facade sud.
Geotechnical profile below the church (from Fondaconseil 2002): a) North-South, in the church centre line; b) West-
East, at the level of the south facade.

ton de chaw

Remblal —

Nord

76,5 Coupe Sud-Nord schématique des fondations et implantation des galeries
connues.
Schematic South-North view of the foundations and location of the know galleries.

caractéristiques nécessaires a |'évaluation des tasse-
ments et des temps de tassements (Tableaux II et III).
On notera, d’une part, I'état de surconsolidation assez
peu marqué de ces matériaux malgreé la présence au
Quaternaire de glaciers sur le territoire lyonnais et,
d’autre part, le caractére tres plastique et compressible
de ces matériaux. De plus les argiles de couleur grise
démontrent un caractére gonflant. Des échantillons
d'argiles prélevés a la méme altitude mais sur un site
voisin de 150 m ont montré un comportement trés plas-
tique (limite de liquidité w, = 60 %, indice de plasticité
[ =40 % et limite de retrait de 12 %). Les caractéris-
tiques de résistance ont été mesurées par des essais
triaxiaux CU + u ef fournissent ¢’ = 30 kPa et ¢ = 27°
ainsi que Cu, =130 kPa et A = 0,37.
Pour explicuer les désordres, deux hypothéses sont,
pour l'instant, développées :
® une origine geotechnique : les désordres sont causés
par des mouvements de sols résultant :

fic.6 Localisation des galeries connues sous - g )

Yemprise de Féglise. —de la pente et des caractéristiques mécaniques des

Location of the know galleries below the church. argiles (a 'origine du fluage en particulier) et du terrain
de couverture ;

TABLEAUI  Principales caractéristiques mécaniques des formations rencontrées.
Main mechanical characteristics of the different geological formations.

Essai pressiométrique Essai penétrométrigue
Formation RN Madule pressiométricue Résistance dle pointe
Pression limite p, (MPa) E. (MPa) q. (MPa)
Moraines 1,3 15 7
Argiles beiges et grises 0.8 10 3

|
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TaBleaun  Identification des argiles beiges et grises.
Identification of the beige and gray clays.
Formation: ; Classe GTR Teneur en eau naturelle w (%) Valeur de bleu VBS.
Argiles beiges A2 28 3.4
Argiles grises Ad 38 11,5
taBLeaull  Caractéristiques cedométriques des argiles beiges et grises.
Oedometric characteristics of the beige and gray clays.
PSR T L e T e e I Contrainte Degré
Fermation' Co&tf%e fﬁiﬂﬁ%‘d"‘ﬁm Cosfl; g FSHBM.SS.!Q!‘I Coefgaggncggs,glgannn de précansalidation | de surconselidation
ceAlp NIt ! 7% saLl N _,o-,tc [kP&] QCH
Argiles beiges 1,110°7 0,20 310°° 200 125415
Argiles grises 7,010 0,74 2,510~ 500 2

— de la présence de vides, décompression ou galeries
non connues en cours d'affaissement au droit de l'angle
sud-est de I'église (responsables des anomalies notées
lors des reconnaissances par forages destructifs et
reportées sur la figure 4);

— et amplifiés par les vibrations dues au fonctionne-
ment du funiculaire ;

» une origine structurelle (Repellin, 2003) : les désordres
sont liés & une rotation de la facade qui, n’ayant pas été
achevée, n'est pas butée par le clocher et les contreforts
de la fagade définitive. Des profils de verticalité ayant
eté realisés par tachéomeétre laser (Fig. 7) montrent que
la fagade est inclinée de 7 cm au maximum vers le sud
mettant en évidence un double mécanisme de rotation
avec une pente de 2° jusqu’a environ 9 m de haut puis
de 5° jusqu’au sommet de la fagade (environ 16 m). Les
désordres peuvent avoir été amplifiés par l'infiltration
d’eaux en divers points de la structure mais aussi en
pied de fagade (au niveau de fissures existantes ou des
fosses de fondation non étanchées de la facade sud
actuelle).

L’église ayant été desacralisée en 1999, la Ville de
Lyon est désormais responsable de I'ouvrage. Elle doit
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H6.7 Profil de verticalité réalisé sur la facade
(d’apres Repellin 2003).
Vertical profile of the facade (from Repellin

2003).

en particulier assurer le suivi et la gestion des
deésordres mais aussi définir quel peut étre 'avenir de
'église (destruction, confortement...). A 'heure
actuelle, aucun scenario n'ayant été particulierement
privilégié, le service Sécurité de la Ville de Lyon a pris
comme parti de mesurer le plus finement possible les
déformations en cours afin de les interpréter de la
maniére la plus exacte. Un protocole alliant plusieurs
capteurs reliés a une centrale d’acquisition et de trans-
mission a été mis en place depuis mars 2004. Cette ins-
trumentation remplit un double objectif :

— par des niveaux d’'alerte définis pour chaque capteur,
le Service des Balmes peut gérer au jour le jour le
risque d’aggravation rapide des désordres et la mise en
oeuvre de protection du public (périmétre de sécurité,
évacuation...) ;

— I'analyse des résultats de mesure sur le long terme
permetira une identification claire des causes de défor-
mation et la définition d'une réponse technique et éco-
nomique adaptée. L'instrumentation a alors pour voca-
tion d’aider la collectivité a choisir une option définitive
sur le devenir de l'ouvrage.

Le dispositif de mesures

Le dispositif de mesures mis en place par la société
Solexperts a été concu conjointernent par le Service des
Balmes et la Commission des Balmes de maniére a
pouvoir, de part la complémentarité des mesures effec-
tuées, renseigner sur le type de sollicitations et de mou-
vements auxquels est soumis l'ouvrage, en particulier
les zones concernées par des désordres.

Ainsi ont été installées des mesures de nivellement
automatique par cibles a codes barres sur divers élé-
ments porteurs de la structure (piliers et facades), des
mesures d'ouvertures de fissures (diverses localisations
et orientations de fissures existantes plurimillimétriques),
des mesures d’inclinaison par pendules (diverses orien-
tations et plusieurs points de mesures sur une verticale
pour obtenir une allure de la déformation d'un pilier et
de la facade). Enfin, des mesures de température per-
mettent d'évaluer 'effet des variations journaliéres et sai-
sonniéres sur le comportement de la structure.

L'acquisition automatique de l'ensemble des don-
nées avec une fréquence variant de 4 a 12 mesures par
jour sur le logiciel GeoMonitor et la transmission par
modem au siege de Solexperts (Zurich, Suisse) permet
un traitement instantané des données, la vérification de

4

REVUIE FRANCAISE DE GEOTECHNIQUE

N 119

= irimesire 2007



29

critéres d’alerte pré-définis, l'information en temps réel
du service Sécurité de la Ville de Lyon, mais aussi une
mise a disposition en temps réel des résultats sur le site
web de 'entreprise (via le logiciel WebDavis).

Le dispositif de mesure (Fig. 8) inclut 10 points de
mesure de nivellement (L1 a L10) ainsi que trois points
situés a l'intérieur de 'église (au nord, coté cheeur) servant
de référence au niveau digital motorisé. Les fissurometres
F1, F3, F5 mesurent les ouvertures de fissures centimé-
triques pré-existantes au niveau de la corniche séparant la
nef du bas-coté est. F2 est associé a F5 et mesure le dépla-
cement horizontal relatif des lévres de la fissure parallele-
ment & celle-ci. Enfin F4 et F6 sont positionnés de fagon
symeétrique sur des fissures également centimétriques
visibles sur les arcs des voutes séparant la nef des bas-
cOtés et en contact avec la fagade intérieure. Enfin, le pen-
dule vertical 1 d'une hauteur totale de 7,8 m mesure les
inclinaisons d’un pilier intérieur de l'ouvrage dans deux
directions orthogonales et en deux points alors que le pen-
dule 2 (hauteur 7,9 m) détermine les mouvements de
l'intérieur de la fagade sud perpendiculairement a celle-ci.

Les premiers résultats

La campagne de mesures a débuté fin mars 2004
(Ferrari et Garcia, 2004) ; les résultats obtenus jusqu’a
début octobre 2006 sont présentés par la suite. Cette
durée totale de plus de 30 mois permet en particulier
de déterminer I'impact des variations de température
sur les mouvements observés, de proposer une « cor-
rection » des mesures des effets cycliques de la tempeé-
rature et d’évaluer les accumulations de déformations
résultant d'un cycle annuel.
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fiG.8 Implantation des différents instruments de
mesure :
- L1aL10: points de nivellement par codes
barres ;
- F1 a F6 : fissurométres avec indication de la
direction de mesure de I'ouverture de fissure ;
— Dini : position du niveau automatique ;
- Ref1: position d’un des points de
référence pour le nivellement.
Position of the different measuring devices:
~L14 L10: levelling points with codes;
—-F1 & Ff: crack measurement apparatus with
indication of the direction of the crack opening
measurement;
—Dini: position of the automatic level;
—Ref1: position of one of the reference points
for levelling.
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fis.9 Variation de la température mesurée a
I'intérieur de I'ouvrage.
Temperature variation measured inside the
structure.

Correction de I'effet de la température

En ce qui concerne la température, il est a noter que
les températures extérieure et intérieure & l'ouvrage
sont mesurées. Si les écarts maximum entre ces deux
valeurs atteignent + 17 °C en été et —7 °C en hiver,
I’écart est en géneral limité a +/- 3 °C. Dans la suite de
I'analyse, on « corrigera » 'ensemble des mesures par
rapport a la température intérieure, c’est-a-dire que
I'on essaiera de faire abstraction des variations saison-
niéres en grande partie réversibles en retranchant des
valeurs mesurées une cuantité proportionnelle & la
variation de température depuis la mise en place de
I'instrumentation. Le coefficient de proportionnalité est
calé sur un cycle annuel complet de mesure.

[
Mesures de nivellement

Les mesures de nivellement des 10 codes barres
s’averent d’une part trés corrélées avec la température
intérieure et d'autre part trés semblables entre elles (peu
de mouvement différentiel notable). La figure 10 montre
les resultats obtenus pour le point L1 : une correction
linéaire avec la température permet de calculer les mou-
vements verticaux « vrais » du point, ¢’est-4-dire non affec-
tés des variations saisonniéres et de la respiration du ter-
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fic. 10  Mesure de nivellement du point 1 (avec et
sans « correction » en température),
Results of the levelling of point 1 (with and
without “correction” with temperature),
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rain et de 'ouvrage ; 'amplitude des mouvements est
ramenée de 3,5 mm & moins de 2 mm (1 mm en moyenne)
sur 'ensemble de la campagne de mesure. Ces mesures
sont compatibles avec les amplitudes de mouvements
mesurés ponctuellement par la campagne de suivi topo-
graphique classique (Fig. 2) qui, malgré la mise en place
de l'instrumentation automatique, a été conservée & un
rythme réduit d'une mesure par an : le cheeur est stable,
les points en pied de fagade ont tassé d’environ 1a 1,5 mm.

T
Ouvertures de fissures

L'analyse conjointe des ouvertures de fissure et de la
température permet également de définir une « correc-
tion » linéaire a apporter aux mesures. La figure 11
montre 'effet de cette correction sur le fissurometre F1 :
on voit clairement apparaitre une accumulation des défor-
mations sur un cycle annuel complet (ici une ouverture de
'ordre de 0,5 & 1 mm par année est observée entre mai et
septembre). La méme démarche appliquée aux autres fis-
surométres permet de conclure (Fig. 12) que :

—F1, F3 et F5 situés du coté est de I'église et mesurant
des déplacements paralléles a I'axe de la nef présentent
sensiblement le méme comportement et des ampli-
tudes voisines (ouverture de 0,5 mm par an) ;

- F2 montre un déplacement relatif tangentiel entre les
deux parties de la fissure sur laquelle F5 est également
positionné ; ce déplacement de I'ordre de 0,25 mm par
an est bien corrélé a l'ouverture de la fissure ;

— F4 et F6 ne présentent pas de mouvement significatif
(ils ne sont pas représentes sur la figure 12) : ils sont posi-
tionnés sur des fissures qui, méme si elles présentent une
ouverture importante, ne semblent plus étre sollicitées
par le mécanisme de déformation global de l'ouvrage.

L. e
Mesures d'inclinaison

Les mesures d'inclinaison de deux éléments por-
teurs (facade et pilier) sont réalisées a 'aide de pen-
dules d’environ 8 m de haut. Le pendule 2 est fixé sur la
facade et permet de mesurer les déformées (déplace-
ments et rotation) relatives au point d’ancrage perpen-
diculairement a la fagade (axe nord-sud).
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fic.11  Evolution de I'ouverture de la fissure F1
(avec et sans « correction » en température).
Evolution of the opening of crack F1 (with and
without “correction” with temperature).
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fig.12  Evolution des ouvertures de fissure (avec
« correction » en température),
Evolution of the opening of cracks (with
“correction” with temperature).

La figure 13 montre que la correction avec la tem-
pérature est trés pertinente pour le point A le plus haut
(« bras de levier » ce 2,47 m) : un déplacement constant
de 0,15 mm apparait aprés 6 mois de mesure ce qui cor-
respond a la premiére phase d’augmentation de la tem-
pérature, Une augmentation identique est observée en
avril 2006. Pour le point B, la distance de mesure étant
plus grande (7,88 m soit 3,2 fois le bras de levier pour
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fic 13 Mesures de déplacements de la facade par rapport au pendule (A et B resp. a 2,5 et 7,9 m de l'axe du
pendule) sans et avec « correction » en température.
Displacements of the facade measured with the pendulum (A et B resp. located at 2.5 and 7.9 m (from the pendulum
axis) with and without “correction” with temprerature.
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A), des phénoménes parasites apparaissent qu’une
simple correction linéaire avec la température ne peut
gommer. Néanmoins on observe bien, dans ce cas éga-
lement, le développement d’un déplacement sensible-
ment constant voisin de 0,45 mm aprés 6 mois de
mesure et une deuxiéme augmentation notable en avril
2006 portant le déplacement & 1,5 mm environ. Ainsi,
une fois que la correction des effets cycliques de tem-
pérature est appliquée, on constate que le rapport entre
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Déplacement horizontal (m)
FG. 14 a) Allure des déformations de la facade a

partir des mesures « corrigées » du
pendule ; b) comparaison du profil actuel
avec une extrapolation sur 'ensemble de la
durée de vie de 'ouvrage de 'accumulation
annuelle réguliére de déplacements
horizontaux.

a) Deformations of the facade determined from
the “corrected” results of the pendulum and b)
comparison of the present vertical profile with
an extrapolation over the whole life of the
structure of the regular annual accumulation of
horizontal displacements.
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les deux déplacements (0,15 et 0,45 mm soit un rapport
de 3 pour la premiére augmentation et 0,3 et 1,5 mm
soit un rapport de 5 pour les mouvements depuis avril
2006) est proche de celui des « bras de levier ». Ceci
permet de conclure gue, majoritairement, une rotation
d’ensemble de la fagade est observée.

Pour le pendule 1 fixé sur un pilier du coté est de la
nef, les mesures montrent un comportement similaire,
meéme si les deplacements sont plus faibles dans la
direction longitudinale de la nef (au maximum 0,2 mm)
et quasi nuls dans la direction perpendiculaire.

Enfin, il est intéressant de noter que la rotation glo-
bale de la facade mesurée aprées 6 mois de mesure et &
partir d'avril 2006 (correspondant a des déplacements
de 0,45 et 1,5 mm sur environ 8 m de haut) est compa-
tible avec les mesures issues des fissurometres F1, F3 et
F5 situés sur une corniche de la nef centrale a une hau-
teur voisine de celle de 'ancrage du pendule 2 (donnant
des déplacements irréversibles de 0,5 et 2 mm respecti-
vement aprés 6 mois de mesure et & partir d’avril 2006).

La figure 14, d’une part, présente une évolution de
la déformée de la fagade sud de I'église depuis la mise
en place de I'instrumentation, d’autre part, compare le
profil actuel de I'église mesuré par tachéometre laser
avec une extrapolation sur 130 ans (soit de 1874 a 2004)
de l'inclinaison de la facade résultant d"une accumula-
tion annuelle réguliere de déplacements. Si le profil
actuel n'est pas exactement retrouve, l'inclinaison
generale de la facade est en revanche bien représentée.

Interprétation des mesures
et origine possible des désordres

L'ensemble des résultats présentés montre tout
d’abord qu'il est primordial d’étre capable de faire abs-
traction des effets de la variation saisonniére des tem-
pératures et d'autre part de mener une campagne de
mesure sur une période assez longue (plusieurs années)
pour pouvoir identifier les phénomeénes cumulatifs
méme de faible amplitude. Une fois le travail de cor-
rection effectué sur les mesures de 1'église Saint-Ber-
nard, il s’avere que depuis mars 2004 :

- le nivellement de plusieurs points & l'intérieur de
I'église donne une amplitude de mouvement faible (au
regard de la précision de la mesure automatique par le
niveau utilisé) : il semble donc qu’il n’y ait pas de mou-
vement notable du sol sous le niveau d'assise des piliers
et autres éléments structuraux mais que celui-ci se fasse
au niveau du dallage et qu'il intéresse donc le remblai
utilisé pour combler les espaces entre les murs porteurs.
Ces mesures sont cohérentes avec les évaluations de
tassement de fluage basées sur les caractéristiques
oedométriques des argiles beiges et grises (Tableau I11) ;

— les différents fissuromeétres installés indiquent un
mouvement global d’ouverture des fissures orientées
est-ouest (perpendiculaire a l'axe de la nef centrale) qui
s‘accumule au rythme régulier de 0,5 mm par an et cor-
respond & un mouvement vers "aval de la facade ;

— parallélement, les mesures d'inclinaisons par pendule
semblent indiquer une rotation d’ensembile de la facade
de I'église correspondant & un déversement vers 'aval.
Ce résultat conforte 'hypothése structurelle de manque
de reprise des efforts horizontaux de la structure par la
facade inachevée et donc faiblement contreventée.



Il est néanmoins indéniable qu’entre 1992 et 2003
des mouvements de sol ont été mesurés (au maximum
50 mm de tassement sur les dallages a l'intérieur de
I'église et 2 mm en cing ans sur les piliers). Par ailleurs,
a l'extérieur de l'ouvrage, en particulier en pied de
facades sud et est, les tassements mesurés ont été de
l'ordre de 0,7 mm par an. La figure 2 montre également
que pendant les 30 mois de la campagne de mesure
automatique, les points situés en galerie sous la fagade
ont tasse d’environ 1 mm,

Ainsi, on peut donc supposer que les mouvements
observés avant la mise en place de l'instrumentation et
en particulier leur aggravation en 1999 étaient liés non
seulement a une « instabilité » structurelle de 'ouvrage
de faible ampleur qui s’accumule aprés chaque cycle
annuel de température mais également a des infiltra-
tions d’eau mal ou non contrélées. Paralléelement a
I'installation du dispositif de mesure, des opérations de
reprises des évacuations d’eau pluviale et d'étanche-
ment des fosses de fondations en pied de facade sud
ont éte réalisées. Ceci peut expliquer qu’une rotation
ce la facade ait été observée sur les 6 premiers mois de
mesure, puis que celle-ci se soit stabilisée. La poursuite
de la campagne de mesure permetira de valider cette
hypothése.

[ —
Conclusion

L'instrumentation mise en place sur |'église Saint-
Bernard de Lyon a été définie de facon a fournir des
informations nombreuses et redondantes sur les mou-
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meétres F3 et F5). Par sa mise en traction, celui-ci devrait
permettre de limiter le développement de déplace-
ments horizontaux annuels et donc d'empécher les
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Modélisation numérique
de I'interaction sol-structure
lors du phénomene de fontis
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Cet article présente une étude du phénomeéne
d’interaction sol-structure durant la formation d'un fontis
par une modélisation numérique. L'approche utilise un
modéle numérique bidimensionnel associant un code de
calcul aux différences finies avec un code de calcul
utilisant les elémentséléments discrets distincts afin de
tirer au mieux parti des performances des deux logiciels.
Outre un important gain de temps de calcul par rapport a
un modeéle constitué uniquement d’éléments distincts,
cette approche donne des résultats comparables a ceux
ohservés expérimentalement auparavant,

Mots-clés : fontis, interaction sol-structure,
modele numérique, méthode des éléments distincts.

Numerical Modelling
of the soll-structure
interaction during a sinkhole

Abstract

This article focuses on the simulation of soil-structure
interaction during a sinkhole development by the use of a
coupling numerical modelling approach. The 2D model uses a
Finite Difference computer code associated with a Distinct
Elements code to optimize the performances of both softwares.
This allows an important decrease of computation time and the
results computed are close of the experimental observations
made hefore,

Key words : sinkhole, soil-structure interaction, numerical
simulation, distinct elements method.

NDLR : Les discussions sur
cet article sont acceptées
Jusqu'au 1 novembre 2007.
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Introduction

Les fontis sont causés par l'effondrement de cavités
souterraines peu profondes d’origine anthropique ou
naturelle. On en recense un nombre important sur
I'ensemble du territoire francais. Ces cavités, du fait du
caractére inéluctable de leur dégradation pourront
s'effondrer (dégradation des propriétés des matériaux
dans le temps, influence des variations des conditions
environnementales telles que la température,
I'hygrométrie...) et donneront ainsi naissance a des
fontis (Fig. 1). La nature brutale de ce phénomeéne peut
étre trés préjudiciable pour les structures et infrastruc-
tures en surface ainsi que pour la population (Pacyna
et al., 2005). A cause de leur large répartition géogra-
phique, de nombreuses communes et collectivités ter-
ritoriales sont concernées par les conséquences de ces
aleas sur les ouvrages (bati, infrastructures...).

L'INERIS travaille depuis plusieurs années (Abbass-
Fayad, 2004) & «l'analyse, la prévention et la maitrise
des risques de mouvements de terrains liés & la pré-
sence de cavité souterraines », avec comme objectif
"évaluation et le perfectmnnement des outils permet-
tant d’ameéliorer la gestion des risques liés aux cavités
souterraines. Contrairement aux cas des travaux sou-
terrains (tunnels, cavités profondes en site urbain...)
(Burland et Wrath, 1974 ; Burland, 1995 ; Franzius et al.,
2004), le risque encouru par les structures lors de mou-
vements de terrain résultant d'effondrements de cavi-
tés est moins bien connu.

Cet article s'attache plus particuliérement & la
conception et a l'utilisation d’un modéle numérique
alliant une approche de type milieu continu avec une
approche de type milieu discontinu permettant
d’étudier les phénomeénes d’interaction sol-structure
lors de I'apparition en surface d’un fontis (Caudron et
al.,, 2006b). En effet, 'approche communément
employée lorsqu’il s’agit d’étudier I'impact d’un fontis
(ou de mouvements de terrain divers) sur une structure
en surface, tend a dissocier les deux parties du pro-
bleme. Les mouvements de terrain sont déterminés
dans une premiere partie ne prenant pas en compte la
présence du batiment : ¢’est une étude en condition de
terrain vierge. Puis, dans un second temps, les dépla-
cements et déformations déterminés précédemment
sont appliques a la structure en considérant par
exemple les recommandations émises par I'’AFTES
(1995). Les phénomeénes d'interaction sol-structure dus

#G.1  Fontis de Neuville-sur-Authou (2001).
Neuville-sur-Authou sinkhole (2001).

aux mouvements de terrain peuvent modifier les solli-
citations transmises par le sol & la structure et récipro-
quement (Augarde et al., 1998 ; Vaillant et al., 2005).

Le modéle numérique présenté par la suite permet
de prendre en compte de maniére explicite I'interaction
sol-structure. Ainsi, par comparaison entre des résul-
tats obtenus en condition de terrain vierge puis en pré-
sence d'un modéle de batiment, il met clairement en
evidence l'influence des interactions sol-structure lors
du phénomeéne de fontis.

Le modeéle fait appel 4 une association de deux Iog1~
ciels (FLAC® et PFC?P) basés sur des méthodes numé-
riques différentes ; une comparaison pertinente est
possible entre simulations numériques et résultats
d’'une campagne expérimentale menée sur un modeéle
réduit de laboratoire (Fig. 2),

Apres avoir brievement détaillé le cas d’étude et le
modele reduit de laboratoire qui a été utilisé et présenté
dans Caudron et al. (2006a), le schéma de couplage uti-
lisé entre les deux codes de calcul sera détaillé, Ensuite,
les résultats de simulation en condition de terrain
vierge seront abordés, en terme de phénomeéne, de
répétabilité et de déplacements en surface. Pour finir,
des simulations en présence d'un modéle simplifié de
structure en surface seront présentées.

.
Cas étudie

Le modele réduit expérimental représente, a une
échelle 1/40¢, un massif de sol d'une largeur de 30 m et de
12 m de hauteur de recouvrement au dessus d’une cavité
(soit un modele réduit de 750 mm par 300 mm). Ce recou-
vrement est constitué de deux couches différentes. Un
banc résistant présentant une épaisseur équivalente &2 m
constitue le toit de la cavité (dans le modéle expérimental,
ce matériau est représenté par des rouleaux de Schnee-
beli, dont un usage récent a été réalisé par Dolzhenko et
al. (2001), rendus cohérents par ajout de colle aqueuse

fic.e Photo du modéle réduit expérimental
(dispositif de création de la cavité en bas au
centre, massif de rouleaux de Schneebeli,
madquette de batiment en surface).
View of the small-scale experimental model
(apparatus for the creation of the cavity at the
centred battom, Schneebeli material, building
model on the ground).
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(Caudron et al., 2006a)). Ce banc cohérent est nécessaire
pour permettre la création d'une cavité stable de taille
supérieure a quelques rouleaux dont l'effondrement sera
provoqué ultérieurement. Il est surmonté par une couche
équivalente 4 10 m de matériau granulaire frottant (repré-
senté par le matériau de Schneebeli standard). Les carac-
téristiques des deux matériaux sont présentées dans le
tableau I : les régles de similitudes ont été appliquées sur
les caractéristiques brutes du matériau de Schneebeli avec
ou sans cohésion pour donner des valeurs directernent
comparables aux caractéristicues des sols réels considé-
rés. Le module de Young varie dans la plage de 50 &
100 MPa en fonction du confinement utilise.

TaBiEAl| Caractéristiques mécaniques des deux
matériaux.
Mechanical characteristics of the two materials,
Densité | E(MPa) [ @) |« (kPa)
Sol pulvérulent (réel) 2.2 50-100 | 22-24 0
Sol pulvérulent (modéle) 2.2 50-100 24 0
Sol cohérent (réel) 2.2 50-100 | 27-30 ~ 100
Sol cohérent (modéle) 2.2 50-100 | 25-30 | 65-150

La cavité, qui correspond a une hauteur équivalente
de 2 m, est créée progressivement jusqu'a une largeur
maximale correspondant a 10 m en 5 étapes, grace a un
appareillage inspiré des études menées par Nakai et al.
(1997) sur les mouvements de terrain relatif au creuse-
ment de tunnels. La cavité centrale est ouverte par
déplacement de parties mobiles en perturbant le moins
possible le massif de sol. Puis a chaque étape supple-
mentaire, 1 m de part et d’autre sont ouverts de la
méme maniere, I'ensemble est résumé par la figure 3.

FG.3 Dispositif expérimental de création de la
cavité (les cales 5 et 6 sont abaissées, puis 4
et 7, etc.).

Experimental apparatus for the creation of the
cavity (the moving parts 5 and 6 are lowered,

and then number 4 and 7, and so on).

La structure placée en surface est de type « poutres-
poteaux » en acier. Ses caractéristiques géométriques
sont détaillées dans le tableau II. Un chargement équi-
valent a 10 kPa a I'ELS a été considéré et le dimension-
nement de la structure et des fondations suit la régle-
mentation francgaise (en particulier le Fascicule 62
titre V).

TaBlEAUll  Caractéristiques géométriques de la
structure (taille équivalente).
Geometric characteristics of the building

(corresponding size).

Largeur de semelle 1,65 m
Longueur des poutres 32m
Hauteur d'un étage 27m
Vide sanitaire 1.2m
Section (m#/ml) 0,051 m?
Inertie (m*ml) 60,810 m*
Nombre de travées 3

Le modele couplé

=EhE
But du couplage

Le modeéle numérique utilisé tire parti des possibili-
tés de couplage présentes entre les logiciels FLAC? et
PFC?. Cela permet de différencier la modélisation en
I'adaptant au mieux pour un probléme donné. Nous
pouvons ainsi utiliser les éléments distincts pour repré-
senter le massif de sol constituant le toit de la cavité,
zone ol se produiront les déplacements les plus impor-
tants ainsi que "apparition de fractures au sein du
matériau tandis que le reste du massif de sol (ol
n'apparaitront que de faibles déplacements et défor-
mations) et le modeéle de batiment seront modélisés par
FLAC® (basé sur une approche en différences finies)
en utilisant respectivernent des éléments volumiques et
des éléments de structures. La figure 4 représente
schématiquement le raisonnement utilisé.

Cavilé

fic.a Coupe schématique du modéle numérique
couplé FLAC?P-PFC?",

Schematic cross section of the coupled model.

L'intérét de cette approche est de bénéficier au
maximum des avantages de chacun des deux codes de
calcul, tout en limitant leurs inconvénients. Ainsi, la
capacité intrinséque de PFC? a représenter la chute de
blocs de matériau, ainsi que 'apparition de fractures
sans intervention de la part de l'utilisateur, ni de défini-
tion preéalable de directions ou de localisations particu-
lieres est intéressante pour le recouvrement situé a
I'aplomb de la cavité. Par ailleurs, |'utilisation de
FLAC?®P pour les zones concernées uniquement par de
faibles déformations permet un gain de temps de calcul
non négligeable par rapport & un modele équivalent
basé sur PFC?? uniquement.

R s
Présentation de FLAC2D et PFC2D

FLAC®® est un logiciel de modélisation numeéricue
utilisant la méthode des différences finies appliquée a
un milieu continu. PFC?P est également commercialisé
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par la société Itasca. L'originalité de son approche pro-
vient du fait qu’il utilise la méthode des eléments dis-
tincts (MED) (Itasca Consulting Group, 2005). Il consi-
dére ainsi le sol comme un ensemble de particules
circulaires indéformables possédant chacune ses carac-
téristiques propres, ce qui lui confére la possibilité de
mieux représenter le comportement réel dun sol sou-
mis & de grandes déformations et & de la fracturation
qu'une approche plus classique de type milieu continu.
Cependant cette approche présente deux inconvé-
nients ou limitations majeurs :

—le temps processeur requis pour modéliser un méme
probléme est beaucoup plus important que pour les
logiciels utilisant une approche en milieu continu, Cela
dépend cependant beaucoup de la loi de comporte-
ment et du schéma de résolution retenu ;

—le comportement global d'un ensemble de particules
est la résultante de 'ensemble des propriétés des parti-
cules. Le comportement macroscopique est étroitement
lié aux propriétés des contacts interparticulaires des
particules. Une délicate phase de calage des para-
métres est donc nécessaire car il n'existe pas de rela-
tions directes entre les micropropriétés et les caracté-
ristiques macroscopiques usuelles des sols: g, ¢, E, ...

Le calage des différents parameétres de contact inter-
particulaire des particules est réalisé au moyen d'essais
biaxiaux. Les parameétres sont ajustés jusqu’a obtenir le
comportement du sol souhaité présenté dans le tableau I.

Enfin, chacun des deux logiciels peut « communi-
quer » avec une autre application développée par Itasca
a travers une connection réseau. Ceci permet donc aux
deux logiciels d'échanger les données nécessaires au
bon fonctionnement du couplage (forces et déplace-
ments au niveau de la zone frontiére) de maniére simple.

Fonctionnement du couplage

Le maillage FLAC® désiré est créé, de méme pour
I'assemblage de particules PFC?" et un ensemble de
procédures va échanger entre les deux codes les infor-

Ld

e

# réalise un cycle de calcul et
envoie les vecteurs vitesses a PFC

FLAC

mations nécessaires au niveau des frontiéres com-
munes. Plus particulierement, PFC?° transmet a FLACZ
les forces qu’appliquent les particules sur les arétes de
FLAC?®" concernées et FLAC? renverra les vecteurs
vitesses d'un certain nombre de particules asservies car
en contact avec les frontiéres de FLAC®,

Ce schéma (Fig. 5) est valable pour un cas simple ol
il n'y a pas de perte ou d’apparition de contact entre
des particules et des éléments frontiéres. Or dans un
modele représentant la formation d’un fontis, il est
nécessaire de pouvoir déterminer les pertes de contact
lors de la création de la cavité puis les créations de
contact lors de la rupture du toit de la cavité et de la
chute des particules a I'intérieur de celle-ci. Pour ce
faire, nous avons mis au point une deuxiéme procédure
qui englobe le précédent schéma de fonctionnement.

[l est nécessaire de déterminer tous les x cycles de
calcul s'il y a apparition de nouveaux contacts entre des
particules et des arétes frontiéres. Ce nombre de cycles
maximal est déterminé & partir de la vitesse maximale
des particules a un instant donné. Il sera tel qu'une par-
ticule ne pourra pas se déplacer de maniére trop
importante durant ces x cycles avant de déterminer 4
nouveau les particules en contact avec des éléments
frontiéres. La distance limite est prise égale au rayon
de la plus petite particule (R__ = 3 mm dans notre cas).
La procédure suivante est ainsi applicuée :

1) I'utilisateur spécifie un nombre total de cycles de cal-
cul a réaliser X ;

2) une fonction Fish (langage de programmation
propre aux logiciels Itasca) détermine la vitesse maxi-
male V_ surl’ensemble des particules. Le programme
détermine alors le nombre maximum de cycles qui
peuvent étre réalisés en toute sécurité avec x =

Rmm/vmax ;

3) le modele couplé réalise y cycles de calcul en utili-
sant le schéma de couplage détaillé précedemment, y
étant le plus faible des deux nombres x et X ;

4) PFC® libére les particules asservies, recoit de nou-
veau la liste des éléments frontiéres de FLAC? et déter-
mine une liste de nouvelles particules asservies ;

PFC

-
I
i

~ met & jour les positions des particules
at envoie a FLAC les nouvelles forces
’ appliquées par les particules sur les

’ FLAC

réalise un cycle de calcul en déterminant les vecteurs

/ deplacements a partir de I'état de contrainte et du pas
de temps. Il met ensuite a jour les positicns des noeuds

du maillage et envoie a PFC les vilesses de

A} déplacements des noeuds des éléments frontiéres.

[
> |
|

réalise un cycle de calcul,

élements frontiéres

PFC

fe.5  Illustration des principes du couplage entre FLAC?P et PFCP,
Main principles for the coupling scheme between FLAC? and PFC®P.
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5) on recommence a I'étape 2 en remplagant X par X-vy,
jusgu'a ce que le nombre de cycles de calcul effectif soit
égal au nombre de cycles demandé par 'utilisateur.

Si 'on souhaite modifier le maillage FLAC®*” ou la
géométrie de la frontiére entre FLAC?® et PFC? (dans
notre cas particulier pour créer la cavité a 'origine du
fontis), on suit la méme procédure en effectuant les
modifications et la mise & jour entre les étapes 3 et 4.

Dans le cas d'une structure en surface, celle-ci est
modélisée par FLAC?®, Par ailleurs, l'interfacage entre
éléments de structure et particules PFC* n'étant pas
possible a4 1'heure actuelle directement par
I'intermédiaire des procédures de couplage Itasca, il a
été choisi « d’enrober » les semelles dans des zones
FLAC? qui peuvent interagir avec les particules PFC?.
Des zones de petites dimensions « flottantes » sont
donc créées et rendues solidaires des semelles de la
structure localisées dans la région représentée par
PFC? (Fig. 6). Ces zones présentent une densité de
maillage trés faible (2*2 mailles). Cela est d0 a la néces-
sité de conserver une taille d'élément supérieure a plu-
sieurs fois la taille moyenne d’une particule PFC.

—
Calage des parametres

Le calage des parameétres de contact interparticu-
laire de PFC?" est basé sur les résultats de plusieurs
essais biaxiaux (courbes q - €, et g, —¢,). Les différents
parametres régissant le comportement local des parti-
cules sont les suivants :

— kn et ks, raideurs normale et tangentielles du contact
entre deux particules ;

- fric, le coefficient de frottement intergranulaire ;

— les parametres ¢_n et c_s, limites de résistance nor-
male et tangentielle du contact de type « Contact Bond »
utilisé pour représenter la cohésion d’un sol dur ou
d’une roche (Potyondy & et Cundall, 2004).

Poteau

Maillage FLAC

‘FiG.6 Solution retenue pour l'interfacage des
éléments de structure FLAC?P avec les
particules PFC?P.

Used solution for the coupling of FLAC?®
structure elements and PFC*" particles.

Deux hypothéses simplificatrices (kn/ks = 2 et
c_n/c_s = 1) permettent de ramener le probléme au
calage de trois paramétres indépendants. Une premiére
série d'essais (Fig. 7 et 8) permet de déterminer le
meilleur jeu de parameétres pour le sol pulvérulent, une
deuxiéme est nécessaire pour le matériau cohérent
(Tableau III). Des différences sont observables entre le
comportement du matériau expérimental et le modéle
numeérique obtenu. Le modéle numérique est, en début
d’essai, légérement plus raide que les résultats expéri-
mentaux. Le comportement volumique présente lui une
différence importante a I'origine qui s’estompe vers la
fin de l'essai. En effet, le matériau de Schneebeli est
plus rapidement dilatant alors que I'assemblage de par-
ticules PFC?P passe par une phase initiale de contrac-
tance avant de présenter un comportement dilatant.
Cependant les angles de dilatance obtenus sont sensi-
blement équivalents.

g (kPa)
(8]
60 i .
(N \'\-"*\/_

50 /
40 +—

| | Simulation PFC (Confinement 40 kPa)

(=== Materiau analegique de Schneebell (Confinement 41 kPa)

30 Simulation PFC (Confinement 10 kPa)

l —+— Matenau analogigue de Schneebell (Confinement 10 kPa) |

) W‘h‘ o W
0 i T T T T T T T 1
] 1 2 3 4 B5(%) 5 6 7 8

n6.7 Essai biaxial. Courbe contrainte-déformation (q déviateur des
contraintes ; ¢, déformation axiale).
Biaxial test, Deviatoric stress versus axial strain curve (¢ déviatoric stress; g axial

strain).
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Simulation PFC (cenfinement 40 kPa)
05 —— Matériau expérimental de Schneebeli (confinement 40 kPa)
' —— Simulation PFC (Confinement 10 kPa) I
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fi6.8 Essai biaxial. Courbes ¢, déformation volumique ; ¢, déformation axiale.
Biaxial test. e, Volumetric strain versus ¢, axial strain curves,

TaBLEAUNI  Caractéristiques mécaniques et paramétres
des lois de contact dans PFC20,
Mechanical characteristics and contact law
parameters for PFC?",
Caractéristiques mécaniques| Densité | EMPa) | o (°)|c (kpa)
Sol pulvérulent (PFC) 22 50-100 | 26 0
Sol cohérent (PFC) 2.2 100-150 | 30 | -84
Paramétres pkg/m) | k, IN/m) | ) [ ¢, (N)
Sol pulvérulent 2600 22100 42 0
Sol cohérent 2 600 22108 16,7 | 100

Resultats des différentes simulations

Deux cas de simulations numériques d’effondre-
ment de cavité ont pu étre simulés. Le premier est en
condition de terrain vierge, c’est-a-dire en 'absence de
structure, et sert de référence. Le second cas prend en
compte la présence de la structure afin de déterminer
I'importance du phénomeéne d’interaction sol-structure
sur la formation du fontis.

La premiere configuration a fait |'objet de cing cal-
culs utilisant un assemblage initial différent des parti-
cules constitutives du massif. La seconde configuration
a ete simulée deux fois (seul 'assemblage des particules
variant entre ces deux simulations), de la méme
maniére que pour les simulations en condition de ter-
rain vierge.

Les résultats qui seront plus particulierement ana-
lysés, sont I'amplitude maximale de déplacement en
surface et sa localisation, la forme de la cuvette
d’affaissement, la pente sous I'emprise de la structure.
Ces différents indicateurs sont en effet caractéristiques
des sollicitations appliquées & un batiment en surface
lors de mouvements de sol et permettent de définir le
niveau d’endommagement plausible (Deck et al., 2003).
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Résultats en condition de terrain vierge

La cavité est créée en 5 étapes. La rupture apparait,
pour chacune des cing simulations, lors de la cin-
quiéme étape, sans aucune intervention de 'utilisateur
(c’est-a-dire sans fragilisation du banc raide au milieu
du toit réalisée par I'expérimentateur). C’est donc une
rupture purement meécanicue, la résistance a la traction
C, ou au cisaillement C_des contacts interparticulaires
étant atteinte.

La figure 9 illustre le réseau de forces de contact
intergranulaires dans le massif de sol lorsque la cavité
est a la quatrieme étape de sa création pour la simula-
tion n” 4. Le report de charge, de part et d'autre de la
partie centrale de la cavité, qui se développe au sein du
banc de matériau résistant est clairement visible. On

A6.9 Quatriéme et avant-derniére étape de
création de la cavité. Les forces de contact
et les efforts repris par les liaisons inter-
particulaires sont tracés.

Fourth stage of the creation of the cavity.
Contact forces and bonds forces acting on
particles are plotted.
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fic.10a  Evolution des reports de charge sur les
éléments frontiéres voisins lors de la
création de la cavité pour la simulation 4.
Evolution of the vertical forces acting at the
level of the roof of the cavity during its creation
for the fourth simulation.

observe de méme la présence de contraintes de trac-
tion dans le banc raide, en zone inférieure de la partie
centrale de la cavité, en zone supérieure a l'aplomb des
parois latérales de la cavité.

Les reports de charge qui s’effectuent durant la
création de la cavité sur les éléments-frontieresélé-
ments frontiéres de FLAC?®, sont tracés sur la
figure 10a pour la simulation n® 4. Le comportement
obtenu est trés proche des valeurs « théoriques » atten-
dues (en supposant que 90 % du poids des terrains
supportés par les cales que 1'on abaisse se reporte sur
les deux cales voisines), tracées sur la figure 10b.

La figure 11 montre I'état du modéle aprés rupture
de la cavité. Il apparait qu’un certain volume de vide
subsiste, ceci étant di au réarrangement des blocs lors
de leur chute, Une cuvette daffaissement en surface est
clairement identifiable. Elle est reportée sur la figure 12.

La courbe « théorique » présentée sur cette méme
figure correspond a l'utilisation d'une version modifiée de
I'approche empirique de Peck (1969) proposée par Caudron
et al. (2006a) dans le cas de cavités de forme rectangulaire.
Elle prend en compte une estimation du foisonnement
pour une constitution des bancs de recouvrement connue.

Le volume de la cuvette est déterminé a partir du
volume de la cavité affecté d'un facteur traduisant la
propension au foisonnement.

S,=S .. % e[%;&]

avec S l'affaissement maximal, j la distance au point
d’inflexion et x la position par rapport au centre de la
cuvette.

De méme, les déplacements horizontaux en surface
peuvent étre estimés au moyen d'une approche empi-
riqque proposée par Lake et al. (1992).

(X/%)
V=34 T 1w B
(Z,,_ /Xy)

avec X, valant 1m, Z  la distance entre le centre de la
cavité et la surface, § un parameétre permettant le calage
de I'expression par rapport aux caractéristiques du
recouvrement (il vaut dans notre cas 0,87).

La figure 13 présente les déplacements horizontaux
obtenus en surface pour les cing simulations ainsi que
pour la campagne d’essais expérimentaux réalisée
antérieurement.

Cistances au centre da s cavitd (mm)
-150. <125 00 75 50 25 1] b ] €0 s 100 1235 150

B0 — e b SE—

00 +— el -- - - e |
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fG. 108 Evolution des reports de charge sur les
éléments frontiéres voisins lors de la
création de la cavité (évolution théorique).
Evolution of the vertical forces acting at the
level of the roof of the cavity during its creation
(theorical evolution).

Un certain nombre de différences sont observables
entre les résultats. Au niveau de la cuvette d’affaisse-
ment, la comparaison est globalement satisfaisante,
tant au niveau de l'affaissement maximal que de la
pente maximale située au niveau du point d'inflexion.
On note cependant que les valeurs obtenues au niveau
de la zone centrale de la cuvette sont sensiblement plus
importantes avec un écart de 25 a 30 % de la valeur
expérimentale, portant I'affaissement maximal a prés
de 34 mm, soit un équivalent de 1,36 m en vraie gran-
deur.

Les déplacements horizontaux sont par contre plus
faibles pour les valeurs calculées par la modélisation
numérique, avec une différence pouvant atteindre
65 %. L'origine de cette différence, située dans la modé-
lisation effectuée avec FLAC®™ sera détaillée ultérieure-
ment.

La variabilité des affaissements, due aux différences
d’agencements des rouleaux, observés expérimentale-
ment lors de la rupture de la cavité est reproduite
numériquement. Par contre, celle des déplacements
horizontaux est plus faible, voisine de + 2 mm. On
observe de méme une discontinuité importante entre
les parties modélisées par FLAC? et celle représentée

Etat final obtenu pour la quatriéme
simulation en condition de terrain vierge.
Final state corresponding to the fourth
simulation in greenfield condition.
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fig,12  Cuveties d’'affaissement en surface en condition de terrain vierge (sont
tracés les résultats expérimentaux, la courbe empirique calée sur ces
résultats et les déplacements obtenus lors des cing simulations).
Subsidence troughs in greenfield condition (experimental results, empirical
approach and numerical results are plotted).
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fiG 13 Déplacements horizontaux en surface en condition de terrain vierge (sont

traces les résultats expérimentaux, la courbe empirique calée sur ces résultats
et les déplacements obtenus lors des cing simulations).
Horizontal displacements in greenfield condition (experimental results, empirical

curves and numerical results),

par PFC?, que ce soit au niveau des déplacements ver-
ticaux qu’horizontaux. Nous vy reviendrons dans la suite
de cet article, lors de la présentation de l'origine de cer-
taines différences dans les résultats de la modélisation
numeérique.

En terme de sollicitations qui seraient transmises &
une structure en surface, on retiendra une pente maxi-
male de l'ordre de 17 %, soit une valeur sensiblement
plus importante que la valeur de 12,3 % observée expé-
rimentalement. Ceci concorde néanmoins avec
l"augmentation de la valeur de ["affaissement maximal.

34

REVUE FRAMCAISE DE GECTECHNIQUE
=118
= inmestre 2007

La déformation horizontale est calculée comme
étant le déplacement relatif entre des particules en sur-
face. Pour limiter la variabilité inhérente & la formula-
tion en éléments distincts, un pas glissant de calcul
valant 40 mm (soit la largeur d’'une semelle de la struc-
ture, correspondant a 1,60 m en pleine échelle) est uti-
lisé entre deux particules considérées, La déformation
horizontale varie alors entre + 7 % et — 12,5 % selon la
localisation, ce qui est légerement plus faible que les
valeurs correspondantes obtenues expérimentalement :
de+8 % a-17 %.



Origine des différences de résultats
entre les essais expérimentaux
et les simulations numériques

Comme on peut le constater sur les figures 12 et 13,
les deux zones périphériques modélisées par FLAC2P
se déforment trés peu par rapport aux valeurs obser-
vées expérimentalement. Ceci occasionne une disconti-
nuité importante visihle sur les courbes d‘affaissement
vertical et de déplacement horizontal. Deux causes sont
imputables :

- le maillage utilisé en surface est trop grossier par rap-
port aux déformations attendues. Aucune plastification
ne peut apparaitre, le comportement est donc limité a
de I'élasticité linéaire ;

—en l'absence de plasticité, le module d'Young utilisé
en surface est donc surévalué par rapport au compor-
tement réel du matériau.

Une premiére solution serait de raffiner le maillage
a ce niveau afin de limiter l'impact de celui-ci sur le
résultat. Ceci est difficilement réalisable car il est
important de conserver une taille d’élément de maillage
FLAC?" supérieure a plusieurs fois la taille moyenne
d'une particule de PFC?",

Une autre solution serait de diminuer le module
d’Young utilisé pour compenser le fait que de la plasti-
fication ne puisse pas se développer. D’autres tests
seraient alors nécessaires afin de s’assurer de la perti-
nence de cette approche, qui pourrait perturber la
transmission de I'énergie entre les deux parties du
modéle.

Résultats en présence de la structure

La simulation numérigue prenant en compte une
structure en surface est illustrée sur la figure 14. La
rupture obtenue lors d’une des simulations est ditfé-
rente de celle observée en condition de terrain vierge.

ui peroni jdé

TITTTITETT s :?'1‘_“1'_‘;’. 1.0 “""F I

Capture de l'état initial d'une simulation
réalisée avec le modeéle de structure en
surface,

Initial state corresponding to a computation
with the building model on the ground.

Lors de la premiere simulation, la rupture est obte-
nue durant la derniére étape de création de la cavité par
ruine purement mécanique du banc raide. Par contre,
lors de la seconde simulation, réalisée dans des condi-
tions identiques & la premiére, excepté |'arrangement
initial des particules, la cavité est stable apreés la der-
niére étape de sa création. Il a été nécessaire d’'initier la
dégradation pour obtenir la rupture du banc résistant.

Cette dégradation a été induite par 'intermeédiaire
d’une réduction de la valeur limite des efforts repris par
les liaisonnements au sein du banc de matériau cohé-
rent. La zone affectée par ce procédé est localisée au
centre du toit de la cavité et remonte a travers le banc
raide jusqu’a l'obtention de la rupture. Celle-ci se pro-
cduit sous la forme de deux blocs de matériau cohérent
qui tombent dans la cavité comme illustré par la
figure 15.

"s}'
.

K e vy B if Toniadim bR B Ron o paerne ity o )

Moment liéchissant

G 15 Détails de la partie PFC?? de la seconde
simulation en présence de la structure
apres la rupture du banc résistant.

Details of the failure of the stiff bench
corresponding to the second computation with

the building model.

Le sol pulvérulent en surface suit leur mouvement,
les fondations de la structure se trouvent alors sollici-
tées. L'état stable final qui est atteint présente deux
vides importants qui subsistent au niveau de la cavité et
quelques vides de moindre ampleur au niveau des
zones de rupture dans le banc raide.

La figure 16 montre la cuvette d’affaissement obte-
nue apres stabilisation de la rupture. Le déplacement
des semelles de la structure est aussi tracé. On
remargue une différence entre les mouvements du sol
et ceux des semelles. Elle est due & la solution tech-
nique utilisée pour effectuer le couplage entre les élé-
ments de structure FLAC?" et les particules de PFC?,
Le fait d’utiliser des zones volumiques FLAC?® perturbe
de maniére importante le comportement des semelles
par rapport a ce qui est observé lors des essais expéri-
mentaux. On retrouve de plus des différences entre les
résultats des deux simulations, provenant de la diffé-
rence de rupture obtenue au niveau du banc résistant.
Le volume de matériau tombé différe donc, de méme
que le volume de la cuvette d'affaissement en surface.

L’affaissement maximal observé est de 22 mm envi-
ron pour les semelles (0,88 m en vraie grandeur), ce qui
représente une réduction importante par rapport au
résultat obtenu en terrain vierge. Il en est de méme pour
la pente maximale simulée sous la structure qui est de
11 %, soit une réduction de 6 %. Ces variations sont &
l'opposé de ce qui est observé lors d’essais similaires
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FIG. 16

Cuvette d'affaissement en surface pour les deux simulations en présence

de la structure en surface (les déplacements des semelles sont
représentés par des segments).

Subsidence troughs for both computations with the soil structure interaction
(foundations displacements are plotted with a segment).

sur le modéle réduit physique, ou une augmentation de
I'affaissement maximal et de la pente est obtenue, La
raison de cette différence est inhérente au comporte-
ment du modéle FLAC®®, qui ne reproduit pas totale-
ment le comportement observé expérimentalement.

Les déplacements horizontaux, tracés sur la
figure 17, présentent moins de différences entre les
résultats des deux simulations en présence de la struc-
ture. Par ailleurs, on obtient une diminution des défor-
mations horizontales extrémes au niveau de la struc-
ture par rapport aux simulations en terrain vierge
(+1,9% a-0,9 % par rapport a + 6 % et — 13 % en ter-
rain vierge). Ceci rejoint les observations faites lors des
essais expérimentaux.

Deplacement

Semelle 1  Semelle2  Semelle 3

Déformations au sein de la structure

Lors de mouvements de terrain, les déformations au
sein de la structure peuvent étre obtenues de deux
manieres différentes, comme détaillé en introduction.
L’approche fréquente consiste a découpler le probléeme
et a appliquer les mouvements de sols déterminés en
condition de terrain vierge directement aux fondations
de la structure. Les effets de l'interaction sol-structure
sont alors négligés.

Une approche plus compléte consiste a considérer
le probleme comme un ensemble complexe, ot I'on

horizontal (mm)
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fig. 17 Déplacements horizontaux en surface en présence de la structure (les
déplacements des semelles sont représentés par des segments).
Horizontal displacements for the computations with the soil structure
interaction (foundations displacements are plotted with a segment).
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fig, 18 Déformations au sein de la structure lors du fontis (estimées pour
I'approche en condition de terrain vierge).
Strains in the building caused by the sinkhole (estimated in case of the

greenfield approach).

accorde la méme importance aux phénoménes
d’interaction sol-structure qu’au comportement du sol
et & celui de la structure.

La figure 18 présente les déformations au niveau
d’un certain nombre de points de la structure (Fig. 19)
pour ces deux approches. Le choix des points géomé-
triques de calcul des déformations a été guidé par la
recherche des zones soumises aux déformations maxi-
males lors de la conception de modéle réduit physique
de structure (instrumentation par jauges de déforma-
tion). Par abus de langage, les valeurs expérimentales
ainsi que les valeurs obtenues numériquement seront
désignées par le méme vocable « mesure de déforma-
tion » assignée a un lieu dénommé « jauge » (jauge A,
jauge B, etc.).

Pour les simulations en condition de terrain vierge,
ce sont des fuseaux de déformations qui sont tracés. En
effet, les mouvements (deux translations et une rota-
tion) de chaque semelle, sont affectés d'une certaine
incertitude dépendant de la précision de la mesure et
de la variabilité des résultats entre les différentes simu-
lations. L'incertitude sur les translations est de 'ordre
d’un millimétre, celle sur la rotation de 2°. Un grand
nombre de simulations avec un modele numeérique de
structure identique & celui utilisé dans la modélisation
couplée sont réalisées en considérant un tirage aléa-
toire des incertitudes affectant les déplacements des
semelles.

Chaque fuseau est alors deéfini par sa valeur
moyenne, ses valeurs extrémes (barres horizontales) et
la plage centrale déterminée par la valeur moyenne
plus ou moins l'écart-type. Les valeurs correspondant
aux deux simulations en présence de la structure sont
directement issues de l'état final de déformations au
sein de la structure.

Les déformations obtenues en prenant en compte
Iinteraction sol-structure montrent certaines diffé-
rences par rapport aux valeurs déterminées en traitant
les mouvements de sol séparément du comportement
de la structure. Certaines mesures de déformation pré-
sentent une augmentation de la valeur obtenue

(jauge A, H et 1), alors que pour les autres, la tendance
est plutot a la stagnation, ou a une trés légére diminu-
tion (jauge F).

Ceci est différent des résultats des essais expéri-
mentaux, ol I'on obtenait de maniéere générale une
réduction des déformations au sein de la structure,
voire une inversion du signe des déformations pour les
jauges H et I. La cohérence des résultats des simula-
tions numeériques avec ceux des essais expérimentaux
antérieurs est donc assez moyenne, la raison étant les
écarts de comportement de la partie FLAC2, ainsi que
la solution technique retenue pour réaliser l'interfacage
de la structure avec les particules PFC?®, Le faible
nombre de simulations qui ont pu étre réalisées en pré-
sence d’'une structure en surface n’est pas a écarter et
ne permet pas de se prononcer plus précisément.

Conclusion et perspectives

Un modéle numérique alliant deux approches com-
plémentaires (mécanique des milieux continus et dis-
continus via FLAC® et PFC?) a été développe afin de
permettre I'étude des phénoménes d’interaction sol-
structure lors de mouvements de terrain. Il a été utilisé
dans le cadre particulier de 'effondrement d’une cavité

Jauge B Juiige X

L1

- L}

st W Hazec [0

Jdange A dauge © duuge ¥ Junge H | Jauge 1

fG. 19 Localisation des jauges de déformation sur
la structure.
Position of the strain gauges on the building
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donnant naissance a un fontis. Les résultats obtenus
ont été comparés avec ceux anlérieurs provenant
d’essais expérimentaux sur modeéle réduit. Bien que
présentant certaines différences, les résultats des deux
modeéles convergent vers le fait qu’il n’est pas souhai-
table de découpler |'évaluation des mouvements de ter-
rains de la détermination de 'impact au sein de la
structure de ces mouvements. La prise en compte de
I'interaction sol-structure permet en effet d’observer
une redistribution des déformations dans la structure.
Les déformations resultantes d'une approche décou-
plée correspondent a une sous-évaluation des défor-
mations subies en certains points de la structure, ce qui
peut menacer la pérennité du batiment.

Le couplage FLAC?P-PFC® s'est révélé pertinent. En
effet, avec cet outil, il est maintenant possible de trai-
ter des cas pour lesquels les mouvements en surface ne
peuvent pas étre estimés de facon simple. Les
recherches précédentes visant, par exemple, & évaluer
I'interaction sol-structure dans le cas de mouvements
induits par le creusement de tunnels reposent sur le fait
que ces mouvements peuvent étre déterminés de facon
satisfaisante par une approche numeérique de milieu
continu. Ainsi, si les résultats présentés dans cet article
ne sont pas tres éloignés des conclusions de ces
recherches (essentiellement parce que le massif de sol
considéré est constitué dans sa frange supérieure par
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Modélisation numérique
tridimensionnelle

dun remblai

sur sol compressible renforcé
par inclusions rigides verticales

) Une modélisation numérique en différences finies d'un
= remblai édifié sur sol compressible renforcé par

a inclusions rigides verticales est proposée. Dans ce type
g - d’ouvrage, des effets de volte se développent dans le sol

granulaire constituant le remblai, entrainant un report
des charges partiel vers les tétes d’inclusion ainsi que la
réduction et I'homogénéisation des tassements en
surface. Les inclusions, le sol compressible et le remblai
sont simulés dans un modéle en milieu continu. Une
cellule élémentaire représentative du réseau d’inclusions
est d’abord prise en compte, puis une section courante de
remblai est modélisée, afin de mettre en évidence 'aspect
typiquement tridimensionnel du comportement de ce
type d’ouvrage. Une derniére partie confronte les
résultats numériques a des méthodes de détermination
du report de charge vers les inclusions.

. Mots-clés : modélisation numérique, différences finies,
| renforcement des sols, inclusions rigides, remblai.

Pl !

s AN I

Three-dimensional numerical
modelling of an embankment
over soft soil improved

using vertical rigid piles

This paper proposes a three-dimensional numerical modelling
of an embankment over soft soil improved using vertical rigid
piles. Arching occurs in the embankment fill. leading to partial
load transfer onto the piles as well as surface settlement
reduction and homogenisation. The piles, the soft soil and the
embankment are simulated within a continuum model. A

. representative unit cell from the pile grid is first taken into

. account, then a current embankment section is simulated, in

order to highlight the fully three-dimensional behaviour of this

. type of structure. The last part compares numerical results to

II design methaods.

Abstract

. Key words: numerical modelling, finite differences, soil
| improvement, rigid piles, embankment.
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Introduction

La raréfaction des sols de bonne qualité nécessite
l'usage de techniques de renforcement afin de
construire sur des sols médiocres. Une des technigues
disponible parmi un large panel est le renforcement
par inclusions rigides verticales. Cette technique
consiste en un réseau d’'inclusions édifiées & travers la
couche de sol compressible jusqu’a un substratum de
meilleure portance, associé a un remblai ou un matelas
constitué de sol granulaire, assurant la répartition des
charges vers les inclusions. Cette technique permet de
pallier le probleme des tassements et de la stabilité de
I'ouvrage, tout en étant de mise en ceuvre rapide et
sans remplacement du sol en place. Les inclusions
rigides peuvent étre préfabriquées ou construites in
situ. Parmi les inclusions préfabriquées, on retrouve les
pieux en bois (Holtz et Massarsch, 1976), les pieux
métalliques ou les pieux en béton, mis en place par bat-
tage ou foncage. Parmi les inclusions construites in situ,
on retrouve essentiellement les pieux en béton forés,
les pieux battus tubés et les colonnes de mélange d'un
liant avec le sol. Les techniques de réalisation de ces
inclusions sont décrites par Briancon (2002) et Kemp-
fert (2003). Les domaines d’application de cette tech-
nique sont principalement les remblais routiers, auto-
routiers ou ferroviaires (Alexiew et Vogel, 2002 ;
Quigley, 2003 ; Wood, 2003), I'élargissement de rem-
blais existants (Habib et al., 2002), afin de minimiser les
tassements différentiels entre I'ancienne et la nouvelle
voie, les remblais d’acceés a des ouvrages d’art (Ooi et
al., 1987 ; Combarieu et al., 1994), lorsque les culées
sont fondées sur des fondations profondes, et les dal-
lages industriels (Liausu et Pezot, 2001 ; Pinto et al,,
2005).

Des mécanismes de volte se développent dans le
remblai (Fig. 1), conséquence du tassement différentiel
en base du remblai entre les inclusions rigides et le sol
compressible. Il semble que les parameétres prépondé-
rants conditionnant la formation de ces voutes soient
la géométrie (la hauteur de remblai et I'espacement
entre les inclusions) ainsi que les propriétés du sol de
remblai, plus particuliéerement l'angle de frottement
interne (Rathmayer, 1975), mais probablement aussi le
module de rigidité (Briancon, 2002). Dans certains cas,
un renforcement supplémentaire en base du remblai
est apporté par la mise en place d'une ou plusieurs
nappes de géosyntheétique, contribuant au renforce-
ment du systéme par effet membrane (Collin et al.,
2005 ; Mankbadi ef al., 2004) ou rigidification de la
couche de transfert de charge (Guido et al., 1987 ; Vega-
Meyer et Shao, 2005). Le frottement qui se développe

Charge de surface

Remblat

Inclusion ngide

ol compressible

fic.1  Coupe schématique d'un massif renforcé et
mécanismes mis en ceuvre.
Sketch profile of a reinforced ground mass and
involved mechanisms.
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le long du fit des inclusions participe également au
fonctionnement du systeme (Berthelot et al., 2003). La
partie supérieure des inclusions est soumise au frotte-
ment négatif car le sol compressible tasse plus que
I'inclusion, ce qui contribue a augmenter le charge-
ment de l'inclusion (Combarieu, 1988), alors que la par-
tie inférieure des inclusions est soumise a du frottement
positif car les inclusions poingonnent le substratum, ol
se développe également un effort de pointe.

Différentes méthodes existent afin de dimensionner
la partie supérieure de |'ouvrage (le remblai ou le mate-
las). Ces méthodes tentent de déterminer le transfert
de charge par effet de votte, mais une confrontation
entre les diverses approches montrent qu’elles condui-
sent a des resultats différents (Briangon et al., 2004 ;
Naughton et Kempton, 2005). De plus, aucune méthode
ne permet de prédire les tassements de 'ouvrage (Love
et Milligan, 2003). Ainsi, dans un contexte de dévelop-
pement de |'application de cette technique en France,
une amélioration de la compréhension de ce type
d’ouvrage apparait nécessaire. Pour répondre a ce
besoin, le projet national ASIRI (Amélioration des Sols
par Inclusions Rlgides) a débuté en 2005. Le travail pré-
senté ici contribue a la compréhension des mécanismes
qui se développent dans le remblai, en interaction avec
la partie inférieure constituée des inclusions et du sol
compressible, par la mise en ceuvre de modélisations
numériques tridimensionnelles en milieu continu.

Modele numérique
d'une cellule élémentaire

Le probléme étudié ici est typiquement tridimen-
sionnel de par la configuration géométrique des voltes
dans le remblai, qui reposent sur respectivement trois
ou quatre tétes d’inclusion selon que le réseau
d’inclusions est triangulaire ou rectangulaire. Des
modélisations numeériques antérieures ont utilisé une
approche bidimensionnelle pour traiter ce probléeme.
Lorsqu’un modeéle axisymétrique est mis en ceuvre,
comme dans le modéle de Han et Gabr (2002), les
voltes ont une forme de parapluie, ce qui ne repré-
sente pas la réalité. Des modélisations en deformations
planes ont également été effectuées, mais Kempton et
al. (1998) ont comparé de telles modélisations avec des
modélisations réellement tridimensionnelles et ils ont
montré que les modeles bidimensionnels ne simulent
pas correctement le comportement réel de 'ouvrage. 1l
apparalt donc essentiel de mettre en ceuvre un modele
tridimensionnel afin de prédire plus précisément la
performance de ce type de renforcement. Des simula-
tions réellement tridimensionnelles et simulant explici-
tement le sol compressible ont déja été effectuées par
Wong et Poulos (2001), Aubeny et al. (2002), Laurent et
al. (2003) et Stewart et Filz (2005). Ces modélisations
sont relativement récentes, car elles nécessitent des
MmMoyens numeriques puissants.

Cet article présente les résultats obtenus par une
modélisation numérique tridimensionnelle en milieu
continu effectuée par le code en différences finies
Flac3D (Itasca, 2002). 1l s’agit d’un cas fictif, mais repré-
sentant une configuration réaliste (géomeétrie et maté-
riaux). Un réseau carré d'inclusions de 350 mm de dia-
metre est modélisé (figure 2), avec un espacement de
2 m. Ce choix de géométrie est déduit de valeurs cou-
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fic.2 Vue en plan d'un réseau d’inclusions a
maille carrée. Cellule unitaire modélisée
numériquement.

Top view of a squared grid of piles. Unit cell
considered in the numerical model.

rantes rencontrées dans les chantiers répertoriés par
Briangon (2002). Le taux de recouvrement, qui est la
proportion de la surface totale couverte par les inclu-
sions, est ici de 2,4 %, ce qui reste une valeur relative-
ment faible. Certains cas de massifs renforcés présen-
tent une valeur de ce taux de recouvrement plus
importante lorsque des dallettes sont disposées sur les
tétes d’inclusion (Zanziger et Gartung, 2002). Pour un
réseau d’inclusions régulier, loin des bords de
'ouvrage considéré, seul un quart d’une maille élé-
mentaire nécessite d’étre modélisé, grace aux condi-
tions de symeétrie, comme montré sur la figure 2.

La figure 3 présente le modéle numérique d'une cel-
lule élémentaire. Les inclusions, le sol compressible et
le remblai sont simulés explicitement. Le sol compres-
sible et I'inclusion surmontent un substratum rigide,

qui est modélisé par blocage des neoeuds de cette limite
du modéle. Ainsi, l'inclusion est supposée encastrée
rigidement dans le substratum rigide. Afin de respecter
les conditions de symétrie, les nceuds situés sur les
plans verticaux a X eta Y = 0 m et 1 m sont bloqués res-
pectivement dans les directions X et Y (Fig. 3). Aucune
interface n'est modélisée entre l'inclusion et le sol com-
pressible. Le modéle numérique initial est constitué du
sol compressible et de l'inclusion, puis le remblai est
mis en place par passes successives de 0,5 m jusqu’a
une hauteur de 5 m, a laquelle on ajoute une surcharge
uniforme en surface de 20 kPa, en deux paliers de
10 kPa. A chaque étape, I'équilibre du modele sous
poids propre est atteint, en effectuant les calculs en
conditions drainées. On néglige ainsi complétement la
phase de consolidation du sol compressible. La mise en
ceuvre numeérique de ce modeéle est basée sur celle de
Laurent et al. (2003).

Modélisation des matériaux
et de leur comportement

N
Le sol compressible

L’horizon de sol a renforcer a une épaisseur de 5 m.
Il est composé d’'une couche de sol compressible sat-
urée surmontée d'une couche superficielle hors d’eau
de 1 m, comme généralement observé sur ce type
d’horizon (Vepsdldinen et al., 1991 ; Chai et al., 2002). Le
modéle Cam Clay maodifié (Roscoe et Burland, 1968) est

Remblai (jusqu’a 3 m)

I Y
| -Inclusion A
Y=Im
Sol compressible
(5 m)
7 Y=0m
v
>‘X
X=0m X=1lm
X *
Substratum rigide Vue en plan

fic.2  Modéle numérique d'une cellule élémentaire.

Numerical model of a unit cell. 4 1
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trés largement utilisé pour simuler le comportement
des horizons de sols compressibles (Mestat et al., 2004)
et est également mis en ceuvre dans cette analyse. Les
deux couches de I'horizon compressible a renforcer ont
les caractéristiques mécaniques de ’horizon du site
expérimental du LCPC de Cubzac-les-Ponts, largement
décrit dans la littérature (Magnan et Belkeziz, 1982 ;
Magnan et al., 1982 ; Nguyen Pham et Reiffsteck, 2005).
Magnan et Belkeziz (1982) ont effectué des modélisa-
tions numeériques ayant pour cadre ce site expérimental
et les parametres ont été déterminés pour le modéle
Cam Clay modifié a partir d’essais de laboratoire. Les
parametres utilisés dans cette analyse sont donnés
dans le tableau I. Le sol est initialement trés legérement
surconsolidé (p. = p + 10 kPa), pour des raisons
numeér iques. La compress:bﬂﬂe du sol est indiquée par
le parameétre A. Ce paramétre est environ 5 fois plus
petit pour la couche superficielle (donc plus rigide) que
pour la couche de sol compressible. Les paramétres de
ce modele permettent de déterminer la valeur du terme
C/(1 + ey, ou C_est l'indice de compressibilité et e,
I'indice des vides initial. Ce terme est égal a 0,13 dans la
couche superficielle et sa valeur moyenne est de 0,4
environ dans la couche de sol compressible, ce qui cor-
respond a un sol trés compressible.

Lt e
Le sol de remblai

Le sol de remblai modélisé est également issu d'une
étude bibliographique. Le sol grossier décrit et testé
par Fragaszy et al. (1992) est simulé dans cette étude.
Des essais triaxiaux ont été effectués sur des échan-
tillons compactés de ce matériau a des pressions de
confinement entre 75 et 150 kPa. Ces essais ont montré
une cohésion nulle, un angle de frottement au palier de
42°, un module d'Young initial de 20 MPa pour |'essai
confiné a 150 kPa et un angle de dilatance de 5,4°. Le
poids volumique du remblai est de 20 kIN/m?.

La plupart des modeles numériques de remblai sur
sol renforce par inclusions rigides mettent en ceuvre le
modele élastique linéaire parfaitement plastique avec
le critere de rupture de Mohr-Coulomb (Jenck, 2005).
Cependant, les sols granulaires réels montrent un com-
portement fortement non linéaire (Valle, 2001). Certains
auteurs (Han et Gabr, 2002) ont utilisé le modéle hyper-
bolique de Duncan et Chang (1970) afin de prendre en
compte une élasticité non linéaire. Dans cette étude,
nous proposons la mise en ceuvre du modéle élastique
parfaitement plastique avec critére de rupture de

TABLEAU1  Parametres du modéle Cam Clay modifié

pour I'horizon compressible.
Meodified Cam Clay model parameters for the
soft soil layer.

. s : L P
p, + 10kPa

Sol compressible | 0,53 [0,048| 1.2 | 4,11 0,35

Couche superficielle | 0,12 |0,017| 1,2 | 1,47 | 0,35 | p, + 10kPa

pente de la droite de consolidation normale

pente de la droite de gonflement

constante de frottement

indice des vides & consolidation normale pour une contrainte
moyenne p=1kPa

coefficient de Poisson

pc,, = pression de préconsolidation initiale, p, étant la contrainte
moyenne initiale

Fn ¥
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Mohr-Coulomb mais avec une partie élastique non
linéaire : le module d’Young E est déterminé en fonc-
tion de la contrainte principale mineure o, selon la for-
mule de Janbu (1963) :

E o\

=28

£ 0
ou P_ est une pression de référence (P, = 100 kPa), k et
m sont les paramétres de Janbu et sont ici égaux a res-

pectivement 163 et 0,5. La valeur du coefficient de Pois-
son est constante et égale a 0,4.

Nous avons par ailleurs montré que les résultats de
'analyse obtenus avec ce type de modélisation du com-
portement du sol du remblai sont quasiment identiques
a ceux obtenus avec un niveau de modélisation p]us
elevé, c'est-a-dire avec un modéle elastoplaanue a
deux mécanismes a écrouissage isotrope et a élasticité
non linéaire (Jenck et al., 2006), alors que les résultats
peuvent étre trés différents lors de la mise en ceuvre du
modeéle élastique parfaitement plastique avec critére de
rupture de Mohr-Coulomb mais avec une partie élas-
tique linéaire (Jenck, 2005).

Les inclusions rigides

Les inclusions sont constituées de béton armé et
leur comportement est simulé par un modéle élastique
linéaire dont les parameétres sont E = 10 GPa et v =0,2.

Résultats des simulations
sur la cellule élémentaire

Les résultats en termes de tassement sont confron-
tés a ceux obtenus pour le cas non renforcé par inclu-
sions, dont le modele est composé d’'une simple
colonne de sol (comportement en compression). Le
remblai etant mis en place par couches successives,
seul le tassement en base de celui-ci est accessible dés
le début du chargement. La figure 4 présente le tasse-
ment maximal obtenu en base du remblai, a mi-portée
entre les inclusions (au point A de la figure 3) et pour le
cas sans inclusions. On note H la hauteur de remblai
jusqua 5 m, H=6 m correspondant 4 l'ajout de la sur-
charge en surface de 20 kPa. Pour H = 6 m, on obtient
un tassement entre les inclusions de 0,23 m, soit une
réduction de 80 % par rapport au cas non renforcé.

H (m)

Tassement (m)

_1l-_. + Renforcement par inclusions |~ .
| = Sans inclusion |

Ffic.4 Tassement maximal en base du remblai.
Maximum settlement at embankment base.




Le remblai est mis en place par couches successives
el & chaque étape on peut observer le tassement en sur-
face du a la mise en place de la couche suivante de
0,5 m. Le tassement différentiel en surface correspond
4 la différence de tassement entre l'aplomb de
l'inclusion (tassement minimal) et I'aplomb du point A
de la figure 3, & mi-portée entre les inclusions (tasse-
ment maximal). La figure 5 présente |'évolution de ce
tassement différentiel et du tassement maximal en sur-
face en fonction de la hauteur de remblai actuelle. Cette
figure montre que le tassement différentiel diminue
lorsque la hauteur de remblai augmente, pour
s‘annuler complétement & partir d'un remblai de 2 a
2,5 m, grace a l'effet de volte qui s’est formé dans le
sol de remblai. Sans renforcement par inclusions, il ny
a pas de tassement différentiel en surface, mais le tas-
sement maximal est beaucoup plus important, puiscu’il
varie entre 0,16 m et 0,07 m pour la mise en place de la
deuxiéme et de la derniere couche respectivement,
alors qu'il nest plus que de l'ordre de 0,02 m lors du
renforcement par inclusions.

Dans la littérature, on trouve différents facteurs
pour quantifier le report de charge vers les inclusions
(Hewlett et Randolph, 1988 ; Low et al, 1994).
L'efficacité (Eff) est la proportion du poids total qui est
reprise par les inclusions :

Eff . I:Inc

P

(2)

H (m)
4 E-02

€
E — Tassement différentiel
8 3802 '"""/\“’K‘ “““““ = Tassement maximal [
=2
v
& 2E-02 *ﬁ = -‘“"Xli'u:'ﬁ -------------------
=
7] ¢ \ \ﬂ\ﬂ_____ﬁ__ﬁ___c
R o 10 N U
i X
- \\4

0,E+00 T 4 N + - + ac

Tassement en surface du remblai dd a la
mise en place de la couche de sol suivante
de 0.5 m.

Embankment surface settlements due to next
0.5 m-thick soil layer.

FG. 5

W,

Plan de symétne
! Surcharge

22m

0.8

0.6

Efficacité

04

0.2+

H (m)

Efficacité en fonction de la hauteur de
remblai.
Efficacy according to embarikment height.

FIG. 6

ol F,_est la charge supportée par les inclusions et P le
poids du remblai. Lorsqu'il n'y a pas de report de
charge, 'efficacité est égale au taux de recouvrement
(ici égal a 2,4 %). La figure 6 présente |'évolution de
I'efficacité avec la hauteur de remblai. L'augmentation
de l'efficacité traduit un report de charge de plus en
plus important vers les inclusions, par effet de votte.
Pour 5 m de remblai et 20 kPa de surcharge en surface,
72 % du poids du remblai est supporté par les inclu-
sions, le reste étant supporté par le sol compressible.

Modéle numérique
d’une section courante de remblai

Le cas d'une section courante de remblai est ensuite
étudié, afin de pouvoir prendre en compte les zones de
talus du remblai étudié. Seul un modeéle réellement tri-
dimensionnel peut étre utilisé pour cette configuration,
car c'est la seule solution pour prendre simultanément
en compte le réseau d'inclusions tridimensionnel et les
talus du rembilai.

Le cas d’un remblai de 5 m de hauteur présentant
une plateforme de 44 m de large et des talus latéraux
de 26 degrés est simulé. Pour des raisons de symétrie,
seule la moitie de la section courante est prise en
compte dans le modéle numérique (Fig. 7).

Le modéle numérique consiste, au niveau de la zone
de sol traité, en la multiplication suivant la direction X

28m

Ve b
v . P

| : \ — |
,/ﬁ. | B b Mt 1
+ ‘ : “._Pente 26"

'
AN
WV

Rembla

&
b A.?

Zone de sol traité

<[

N

Zone de sol non trané

60m

~ |

AN

AG.7

|

Schéma de la section courante de remblai modélisée.

Sketch of the current embankment section.
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4

de la cellule élementaire présentée dans les para-
graphes précédents, une adaptation du modéle étant
effectuée au niveau du talus du remblai pour le prendre
en compte, La largeur du modele schématisé sur la
figure 7 est donc toujours la moitié de I'espacement
entre deux inclusions (ici 1 m). La zone de sol non traité
est prolongée jusqu’a une distance de 28 m au-dela du
pied du talus, distance a laquelle il n’y a plus
d’influence du remblai. Le modéle ainsi présenté com-
porte 105 000 zones. Les conditions de calcul (mise en
ceuvre numeérique, modéles de comportement, para-
métres des matériaux) sont identiques & celles de
I"étude sur la cellule élémentaire. Un modéle numé-
rique simplifié est mis en ceuvre pour I'étude du cas
sans inclusions, qui comporte 900 zones de sol.

Résultats numériques obtenus
sur la section courante de remblai

(T
Sans inclusions de renforcement

Les figures 8 et 9 présentent les tassements et les
déplacements horizontaux en surface de I’horizon com-
pressible non renforcé par inclusions, apres la mise en
place du remblai de 5 m et de la surcharge en surface
de 20 kPa. Au centre du remblai, on retrouve le tasse-
ment obtenu sur la cellule élémentaire non renforcée.

Distance au centre du remblai (m)
0 10 20 30 40 50 60

0 T T T r T T 1
E
- =] T
c
[
E
2
Rl e = Cellule élémentaire “~~
Remblai
B [ — —
fic.8 Tassement en surface du sol compressible
non renforcé pour 5 m de remblai et 20 kPa
de surcharge.
Non-reinforced soft soil surface settlement for a
5 m-embankment and 20 kPa surcharge,
Distance au centre du remblai (m)
0 10 20 30 40 50 80
T 03
= Talus
% Remblai <
[=]
L e > o | ettt
o
o
=
T e S ——
g
[=%
8 u Il il 1

fie.9 Déplacement horizontal (direction X) en
surface du sol compressible non renforcé
pour 5 m de remblai et 20 kPa de
surcharge.
Horizontal displacement (X-direction) at the
surface of the non-reinforced soft soil for a 5 m-
embankment and 20 kPa surcharge.

Les déplacements horizontaux, qui sont inexistants
dans le cas de la cellule élémentaire, atteignent 0,21 m
au niveau du pied du talus, ce qui est préjudiciable pour
la stabilité de l'ouvrage. Des déplacements horizontaux
sont observés jusqu’a une distance de 20 m environ du
pied du talus.

50
Avec renforcement par inclusions

Tassements et déplacements horizontaux

Les déplacements du sol en surface du sol com-
pressible, sous le remblai, sont analysés le long d'une
ligne suivant X située entre les inclusions et une
seconde passant au dessus des inclusions, comme
explicité sur la figure 10.

Les figures 11 et 12 présentent respectivement les
tassements et les déplacements horizontaux en surface
de I'horizon compressible renforcé par inclusions. Ces
figures sont & comparer avec les figures 8 et 9 corres-
pondant au cas non renforcé.

La figure 11 montre que le tassement des inclusions
est négligeable (inclusions rigides encastrées dans le
substratum rigide). Le tassement atteint 0,23 m entre
les inclusions sous la zone centrale du remblai, ce qui
correspond & la valeur obtenue par la simulation de la
cellule elémentaire, et il atteint jusqu’a 0,29 m entre les
inclusions au niveau de la jonction entre le talus et la
plateforme du remblai. En dehors de 'emprise du rem-
blai, il n’y a pas de tassement de I’horizon compres-
sible.

La figure 12 montre que le maximum de déplace-
ment horizontal est atteint au niveau du pied du talus,
avec une valeur de 0,12 m, alors que ce déplacement

Ligne entre les inclusions

Ligne au-~dessus des inclusions
fiG.10 Vue en plan du modéle numérique du sol

renforcé par inclusions.

Top view of the numerical model.

Distance du centre du remblai (m)

0 10 20 30 40 50 B0

T WY I YRR TN Y T
t T

— Entre les inclusions

-014 1 | | | O 4
— Au-dessus des inclusions

=0.244+H- R4

Tassement (m)

------- Cellule élémentaire =

-03

Remblai

Tassement en surface du sol compressible
renforcé pour le remblai de 5 m et 20 kPa
de surcharge.

5oft soil surface settlement for a 5 m-
embankment and 20 kPa surcharge.

FIG. 11
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Distance du centre du remblai (m)

=z 0 10 20 30 40 50 &0
EO015 Remblal

B Talus — Entre les inclusions

c — Au-dessus des inclusions
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Déplacement horizontal (direction X) en
surface du sol compressible pour le
remblai de 5 m et 20 kPa de surcharge.
Soft soil surface horizontal displacement (X-
direction) for a 5 m-embankment and 20 kPa
surcharge.

est de 0,21 m sans inclusions, soit une réduction de
43 %. En dehors de l'emprise du remblai, des déplace-
ments sont observeés jusqu’a une distance de 20 m envi-
ron, mais ils sont réduits par rapport au cas non ren-
forcé. Le renforcement par inclusions permet ainsi de
limiter les déplacements horizontaux sous le remblai et
en dehors de I'emprise du remblai. Les inclusions sont
également soumises a des déplacements horizontaux,
ce qui entraine des efforts de flexion dans ces éléments.
Le calcul sur la cellule élémentaire ne permettait pas la
simulation de ces déplacements horizontaux.

Les figures 11 et 12, en montrant des résultats de
déplacement de sol variables suivant la direction trans-
versale X (au niveau du centre du rembilai, de la zone
de talus et en dehors de I'emprise du remblai) et aussi
suivant la direction longitudinale Y (ligne sous les inclu-
sions et ligne entre les inclusions) démontrent que le
probleme étudié est typiquement tridimensionnel.

Report de charge vers les inclusions

La figure 13 présente la valeur de l'efficacité
obtenue pour chaque inclusion de la section de remblai
(représentées par leur position par rapport au centre
du remblai), pour un remblai de 5 m et 20 kPa de sur-
charge. La valeur obtenue lors de la simulation de la
cellule élémentaire est également reportée sur ce
graphique. Pour les inclusions situées en zone centrale
du remblai, 'efficacité est de 0,72, soit la méme valeur

1

Remblai

0.8

% 0,6 1
g 0d== ~#- Section courante deremblai| N
— — Cellule &lémenlaire \\
(10 il q
0 T T T T T
0 5 10 15 20 25 30
Distance au centre du remblai (m)
fG.13 Efficacité pour chacune des inclusions

pour H =5 m + 20 kPa de surcharge.
Efficacy for each pile for H =5 m + 20 kPa
surcharge.

que lors de la prise en compte d'une cellule élémen-
taire, alors que ce n'est plus vérifié pour les inclusions
situées en bord de remblai. Il y a donc une redistribu-
tion différente des efforts dans cette zone du massif par
rapport au cas de la cellule élémentaire.

Confrontation des résultats

numeériques a des méthodes
de dimensionnement

Il existe plusieurs méthodes de détermination du
transfert de charge vers les inclusions par effet de
voute dans le sol du remblai. Ces méthodes sont analy-
tiques ou empiriques et sont basées sur diverses
approches du probleme. Certaines méthodes incluent
un renforcement horizontal par nappe de géosyntheé-
tique, mais les mécanismes de transfert de charge par
effet membrane et par effet de volte y sont traités indé-
pendamment. On peut alors utiliser ces méthodes pour
déterminer le transfert de charge par effet de voite
uniquement.

Quelques méthodes existantes

Méthode proposée par Hewlett et Randolph (1988)

Hewlett et Randolph (1988) ont effectué des expéri-
mentations sur modele réduit d’'un matelas granulaire
édifié sur un réseau rectangulaire d'inclusions. Apres
une analyse de la morphologie des voutes formées
dans leur modele physique, ils ont développé une
expression analytique pour évaluer 'effet de voute en
considérant 1"équilibre limite dans une zone de sol en
forme de dome semi-hémisphérique reposant sur les
quatre inclusions adjacentes, comme illustré par la
figure 14.

Méthode allemande EGBEO (2004)

La norme allemande EGBEQ (2004) est également
basée sur un modeéle analytique tridimensionnel de

ﬂﬁ"ﬁ_"ﬁ

fG.14 Idéalisation de la forme des vottes par des
démes semi-hémisphériques proposée par
Hewlett et Randolph (1988).
Idealisation of the vault shape by semi-
hemispherical domes as suggested by Hewlett
and Randolph (1988).
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volte, mais dans lequel les enveloppes inférieures et
supérieures de la zone de sol en équilibre limite ne sont
pas concentriques (Kempfert et al., 2004). Une relation
donnant la contrainte verticale moyenne agissant sur
le sol compressible est déterminée en considérant
I'équilibre des zones de sol dans l'axe de la volte.

Méthode proposée par Svano et al. (2000)

Dans la méthode SINTEF, Svano et al. (2000) consi-
dérent qu’un coin de sol de remblai comme illustré par
la figure 15 est supporté par l'inclusion. Si la hauteur
de remblai est supérieure & la hauteur critique H_ (H_
étant déterminée a partir de la pente B et de
I’ espacement entre les inclusions), tout le poids de rem-
blai situé au-dessus de H_ainsi que les surcharges de
surface sont également transmises a I’ inclusion. La
valeur de f (pente du coin de sol) doit étre calibrée et
varie en général entre 2,5 et 3,5, Ce parameétre peut étre
considéré comme un parametre matériel du sol de rem-
blai (Van Eekelen, 2001,

Méthode britannique BS8006 (1995)

La norme britannique pour dimensionner les rem-
blais sur sol renforcé par inclusions rigides est basée
sur la formule de Marston et Anderson (1913), originel-
lement développée pour déterminer la réduction de
contrainte verticale par effet de voute sur des conduites
enterrées. Pour une application tridimensionnelle, la
formule devient :

C,-a\’
qF =( a ) (3]

y-H H

ol q_ est la contrainte verticale moyenne sur la téte
d’ mcﬁusmn y H est la contrainte verticale moyenne, a
la lar geur de la téte d'inclusion et C_ est un coefficient
de votte. Dans la norme BS8006 (1995), la valeur du
coefficient C_ est empirique et est donnée par
I'écuation 4 pour les pieux résistants a la pointe :
C,=195H/a-0,18 (4)

Dans cette approche, |'angle de frottement interne
du sol n'est pas explicitement pris en compte, sa

ST
L =

FG. 15 Effet de voiite supposé dans la méthode de
Svano et al. (2000).
Archig effect assumption in Svano et al. (2000)
4 6 method.
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valeur est implicitement injectée dans la formule
empirique de détermination de C . Cette méthode
doit donc étre valable pour une gamme de sol de
remblai bien déterminée car I'angle de frottement est
I'un des paramétres les plus importants dans le méca-
nisme de l'effet de voute (Russell et Pierpoint, 1998 ;
Jenck et al., 2007).

Méthode proposée par Russell et Pierpoint (1997)

Russell et Pierpoint (1997) ont adapté I'analyse de
Terzaghi (1943) sur l'effet de volite dans les sols frot-
tants au cas tridimensionnel des remblais édifiés sur
inclusions rigides. Terzaghi (1943) considére ’équilibre
limite de tranches de sal élémentaires d'une masse de
sol soumise a un tassement différentiel en sa base.
Dans leur étude, Russell et Pierpoint (1997) considérent
cette masse de sol de section cruciforme (entre les
inclusions) et supposent que le plan d’égal tassement
est situé en surface du remblai,

Méthode proposée par Combarieu (1988)

Combarieu (1988) a proposé une méthode basée sur
I'estimation du frottement négatif le long de surfaces
cvlindriques verticales centrées sur l'inclusion, dans le
sol compressible mais aussi dans le sol de remblai. Il
s'agit donc d'une méthode globale. On ne s’intéresse
ici qu'a I'évaluation du report de charge vers les inclu-
sions dans le remblai (alors que les inclusions sont éga-
lement surchargées par frottement négatif le long de
leur fit dans le sol compressible). La contrainte verti-
cale moyenne agissant en surface du sol compressible
q, est donnée par I'équation 5 :

q, =Y;- (1-etmH) (5)

_ % -K-tang 6)

2

s*—a*

avec (pour un accrochage nulA=0) m

ol s est l'espacement entre deux inclusions. La valeur
de K tan ¢ est située entre 0.5 et 1 pour les sols granu-
laires denses (Combarieu, 1988)

En ne considérant que les mécanismes de cisaille-
ment dans le remblai, une méme valeur de coefficient
de pression horizontale des terres K et un effet
d’accrochage nul, cette méthode et celle proposée par
Russell et Pierpoint (1997) pour déterminer le transfert
de charge vers les tétes d’inclusion sont identigues.

Comparaison des méthodes
avec les résultats de la modélisation numérique

Les méthodes décrites ci-dessus sont appliquées
avec les parametres géométriques et géotechniques de
I'étude numérique proposée (tableau I1), et les résultats
sont confrontés en termes d'efficacité. On considére
une hauteur de remblai de 5 m, sans surcharge en sur-
face. L'efficacité obtenue par la méthode numérique est
alors egale a 0,69.

Dans les méthodes proposées, la contribution éven-
tuelle apportée par le sol compressible n’est pas prise



TABLEAUN  Parameétres pour l'application des méthodes.
Parameters for the method application.
Paramétre. Description Valeur
a Largeur de la téte d'inclusion 0,35 m
s Espacement entre les inclusions Zm
H Hauteur de remblai 5m
¢ Angle de frottement du remblai 42°
K, Coefficient des terres en butée 5
Coefficient de la méthode de Combarieu
K tang (1088) 0,7
B Pente du coin de sol de la méthode 35
de Svano et al. (2000) ’

en compte, alors que dans le modele numérique pro-
posé, la compressibilité du sol compressible sous-
jacent peut avoir une influence sur la valeur de
I'efficacité (Jenck, 2005). Cependant, dans le cas étudié
ici, le sol modélisé est suffisamment compressible pour
négliger son support éventuel.

La figure 16 présente les valeurs de l'efficacité (Eff)
donnée par les différentes méthodes. La valeur la plus
importante est donnée par la méthode numérique
(Eff = 0,69) et la valeur la plus faible correspond a
I'approche de Combarieu (Eff = 0,45). La méthode don-
nant les résultats les plus proches de la modélisation
numérique est celle de Hewlett et Randolph (Eff = 0,6).
La méthode BS8006 (1995) permet de s’approcher des
résultats donnés par toutes les autres méthodes
(Eff =0,59), car elle est probablement bien adaptée
pour un angle de frottement du sol du matelas de 42°.

Toutes ces méthodes aboutissent donc a des résul-
tats relativement disparates (la charge appliquée en téte
d’une inclusion pour un remblai de 5 m serait de
276 kN par la méthode numeérique, et entre 180 et
240 kN selon la méthode analytique ou empirique utili-
sée), ce qui montre qu’il est nécessaire de développer
une méthode de dimensionnement simple et unifiée
pour estimer |'effet de voute dans le remblai.

Une confrontation entre ces méthodes de dimen-
sionnement et des résultats expérimentaux obtenus sur
un modéle physique bidimensionnel utilisant des maté-
riaux analogiques a déja été effectuée (Jenck et al.,
2005). L'impact du coefficient horizontal des terres K a
notamment été mis en évidence, car il est pris en
compte difféeremment selon les meéthodes.

Le module d’élasticité n'intervient dans aucune des
méthodes analytiques ou empiriques présentées, alors
que la modélisation numerique tridimensionnelle

1
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Svano el al.
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Combarieu
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Modélisation
numérique

Efficacité pour H = 5 m pour différentes
méthodes.
Efficacy for H = 5 m for the various methods.
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montre l'influence de ce parameétre sur I'amplitude du
report de charge dans le remblai (Jenck, 2005), en plus
de son influence sur les tassements.

—
Conclusions et perspectives

Une étude numeériqgue tridimensionnelle en diffé-
rences finies d'un remblai édifié sur sol compressible
renforcé par inclusions rigides verticales a été présen-
tée dans cet article. La modélisation a été effectuée
dans deux configurations :

—sur une cellule élémentaire d’un maillage régulier, au
centre d’'un remblai ;

— sur une section courante de remblai, en modélisant
les talus latéraux.

Un cas fictif est simulé, mais avec un souci de réa-
lisme dans le choix de la géométrie, des matériaux et
de la modélisation de leur comportement. Les résultats
des simulations effectuées sur ce modéle ne sont
cependant pas validés par des résultats expérimentaux,
ce qui constitue une forte limitation a ce modeéle nume-
ricue.

Les calculs sur la cellule élémentaire ont montré la
reduction des tassements dans le remblai par rapport
au cas sans renforcement par inclusions, ainsi que
I'homogénéisation des tassements en surface, qui
s'explique par le développement de mécanismes de
volte dans le remblai. Une hauteur minimale de rem-
blai est nécessaire afin d’annihiler les tassements diffé-
rentiels en surface. Elle est ici de 2 m environ, pour un
espacement entre les inclusions de 2 m. L'amplitude du
transfert de charge est indiquée par la valeur de
I'efficacité. Celle-ci augmente lorsque la hauteur de
remblai augmente, grace au développement de |'effet
de volte dans le remblai. L'efficacité atteint une valeur
de 0,72 pour un remblai de 5 m surchargé en surface
par 20 kPa, ¢’est-a-dire que 72 % du poids exercé par le
remblai et des surcharges en surface est supporté par
les inclusions, qui ne couvrent que 2,4 % de la surface
de sol compressible.

Les simulations effectuées sur la section courante
de remblai montrent que le massif est soumis a des
déplacements horizontaux, qui ne pouvaient pas étre
pris en compte par la cellule élémentaire. Ces déplace-
ments sont les plus importants au niveau du pied du
talus. Les inclusions sont donc soumises a des efforts
de flexion, qui doivent étre pris en compte dans le
dimensionnement. Une comparaison avec le cas non
renforcé montre que les inclusions permettent la
réduction de ce déplacement horizontal, en plus de
reduire fortement les tassements, ce qui contribue a la
stabilité globale de 'ouvrage.

La distribution des tassements dans les directions
transversales et longitudinales a I'axe du remblai met
clairement en évidence qu‘il sagit d’un probléme typi-
quement tridimensionnel, qui ne pourrait pas étre
simulé dans sa globalité par un modele simplifié bidi-
mensionnel.

En termes de report des charges dans le remblai
vers les inclusions, la valeur de l'efficacité pour les
inclusions situées au centre du remblai est égale a celle
déterminée par la simulation sur la cellule élémentaire,
alors que le comportement du massif est différent au
niveau des lalus latéraux (mouvements horizontaux,
redistribution des efforts).
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La derniére partie présente la confrontation des
résultats des simulations numeériques aux résultats don-
nés par l'application de méthodes analytiques ou empi-
riques d’évaluation du report de charge dans le rem-
blai par effet de voute. L'application de ces méthodes
au cas du remblai de 5 m a donné des valeurs de
I'efficacité comprises entre 0,45 et 0,6, alors que la
méthode numérique proposée indique une efficacité de
0,69. Cela mel en évidence le manque de méthode de
dimensionnement unifiée pour traiter ce probléme. En
effet, ces méthodes ne prennent ni en compte la contri-
bution éventuelle du sol compressible, ni I'influence de
la valeur de la rigidité du sol du remblai, ni parfois non
plus I'angle de frottement du sol du rembilai, alors qu'il
semble que tous ces parametres ont une influence. De
plus, il n‘existe pas de méthode permettant d’estimer
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'amplitude des tassements en surface du remblai, alors
qu’il s'agit d'une donnée importante quant au fonction-
nement de l'ouvrage édifié en surface (route, autoroute,
voie ferrée, dallage industriel, réservoir de stockage,
station d'épuration, etc.).

Les perspectives immeédiates de ce travail sont
d’abord la validation du modéle numérique a partir de
résultats expérimentaux prévus dans le Projet national
ASIRI, ce qui permettra ensuite de mener une étude
paramétrique précisant I'influence de chacun des para-
metres géotechniques et géométriques sur les méca-
nismes de transfert de charge et de réduction des tas-
sements, afin de développer par la suite une méthode
de dimensionnement unifiée et adaptée a la pratique
dans les bureaux d’études.
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Le comportement sous impact d’éléments géocomposites
cellulaires constitutifs d’ouvrages de protection contre
les chutes de blocs est étudié expérimentalement. La
réponse de cellules sollicitées par largage vertical d'un
impactant sous des énergies allant jusqu’a 18 kJ est
analysée. L'influence du matériau de remplissage, des
conditions aux limites de la cellule et de la hauteur de
chute de I'impactant est discutée. La capacité
d’atténuation des efforts transmis par la cellule
lorsqu’elle est impactée dépend du couple (matériau de
remplissage, conditions aux limites). Ces résultats sont
ensuite comparés avec ceux issus de simulations
numeériques menées par la méthode aux éléments
distincts.

Mots-clés : chute de blocs, protection, merlon, impact,
cellule, gabion, géomatériaux, dissipation, expérimental,
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Mechanical behaviour of geocells
subjected to impact. Application
to rock fall protection structures

Abstract
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The impact behaviour of composites geo-cells component of
rock fall protection structures is studied experimentally. The
response of single cells subjected to impact by a boulder
vertically dropped with energies up to 18 kl is analysed. The
influence of the cell filling material, cell boundary conditions and
boulder falling height is discussed. The damping potential of an
impacted cell appears to depend on the pair (filling material,
boundary conditions). These results are then compared with
numerical ones obtained using the discrete element method-
DEM.

Key words : rock fall, protection, dyke, impact, cell, gabion, geo-
materials, dissipation, experiments, numerical.
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L 4]
Introduction

Les chutes de blocs rocheux, toutes dimensions
confondues, sont les aléas naturels les plus fréquents
en zones montagneuses. Chaque année, et principale-
ment en hiver, cet aléa cause interruptions de circula-
tion, destructions d'infrastructures, voire atteintes mor-
telles aux personnes, méme lors d’événements de faible
énergie. Les parades contre cet aléa peuvent étre
actives, par une action au niveau de la zone de départ,
ou passives, par une action sur le phénomene une fois
développé. Dans le premier cas il s’agit d’empécher le
départ des blocs, par exemple avec des filets plaqués
sur la falaise. Dans le second cas, qui nous intéresse ici,
"'objectif est d'agir sur la trajectoire du bloc, le plus sou-
vent en visant son immobilisation. Différents types de
structures peuvent étre mises en ceuvre : écran de filets,
casquettes, merlons (Desceceudres, 1997) dont le choix
sera guidé par "énergie du bloc attendu a 'emplace-
ment prévu pour l'ouvrage, mais également par la
nature et la distance de l'enjeu a protéger. La hauteur
de passage des blocs, déterminée par I'étude trajecto-
graphique, est également un parametre dimensionnant
essentiel. Les merlons sont des ouvrages construits en
élévation par rapport au terrain naturel, associés a une
fosse de réception, et dont I'aptitude a dissiper
I'énergie cinétique du bloc incident tient a leur masse
importante. La technique la plus courante en France
consiste a renforcer par des inclusions souples de type
géosynthétique le corps du remblai afin d’assurer sa
stabilité statique et de réaliser le parement a l'amont,
exposé a l'impact, 4 I'aide de pneus juxtaposés et super-
posés (procédé Pneutex). Le renforcement permet
notamment le raidissement du parement a I'amont qui
limite le risque de franchissement. Le parement a I'aval
ne doit pas se déformer et doit généralement satisfaire
des conditions d'intégration paysageére.

Cependant, le dimensionnement des merlons
demeure empirique et ne tient pas réellement compte
de la réponse a la sollicitation dynamique. Le critere
dimensionnant est la stabilité propre, en statique, de
l'ouvrage aux caractéristiques dimensionnelles impo-
sées par I'enveloppe géométrique.

Un développement innovant pour la conception des
merlons est la réalisation d’ouvrages sandwichs par utili-
sation de géocellules (Fig. 1). Les géocellules sont des élé-
ments préfabriqués de forme géométrique réguliére et
remplis de géomatériaux, tels que les gabions. Elles
conférent a la structure une modularité spatiale et autori-
sent la mise en ceuvre simplifiée des dillérentes couches
du sandwich. Dans I'étude présentée, les géocellules élé-
mentaires sont constituées d'une cage grillagée métal-
lique remplie de géomatériaux du site (gravier, blocs,
tout-venant...) ou de matériaux aux caractéristiques spé-
cifiques (matériaux anthropiques tels que des pneuma-
tiques transformes...). Les caractéristiques mécaniques
des cellules peuvent ainsi étre adaptées aux différentes
fonctions & remplir au sein de 'ouvrage. Les espace-
ments et déplacements entre cellules sont rendus pos-
sibles ou non en fonction de leur position. Une telle
conception vise a concentrer sur le parement a l'amont
les déformations et les dégradations résultant de I'impact
lors de l'interception d'un bloc rocheux. L'énergie du
bloc est dissipée au niveau des cellules de parement et
de noyau : la partie de la structure a l'aval est alors peu ou
pas sollicitée et peut ainsi étre réduite en dimensions.
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/— Cellules de noyau

Remblai technique

Cellules de parement a I'amont

/— Cellules de noyau

™~ Cellules de parement a I'aval

‘i

Cellules de parement & 'amont

Ac.1  Principe des ouvrages par assemblages de
cellules.
Principle of cellular structures.

Un autre intérét de ce type de structure réside dans
la facilité d’entretien présagée au cours de la vie de
'ouvrage et en particulier la réparation en cas de
dégradations avérées suite & un impact par un bloc,

Par rapport aux structures existantes ce type
d’ouvrage a pour finalité I'interception de blocs
d’énergie modérée dans des zones a forte contrainte
d’emprise au sol.

L'étude menée est conduite suivant une approche
multi-échelles : du matériau constitutif & I'ouvrage (Ber-
trand, 2006). Elle s’appuie sur des modélisations expé-
rimentale et numeérique en forte interaction. Les précé-
dents travaux expérimentaux ont principalement
concerné les matériaux constitutifs des cellules ainsi
que le comportement sous chargement pseudo-sta-
tique de cellules seules (Fig. 2} (Lambert et al., 2004).
Ces expérimentations ont notamment permis de mode-
liser par la méthode aux éléments distincts le compor-
tement des cellules remplies de granulats sous sollici-
tations quasi-statiques (Gotteland et al.,, 2005a)
(Bertrand et al., 2005).

Dans ce méme contexte plusieurs auteurs se sont
récemment intéressés au comportement sous impact
de géomatériaux avec des expériences sur sol en place
(Pichler et al., 2005), sur matériaux amortissants en
couche (Montani Stoffel, 1998) ou sur des dalles en
béton (Delhomme, 2005). D'autres se sont par ailleurs
intéressés a l'effet du confinement par une enveloppe
sur un géomatériau, principalement en abordant le
comportement d’objets cylindriques soumis a charge-
ment pseudo-statique parallélement ou perpendiculai-
rement a leur axe (Bathurst et Karpurapu, 1993); (lizuka
etal., 2004).

L'article s’intéresse au comportement d'une géo-

cellule de forme parallélépipede rectangle remplie de
matériaux granulaires et soumise a un impact. En par-
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fic.2 Compression pseudo-statique d'une cellule
non confinée (NC): cellule expérimentale
(a) et numérique (b), résultats
expérimentaux et résultat numérique (c)
(Gotteland et al., 2005a).
Quasi-static compression tests on unconfined
cell (NC): experiment (a) and modelling (b),
experimental and numerical results (c)
(Gotteland et al., 2005a),

ticulier, on évalue : I'influence du matériau de remplis-
sage, de I'énergie cinétique de |'impactant et des condi-
tions aux limites de la cellule sur sa réponse a I'impact.
La réponse est évaluée en termes de résistance oppo-
sée a la pénétration de I'impactant et en termes de force
transmise par la cellule. L'objectif est d’'identifier les
conditions pour une dissipation d’énergie maximale et
une réduction des efforts transmis au support par la
cellule. Les expérimentations réalisées sont présentées,
les résultats discutés, puis compareés avec les simula-
tions numeériques.

Materiel et méthodes

|
Mateériel

Les géocellules étudiées sont constituées de cages de
grillage métallique remplies de matériaux granulaires et
usuellement nommées gabions. Pour des raisons de
symeétrie par rapport a 'axe de chargement, les cages
utilisées sont cubiques et sont montées sans les tirants
qui, habituellement, relient toute face exposée du gabion
a son opposée et limitent les déformations latérales. Les
cages utilisées sont des cubes de 500 et 1000 mm d’aréte
fabriquées & partir de grillage double torsion, ¢’est-a-
dire a maille hexagonale, dont la résistance a la rupture
en traction dans le sens des torsades est de 51 kN/m.

Les matériaux de remplissage sont soit des maté-
riaux grossiers soit des matériaux fins. Les matériaux
grossiers sont issus du concassage en carriére de cal-
caire urgonien de 58 000 MPa de module. Les granu-
lats de remplissage des cellules de 500 et 1 000 mm
d’aréte ont une granulomeétrie de 60-180 mm et 60-
250mm, respectivement, en accord avec la norme fran-
caise relative aux ouvrages en gabions (Afnor, 2004).
Les matériaux fins sont le sable d"Hostun RF et un
mélange de ce méme sable avec 30 % en masse de
déchiquetures de pneus (Fig. 3). Ce matériau compo-

FIG. 3

Pneus déchiquetés (a) et mélange (M)
pneu-sable a 30 % en masse de pneus (b).
Shredded tyres (a) and tyre-sand mix (M)
containing 30 % by mass of tyres (b).
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site a été retenu pour ses caractéristiques mécaniques
mais également a des fins de valorisation. La déchique-
ture de pneus étudiée résulte du poingonnement de
pneus usagés non réutilisables et consiste en un
mélange de copeaux dont 30 % en masse sont des pas-
tilles de forme circulaire de 25 mm de diametre et le
reste est de forme indéfinissable résultant de la
méthode de poingonnement. Un tel mélange de
copeaux de pneu et de sable constitue un matériau
composite renforcé et allégé (Gotteland et al., 2005b).

Les matériaux fins sont contenus dans la cage grilla-
gée par l'intermédiaire d’une chaussette en géotextile
non-tissé aiguilleté de polyester de 20 kN/m de résis-
tance a la traction. Sur les faces latérales, cette enve-
loppe de contention est constituée d’une bande de géo-
textile se recouvrant sur la longueur d’'une face. Ce
chevauchement permet d’assurer la contention du
matériau quelle que soit la déformation de la cellule.

Un coffre de confinement est utilisé lors du remplis-
sage pour limiter la déformation des cages avant essai.
Les granulats sont disposés manuellement « a plat », de
telle sorte que leur plus petite dimension soit suivant la
verticale. Le sable est moyennement compacté. Les
géocellules sont confectionnées sur le site expérimental
afin d'éviter les phénomeénes de compactage et de réar-
rangement liés aux vibrations durant le transport.

E
Méthode

Les sollicitations dynamiques sont appliquées sur
les cellules par chute libre d'un impactant depuis des
hauteurs de 4 a 7 m (Fig. 4). L'impactant est une coque
sphérique en acier de 12 mm d’épaisseur remplie de
béton fibré, de poids volumique proche de 30 kN/m®.
Un fourreau permet de placer un accéléromeétre triaxial
en son centre de graviteé.

Les cellules sont placées sur un socle en béton armé
considéré indéformable reposant sur trois capteurs de
force disposés en trépied sur une dalle en béton armée
coulée sur le sol du site.

Compte tenu des objectifs de 'étude, l'instrumen-
tation mise en ceuvre vise a analyser la force opposée

1200 mm

par la cellule & la pénétration par l'impactant et la force
transmise par la cellule, sur toute la durée de I'impact.
La premiere donnée est déduite de la mesure de
"accélération de I'impactant. La seconde est obtenue
par mesure de l'effort transmis par le socle a la dalle,
faute de pouvoir mesurer directement la force trans-
mise par la cellule au socle, notamment dans le cas de
cellules remplies d’éléments grossiers. Le traitement de
cefte donnée se fait par comparaison de réponse dans
les différentes configurations d’essai.

Apres essai, on mesure le périmeétre de la cellule a
mi-hauteur dont on déduit la variation relative par rap-
port au périmeétre initial, AP(%). On mesure également
I'enfoncement de l'impactant dans la cellule ; c’est la
distance parcourue par l'impactant entre le point de
contact avec la cellule et le point d’'immaobilisation.

Lors de l'impact, les faces latérales des cellules sont
soit laissees libres de se déformer (essais non confinés —
NC) (Fig. 5a) soit maintenues fixes par une structure de
confinement rigide (essais confinés — C) (Fig. 5b). Ces
deux situations constituent les cas extrémes des condi-
tions aux limites attendues au sein de 'ouvrage : la
réponse des cellules sera modifiée par I'interaction avec
les cellules contigués, qu’elles soient espacées ou non.
Les conditions expérimentales sont donc simplifiées pour
faciliter la compréhension phénoménologique du com-
portement des géocellules composites impactées. Cette
simplicité limite la possibilité d’extrapolation directe au
comportement des cellules dans I'ouvrage mais est éga-
lement nécessaire a I'accompagnement de la démarche
de modélisation numérique menée en paralléle.

Résultats expérimentaux

Des cellules de taille et de matériaux de remplissage
différents ont été soumises a impacts d’énergie
variable, avec ou sans confinement latéral (Tableau I).
L'identifiant de chaque essal mentionné en premiére
colonne du tableau fait pleinement référence aux
conditions d’essai. Les colonnes de droite du tableau
présentent les principaux résultats ; ils seront abordés
au paragraphe suivant.

Impactant (250 kg, % = 540 mm)

¢ avec accélérometre (+/— 500 g)

e Cellule étudiée

. S0CIE (2 500 kg)

e 3 Capteurs de force (500 kN)

A Dalle

~ _He.a Principe du dispositif et mise en ceuvre sur le site expérimental.
Principle of the experimental set up and on-site view.

b4
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Cellule de 500 mm remplie de sable non
confinée (a) et cellule de 500 mm remplie
de granulats confinée (b), aprés impact.
500 mm in height unconfined sand cell (a) and
500 mm in height gravel confined cell (b) after
impact,

Lors de la chute, puis de 'impact, la rotation de
I'impactant est faible. Le point d'impact est bien centré
sur la cellule. Lors de l'impact, la cellule subit un affais-
sement conjointement a4 un gonflement latéral, sauf
dans le cas de cellules confinées (Fig. 6). Sur les cellules
de 500 mm remplies de granulats, I'impact provoque
de nombreuses fracturations des granulats et conduit
a l'ouverture et |'éjection d’agrafes de liaison des pan-
neaux de grillage pour les énergies d’'impact élevees.
Sur les cellules de 500 mm remplies de matériaux fins,
on observe un glissement de 'ordre de 100 mm sur la
zone de recouvrement du géotextile de contention laté-
rale, ainsi qu'un allongement egalement de l'ordre de
100 mm suivant le périmetre de la cellule, traduisant
une sollicitation mecanique du geéotextile. En fin
d'impact sur les cellules confinées et sur les cellules de
500 mm remplies de sable (S) et de mélange pneu-sable
(M) non confinées l'impactant remonte, avec rebond
important dans le premier cas. Ce n’est pas le cas pour

FIG. &

Impact sur une cellule de 1 000 mm remplie
de granulats, non confinée, a 3 instants
apres contacl (essai 1000 G_NC_7.4).
Impact on a 1,000 mm in height cell filled with
gravel at 3 times after contact (tesl
1000_G_NC_T7.41.
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- taseaul Caractéristiques des essais et principaux résultats.
Tests conditions and main results.

500_G_NC_5.,5 bis 215 13.5 144 43 0.6 400 =100 46
500_S_NC 3.2 200 7.8 43 27 0,6 210 = 13
500_S_NC_4,25 205 10,4 60 37 0.6 220 = 13
500_S_NC_5,5 202 13.5 81 46 0.6 210 =80 16
500_M_NC_5,56 190 13,6 48 39 0.8 230 = 12
500_M_NC_5,5 bis 180 13,5 74 40 0.5 260 =65 19
500_G_C_5 204 12,3 242 377 16 80 =26 -
500_S_C_5 206 12,3 346 601 17 60 =22 ~
1000_G_NC_7.4 1538 18,1 128 97 0.8 630 =150 25
1000_S_NC_7,25 1441 17.9 86 75 0,9 510 =120 g

* L'identifiant fait successivement référence a la taille de la cellule (500 ou 1 000 mm), au matériau de remplissage (G pour granulats,
S pour sable et M pour melange de sable avec 30 % en masse de pneus), aux conditions aux limites (C pour confiné et NC pour non
confiné) et & la hauteur de chute, en métres.

—4— 1000_G_NC_74 —m—1000_S_NC_7,25 —&— 1000_G_NC_74 —=— 1000_S_NC_7.25

120 -

100 -

Force aux appuis (kN)

Force appliquée par l'impactant (kN)
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Temps (s) (a) Temps (s) (b)
- #e7 Force appliquée par I'impactant sur la cellule (a) et force transmise aux appuis (b) pour les cellules de
1000 mm non confinées remplies de granulats et de sable.

Force applied by the boulder on the cell (a) and force on the load transducers (b) for 1,000 mm in height unconfined cells
filled with gravel and sand.

0 500_G_NC_3 | —3—500_G_NC_3
140 A 500_G_NC_55 | —A—500_G_NC_55
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© mes Force appliquée par l'impactant sur la cellule (a) et force aux appuis (b) lors de I'impact de cellules de
500 mm remplies de granulats, non confinées, pour 2 hauteurs de chute.
Force applied by the boulder on the cell (a) and force on the load transducers (b) during impacts on 500 mm in height
5 6 unconfined cells for 2 boulder falling heights.
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~£—500_G_NC_55
——500_S_NC_56,5
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Force appliquée par l'impactant (kN)

Temps (s) (b)

Influence du type de matériau de remplissage (granulats/sable/mélange pneu-sables) sur la force

appliquée par I'impactant pour deux hauteurs de chute : 3m (a) et 5,5m (b).
Influence of the type of filling material (gravel/sand/tyre-sand mixture) on the force applied by the boulder for two

boulder falling height : 3m (a) and 5.5m (b).

les cellules remplies de granulats et non confinées.
Pour les cellules remplies de mélange pneu-sable (M),
ce rebond n’est pas vertical, du fait de la difficulté
d’assurer lors de la mise en ceuvre une parfaite homo-
géneéité de ce matériau composite. De fait, en fin
d’impact, I'impactant est éjecté alors que dans les
autres situations il s'immobilise sur la cellule.

A partir de 'accélération de I'impactant on obtient
la force appliquée par I'impactant sur la cellule comme
étant le produit de la masse de I'impactant par son
accélération. Cette force est équivalente a la force
opposée par la cellule 4 la pénétration par I'impactant
(ex. Fig. 7a). La valeur de la force au premier pic est
définie comme étant la force d'impact, F, - Ce pic est
toujours observé dans les 30 millisecondes apres
contact,

La somme des trois mesures de force donne la force
résultante transmise aux appuis. Ces mesures de force
sont souvent perturbées par les oscillations du systéme
meécanique (ex. Figs. 7b et 8b). Néanmoins la valeur de
cette force au premier pic, F o S€ra directement com-
parée a la force d’'impact, lf\mp elle aussi mesurée en
début d'impact.

Dans certaines configurations F,_ pet F, . ne sont
pas les valeurs maximales des forces sur [ durée de
I'impact. Ces maximums peuvent étre atteints pour des
temps apres contact assez importants, donc pour de
grandes déformations de la cellule (Figs. 8b et 9). Le
comportement des cellules trés déformées n'étant pas
représentatif de celui attendu au sein de I'ouvrage n’a
pas été retenu. En effet, les conditions expérimentales
en laché vertical s’écartent des conditions réelles
d’utilisation des cellules en interaction dans l'ouvrage.
La cellule est posée sur un support fixe indéformable
et les conditions aux limites latérales sont des condi-
tions extrémes par rapport a celles attendues au sein
de I'ouvrage. D’autres essais de performance sont en
cours et devraient permettre le lien avec le fonctionne-
ment en situation réelle.

L’atténuation est définie comme le rapport des deux
forces précédentes, Att. = F, /F

Apic imp”
La durée de I'impact, t | » est déduite des mesures
d’accélération.

Ces résultats, ainsi que les valeurs d’enfoncement,
Enf., et de variation relative de périmétre, AP, sont
reportés sur les colonnes de droite du tableau 1.

Dans le cas des cellules de 500 mm non confinées
remplies de sable (S) et de mélange pneu-sable (M), les
valeurs d’enfoncement et de périmétre mesurées sont
inférieures aux valeurs maximales atteintes au cours de
I'impact, du fait du rebond de I'impactant, donc de la
décompression de la cellule.

L'impossibilité de reproduire d'un essai a l'autre la
mise en ceuvre des granulats et des mélanges pneu-
sable introduit une variabilité des valeurs de force obte-
nues pour les cellules remplies de ces matériaux.

Les mesures d'accélération peuvent étre utilisées pour
déterminer l'enfoncement de I'impactant en tout instant
de 'impact, permettant notamment de présenter les
courbes de force applicuée par l'impactant en fonction de
son déplacement. Le calcul conduit cependant & des incer-
titudes non négligeables sur les valeurs d’enfoncement. A
défaut, des valeurs indicatives d’enfoncement sont don-
nees pour certains instants particuliers.

Discussion

La géo-cellule est un systéme composite constitué
d’une enveloppe et d'un matériau de remplissage gra-
nulaire. Le comportement observé dépend des carac-
téristiques de chacun des constituants et de leur inter-
action. La compréhension de ce comportement est
abordée & travers une discussion sur l'influence de dif-
férents paramétres et en particulier : le matériau de
remplissage, les conditions aux limites et la hauteur de
chute (énergie d'impact).

Influence du matériau de remplissage

Les caractéristiques du matériau de remplissage ont
une influence sur la forme des courbes et sur les
valeurs particuliéres.

J
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Dans le cas des cellules remplies de granulats, les
variations brutales de force sur I'impactant au cours de
Iimpact (Figs. 7a et 8a) s’expliquent par la nature gros-
siére du matériau de remplissage. La transmission des
efforts au sein d’une assemblée granulaire grossiére se
fait par le biais de chaines de force, supportées par des
colonnes de granulats. Pour les contacts, on distingue
une phase forte entre les granulats mobilisés dans les
colonnes, d'une phase faible entre les colonnes et les
autres granulats, contribuant a la stabilité des colonnes
(Radjai et al., 1998). Lorsqu'une de ces chaines rompt,
soit par déplacement d'un des granulats de la colonne
(Oda et al., 1982) soit par rupture d'un de ces éléments
(Tsoungui et al., 1999), la force reprise par l'assemblée
décroit brusquement jusqu'a ce quune nouvelle colonne
soit mobilisée. Les parametres influant sur ces variations
brutales sont notamment la taille moyenne des éléments,
leur forme et leur arrangement initial. Comparativement,
les courbes relatives aux cellules sable (S) et pneu-sable
(M) sont plus lisses (Figs, 7a et 9).

L'utilisation de sable en lieu et place des granulats,
pour les cellules de 500 mm comme pour les cellules de
1000 mm, conduit a une réduction : des valeurs des
forces d'impact et aux appuis, F__ et F, , des valeurs
d’enfoncement de 'impactant et de la durée d'impact
(Tableau I). En début d’impact, ¢’est-a-dire sur les
20 premiéres millisecondes, la force opposée a la péné-
tration de l'impactant est sensiblement plus faible pour
une cellule remplie de sable comparativement a une cel-
lule remplie de granulats ; en particulier, le premier pic
est plus étroit et est suivi d’un deuxiéme pic moins pro-
noncé (point «, Fig. 9a). Au-dela des effets dynamiques,
ceci s’explique par la plus faible « rigidité apparente »
du volume de matériau de remplissage effectivement
sollicité pendant cette premiére phase de l'impact. Vers
la fin de I'impact, la force opposée a la pénétration de
I'impactant par une cellule remplie de sable augmente
de maniére marquée (point B, Fig. 9a). Ce pic se mani-
feste a I'enfoncement maximal lors de 'impact et
marque le début de remontée de 'impactant. Cette
forme de courbe se distingue nettement des courbes
classiquement obtenues lors d'impacts sur couches de
matériaux granulaires fins (p. ex. Montani Stoffel, 1998).
Cette augmentation est due & la mobilisation effective
de l'enveloppe constituée du grillage et du géotextile,
appliquant sur le matériau de remplissage une
contrainte de confinement croissante. Cette mobilisa-
tion n'est effective que lorsque la cellule est trés défor-
mée et que sa forme, initialement cubique, a changé. En
presence de tirants I'enveloppe serait maobilisée plus tot,
puisque ceux-ci ont pour effet de limiter la déformation
latérale des cellules. Il en serait de méme si la cellule
était initialement cylindrique.

Pour les cellules remplies de granulats, de 500 mm
et de 1 000 mm, cet accroissement de force en fin
d'impact n‘apparait pas, bien cue la déformation aprés
impact soit plus importante. La déformation peut étre
évaluée & partir des enfoncement et variation de lon-
gueur du périmeétre mesurés (Tableau I). Notons que
cette variation traduit le niveau de sollicitation de
'enveloppe. Cette différence de comportement en fin
d'impact peut étre expliquée par les différences de
configurations entre les deux types de cellules granu-
lats el sable. Ces différences tiennent a la fois a
I'enveloppe et au matériau de remplissage.

L'enveloppe des cellules remplies de granulats est
uniquement constituée du grillage alors que celle des
cellules sable inclue également le géotextile. Or, il est
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avéré que le géotextile est effectivement sollicité en
traction. Il contribue donc a I'effet de confinement par
'enveloppe. Cependant, compte tenu du rapport de 10
des modules d’élongation du géotextile et du grillage
en faveur du grillage, le surcroit de confinement lie a
la présence du géotextile est faible. L’absence de géo-
textile sur les cellules granulats ne peut expliquer seule
la difféerence de comportement observée en fin
d’'impact entre les deux types de cellules.

La différence de matériau de remplissage peut étre
l'origine d'une modification de l'influence de "enveloppe
sur la réponse de la cellule. 1l semble que |'existence de
chaines de force au sein de I'assemblée granulaire réduise
I'influence de l'effet de confinement latéral. Les chaines
sont particulierement stables du fait de la forme des gra-
nulats : 'enveloppe a peu d'effet sur leur stabilité. Pour les
cellules de 500 mm, la distance entre impactant et socle
est inférieure a 300 mm au-dela de 40 ms aprés le contact,
représentant environ trois granulats. Les colonnes consti-
tuées d'un si faible nombre de granulats sont moins sen-
sibles a toute action latérale, tel que |'effet de confinement
par l'enveloppe. Pour les cellules de 1 000 mm, pour les-
quelles le rapport de taille initial entre granulats et cellule
est de 8, I'enfoncement est moindre et le nombre mini-
mum de granulats mobilisés dans les colonnes est plus
élevé. Pour ces cellules, on peut supposer que l'effet de
confinement ne peut se propager au sein de 'assemblée
granulaire du fait de la réduction du nombre de contacts
de la phase faible, phénoméne résultant des fortes défor-
mations subies par la cellule (Radjai et al., 1999). Il apparait
donc que c’est la nature granulaire grossiére du matériau
de remplissage qui explicue cette différence de compor-
tement entre cellule granulats et cellule sable.

Par ailleurs, au-dela du temps de 20ms apres
contact, la force que peut reprendre une cellule rem-
plie de granulats est limitée par la résistance en com-
pression des granulats mobilisés dans la phase forte.
En effet, la force transitant dans une colonne de granu-
lats ne peut dépasser la résistance maximale du plus
faible de ses éléments. Chaque colonne se comporte
ainsi en fusible et la force opposée au déplacement de
I'impact est limitée par le nombre de colonnes mobili-
sées et les caractéristiques des granulats constitutifs.

Ainsi, ce sont les caractéristiques du matériau de rem-
plissage qui gouvernent le comportement de la cellule en
petites déformations, |'enveloppe n’étant pas ou peu sol-
licitée. Par contre, en grandes déformations, la force
résistante a l'impact opposée par une cellule non confi-
nee depend a la fois des caractéristiques de 'enveloppe
et des caractéristiques du matériau de remplissage,

L'incorporation de déchiquetures de pneus dans le
sable se traduit principalement par une réduction de la
durée de l'impact et une augmentation de I'enfonce-
ment. Les valeurs des forces d'impact et aux appuis,
F o €t F, sont sensiblement réduites. En fait, la plus
faible résistance opposée par la cellule remplie de
mélange pneu-sable en début d'impact conduit a un
plus fort enfoncement en grandes déformations. Ce
plus fort enfoncement engendre une plus forte sollici-
tation de 'enveloppe et donc une augmentation de la
valeur de force au pic B (Fig. 9 b). Au final, le temps
d’'impact est sensiblement réduit.

Globalement, I'accélération subie par I'impactant au
cours de l'impact avec une cellule sable ou une cellule
pneu-sable est plus uniforme et en moyenne plus éle-
vée qu’avec une cellule granulats, a énergie d’impact
identique. La force transmise aux appuis en début



d'impact est plus faible. Dans ces conditions d’essai
une cellule remplie de sable (S) ou de mélange pneu-
sable (M) répond mieux aux attentes d’atténuation des
efforts transmis a la partie a l'aval.

(SR
Influence des conditions aux limites

Le confinement (C) affecte le comportement de la
cellule par une augmentation de la valeur de force
d’impact, F_ . et par une réduction de la durée de
I"impact d’un rapport 4 par rapport & un essai non
confiné (NC) (Fig. 10). Il conduit & une augmentation de
la valeur de force transmise aux appuis par rapport a
la valeur de force appliquée. Il conduit, par ailleurs, a
un plus grand nombre de fracturations des granulats.

Le fait que l'atténuation soit supérieure a 1
(TableauI) apparait étonnant mais peut s'expliquer par
une amplification des efforts induits par les ondes de
choc produits par les frontiéres latérales rigides.

Contrairement a la situation sans confinement, on
constate que la force d'impact et la force transmise par
la cellule remplie de sable sont supérieures a celles de
la cellule remplie de granulats. Cette différence de
comportement s'interpréete dans la mesure ol une cel-
lule remplie de sable confinée est moins compressible
cu’une cellule remplie de granulats confinée, du fait de
la possibilité de fracturation des granulats. Dans une
cellule confinée, le réarrangement du matériau de rem-
plissage est restreint, voire impossible, et la seule
déformation possible est celle liée a la compression du
matériau de remplissage. En fait, la restriction de mobi-
lité du matériau de remplissage conduit & 'augmen-
tation de la force opposée a la pénétration de
I'impactant ayant une vitesse donnée. Dans le cas des
granulats, cette augmentation de force conduit a leur
dégradation par fracturation a partir d'une certaine
valeur de force. Pour ces cellules, on atteint donc un
seuil de résistance contrairermnent aux cellules remplies
de sable et le temps nécessaire pour arréter 'impactant
en est augmenté. En condition confinée (C), une cellule
remplie de granulats atténue ainsi plus les forces
qu’une cellule remplie de sable.

—0—500_G_NC_55
250+ —A—500_G_C_5

Force appliquée par limpactant (kN)

T T T T T T T
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L'extrapolation de ces résultats au comportement des
cellules dans 'ouvrage reste confrontée au probléme des
conditions aux limites. Pour le déplacement des faces
latérales des cellules, il sera limité dans 'ouvrage par la
présence des autres cellules, qu’elles soient en contact
direct ou légérement espacées. Ainsi, les conditions aux
limites des cellules dans I'ouvrage seront intermeédiaires
entre les deux types de conditions aux limites testées (C
ou NC). En particulier, a fortes déformations il y aura
effectivement interaction entre la cellule impactée et les
cellules contigués. Dans les premiers instants, la cellule
se déformant trés peu latéralement les conditions aux
limites latérales influent peu sur le comportement de la
cellule. Pour la condition de support, lors des expéri-
mentations réalisées les cellules reposent sur un support
rigide alors qu’au sein de l'ouvrage la face opposée a la
face impactée sera au contact d’'une autre cellule, défor-
mable, De telles configurations d’essais sont planifiées,

I
Influence de la hauteur de chute, He

Pour les cellules de 500 mm non confinées remplies de
sable ou de granulats, les forces d'impact et aux appuis,
F .., et F, . montrent une dépendance a la hauteur de
chute, donc a 'énergie cinétique de l'impactant avant
contact avec la cellule (Fig. 11). 1l en est de méme pour
I'enfoncement sur cellules de 500 mm remplies de granu-
lats, ce qui est cohérent avec le plus grand nombre de
fracturations observées. Par contre, 'énergie d’impact
semble avoir peu d'influence sur la réponse de ces cel-
lules aux grandes déformations en termes de force oppo-
sée & la pénétration de l'impactant : les courbes relatives
aux 4 impacts sur cellules de 500 mm remplies de granu-
lats non confinées sont trés similaires au-dela de 50ms,
soit pour des enfoncements supérieurs a 250 mm, mar-
quant un plateau a environ 20-30kN avant de diminuer
(Fig. 8). Il semble que pendant les premiers instants
I'énergie soit transmise a la cellule par des phénomenes
collisionnels, donc fortement dépendant de I'énergie ciné-
tique de I'impactant. Puis, I'énergie est principalement dis-
sipée par fracturation des granulats constitutifs des
chaines de force, jusqu’a immobilisation de I'impactant.
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- me.10 Influence des conditions aux limites (confiné/non confiné) sur la réponse des cellules remplies de granulats
(a) et de sable (b) en termes de force appliquée par I'impactant.
Influence of cell boundary conditions (confined C/unconfined NC) on the response of cells filled with gravels (a) and

sand (b) in terms of force applied by the boulder.
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Dans le cas des cellules remplies de sable, la hau-
teur de chute modifie la réponse de la cellule en
grandes déformations par une forte augmentation du
pic B (Fig. 9), traduisant une plus forte mobilisation de
I'enveloppe.

A
Modgélisation numérique

La modélisation numérique dans le domaine du
génie civil fait largement appel a la méthode aux élé-
ments finis. Cette méthode est en effet bien adaptée
lorsque les matériaux sont assimilables & des matériaux
continus. Cependant, elle se révele moins performante
lorsqu'il s'agit de modeliser une sollicitation de type

EE— S |
| A 500_S_NC
35) A & 500 S C
J A 500 G NC |
A0 ~ 4 500 G C
4 500 M_NC
=. ® 1000_G_NC
= 2504 -0
5 * ® 1000_S NC
o
E
:D 150 <
A
8 A S
IE 100 :
A & ¢
- A
50 A A
T 7 1 O LY AT DL T T 7T 71 1
7 B g 00 M1 12 13 la 15 & 17 18

Energie cinétique de mpactant (kJ)

(a

Fici11  Force d'impact, F,_, (a) et force aux appuis au 1*" pic, F

cinétigque de I'impactant.

impact localisé sur des matériaux grossiers, ou sur un
ouvrage constitué de géocellules composites.
L'approche discrete apparait mieux adaptée,

Les géocellules remplies de granulats ont ainsi été
modeélisées en trois dimensions par la méthode aux élé-
ments distincts (DEM : discrete element method). Cette
méthode permet de traiter le milieu comme un assem-
blage de corps distincts, prenant ici une forme sphé-
rique (Bertrand, 2006). Les interactions entre ces
sphéres sont définies par des lois de contact locales,
dont dépend le comportement macroscopique du
milieu modélisé. Cette méthode permet également de
gérer dans un méme environnement de calcul les deux
types de matériaux constitutifs des cellules
I'enveloppe grillagée et le matériau de remplissage gra-
nulaire grossier.

4 500 S NC
4 500 S C
&0 - A 500 G_NC
= 4 500 G C
%:— 50 A 500 M_NC
3 ® 1000 G_NC
=T g @ 1000_S_NC
% -
bt -
3.
@ 300 <
w© ]
E .
R A0
©
£ 1
g 100 " K
i 1 4, e ES
0 T T T 71 T T T T T T T T

Energie cinétique de l'impactant (kJ) (b)

apie (D) pour tous les essais, en fonction de I'énergie

Impact farce, F__. (al and force on the load transducers, F, . (bl for all the tests, according to the kinetic energy of the

boulder.

AG.12  Cellule de 500 mm remplies de granulats aprés impact : numérique (a) et expérimental (b).
500 mm in height gravel cell after impact: simulation (a) and experimental (b).
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Cellule confinée

50—

Force (kN)

R T T T
0 5 19 13

84
"
®

Temps (ms) (@)

FIG, 13

Cellule non confinée

Force (kN)

Temps (ms)

(b)

Comparaison expérimental/numérique de la force appliquée par I'impactant pour des cellules de 500 mm

remplies de granulats confinée (a) et non confinée (b) (Bertrand, 2006).
Experimental/simulation of the force applied by the boulder on 500mm in height gravel cells in confined (a), and

unconfined conditions (b) (Bertrand, 2006).

Les granulats sont modélisés par des agrégats insé-
cables de sphéres. Les agrégats sont initialement de
forme parallélépipéde rectangle et de distribution gra-
nulométrique identique aux granulats. Lors de leur
mise en place dans la cellule, les agrégats sont posi-
tionnés de maniére aléatoire et leurs arétes sont cou-
pées pour reproduire l'angularité des granulats. La
dégradation lors du chargement de I'assemblée granu-
laire, principalement par fracturation, est prise en
compte grace a un modéle de contact interagrégats
élastique parfaitement plastique. Ce modeéle limite la
valeur de force dans la direction normale au plan de
contact. Les déformations plastiques sont localisées aux
zones voisines des points de contact sans affecter le
reste de l'agrégat. Au final, ce modeéle permet de repro-
duire l'influence de la détérioration des granulats sur
le comportement macroscopique de 'assemblée gra-
nulaire (Bertrand et al., 2005).

Le grillage est décrit par un ensemble de particules
sphériques positionnées aux nceuds physiques de la
maille, c’est & dire a I'intersection des brins. Les inter-
actions physiques entre ces nceuds sont modélisées par
le biais de forces d’interaction a distance, entre les par-
ticules. Le modeéle différencie les brins simples des
brins torsacdés, caractéristicues du grillage double tor-
sion. Le comportement mécanicue des brins est modé-
lisé par une loi élastoplastique avec rupture, calée sur le
comportement réel des brins. La réponse du modéle de
grillage a été validée par comparaison avec des essais
de traction sur bande large de grillage (Bertrand et al.,
20086).

Une cage grillagée est obtenue par repliement de
bandes de ce grillage, puis remplie avec les agrégats
par application de la gravité, c’est-a-dire par pluviation.
Cette cellule numérique est ensuite vibrée dans le but
d’atteindre une porosité similaire a celle des essais
expérimentaux.

Des essais de chargement pseudo-statique de cel-
lules de 500 mm remplies de granulats confinées ont
permis le calage du modéle, notamment le calage des
parameétres relatifs aux contacts interagrégats. Le
modele a été validé a partir d’essais sur des cellules non

confinées (Fig. 2). D'une cellule & l'autre les résultats
montrent, comme en expérimental, une forte variabi-
lité dont I'origine est la texture initiale de 'assemblage
granulaire. La simulation numérique a par ailleurs
montré la trés forte influence de la forme des agrégats
sur la réponse de la cellule (Bertrand ef al., 2005).

A partir de ce modéle, calé, des simulations sous
sollicitations dynamiques ont été possibles (Fig. 12). Les
résultats relatifs a des impacts sur deux cellules de

—=—F0
—e—F1
—v—F2
——F3

Force appliquée par l'impactant (kN)

Q00 ' acz Q04 0.06
Temps (s)

Modeélisation de I'effet de confinement par
application d’une force aux nceuds du
grillage des faces latérales ; effet sur la
réponse d’une cellule de 500 mm remplie
de granulats impactée, pour différentes
valeurs de force FO, F1, F2 et F3 valant
respectivement 0, 500, 1000 et 2000 N.
Modelling of the confining effect by applying a
force on the node of the mesh: effect on the
response during impact of a 500mm in height
gravel cell for different force values FO, F1, F2
and F3 equalling 0, 500, 1.000 and 2,000 N
respectively.

01

REVUE FRANCAISE DE GECTECHNIQUE



09

500mm remplies de granulats, confinées et non confi-
nées, montrent une bonne concordance entre numé-
rique et expérimental, aussi bien pour I'enveloppe glo-
bale de la courbe que pour les variations locales
observées (Fig. 13).

Le modele numérique de la cellule remplie de gra-
nulats apparait robuste. Il peut étre utilisé pour simuler
des situations difficiles a mettre en ceuvre expérimen-
talement. Un point important est I'influence de la pré-
sence de cellules contigués sur la réponse de la cellule
impactée. Ce point a pu étre abordé numériquement en
modelisant la force opposée par les cellules contigués
aux déformations latérales de la cellule impactée. A
chaque particule de grillage des faces latérales est
appliquée une force normale au plan défini localement
par celui-ci. En premiére approche les forces appli-
quées sont de valeur constante, estimée a partir des
essais de chargement pseudo-statique sur cellules
confinees : les simulations donnent un rapport de 0,13
entre la force de chargement et la force totale sur
chaque face latérale. Connaissant les sollicitations sur
les cellules lors des impacts et le nombre de nceuds par
face, on déduit un ordre de grandeur de la force locale
a appliquer sur chaque nceud. Des simulations
d'impact ont été menées pour différentes valeurs de
force (Fig. 14). En augmentant la force de confinement
la durée de I'impact est réduite et la force maximale
augmente, de fagon analogue a ce qui est observé entre
une cellule non confinée et une cellule confinée. Cette
approche met clairement en évidence l'effet sur la
réponse d’une cellule d’un confinement latéral non
rigide, c’est-a-dire résultant de l'interaction avec
d’autres cellules.

[
Conclusion

Pour comprendre le comportement sous impact de
géocellules constitutives d’ouvrages a technique cellu-
laire, des essais ont été réalisés sur des cellules
cubiques remplies de trois matériaux différents, en
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condition non confiné et confiné. L'influence du type
de matériau de remplissage est mise en évidence
notamment par I'interaction avec I'enveloppe de confi-
nement, sollicitée en grandes déformations en
I'absence de tirants. L'influence trés importante des
conditions aux limites a été mise en évidence. En
I'absence de confinement, une cellule remplie de sable
ou de mélange pneu-sable dissipe de fagon plus uni-
forme I'énergie d’impact, notamment avec une plus
grande sollicitation de I'enveloppe. Par contre, sila cel-
lule est confinée, la possibilité de fracturation des gra-
nulats confére a ces matériaux un avantage par rapport
aux matériaux fins. Le choix du matériau de remplis-
sage des cellules pour obtenir une bonne atténuation
des efforts dépend donc des conditions aux limites de
la cellule, c’est a dire de l'interaction avec les cellules
voisines au sein de I'ouvrage.

Ces essais ont par ailleurs permis de valider le
modele numérique et la modélisation a ["échelle de
I'ouvrage peut alors étre abordée, a partir d’un modeéle
constitutif de la cellule (Nicot et al., 2007).

Les résultats expérimentaux doivent étre complétés
en appliquant un confinement plus en accord avec le
fonctionnement attendu dans un ouvrage. Sur la base
de I'ensemble de ces résultats, il sera possible de définir
les ouvrages expérimentaux de grandeur réelle 4 sou-
mettre a impact, objectif du projet de recherche Rem-
pare soutenu par "ANR 2006,

Globalement supportés par France Maccaferri SA, ces travaux
sont réalisés en collaboration entre I'UJF-L35R et le Cemagref-
ETNA dans le cadre du GIS VOR-RNVO, qui a financé
I'équipement du site utilisé pour ces expériences (Grés-sur-Aix, 73).
La réalisation des essais présentés a été rendue possible grace au
soutien financier apporté par le Péle grenoblois des Risques natu-
rels du conseil général de ['lsére (CGI38-PGRN) et par la fourniture
gracieuse des géotextiles par Bidim Geosynthetics SA. Les auteurs
remercient vivement ces acteurs ainsi que toutes les personnes qui
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Contribution a I’évaluation
de la durée de vie

d'un compartiment rocheux
susceptible de s’ébouler

Resume

Une nouvelle méthode d’analyse en retour d’éboulements
rocheux est présentée, qui prend en compte, de maniére
probabiliste, les accélérations sismiques subies par les
compartiments rocheux depuis qu’ils sont exposés a la
surface des falaise. L’accélération minimale subie dépend
de la durée d’exposition du compartiment, qui est
estimée a partir d'un modele d’érosion. Deux modéles
expliquant la dégradation de la stabilité au cours du
temps sont utilisés pour analyser trois éboulements
survenus dans des falaises calcaires: I'un fait intervenir
la dissolution, l'autre la propagation instable de la
fissuration. Ces modéles, calés sur des cas réels,
permettent d’estimer par excés, la durée de vie de
compartiments rocheux potentiellement instables.

Mots-clés : aléa éboulement, prévision de la rupture,
analyse en retour, dissolution, fluage tertiaire.

A contribution to the evaluation
of the life time of a potentially
unstable rock compartment

A new method for rock fall back-analysis is proposed, which
takes into account, in a probabilistic way, the seismic
accelerations underwent by the rock compartments since they
have been exposed at the cliff surface. The minimal underwent
acceleration depends on the exposure time of the compartment,
which can be estimated from an eresion model. Two models are
proposed to explain the decrease of the stability with time, and
they are applied to three failures occurred in limestone cliffs.
The first one involves the limestone dissolution and the second
one the unstable crack propagation. These models, which have
been fitted with real cases. make it possible to estimate the life
expectancy of potentially unstable rock compartments.

Abstract

Key words : rock fall hazard, time to failure, back-analysis,
dissolution, tertiary creep.

NDLR : Les discussions sur
cet article sont acceptées
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Introduction

Dans le domaine des risques naturels, l'aléa peut étre
défini comme la probabilité qu'un événement donné se
produise en un lieu donné, dans une période donnée
(cette période étant de l'ordre du siécle en cartographie
de l'aléa). En un point donné, I'aléa éboulement est la
probabilité qu'une masse rocheuse se détache d’une
paroi voisine (rupture) et se propage jusqu’a ce point
(propagation). Il existe plusieurs méthodes permettant de
simuler la trajectoire de blocs rocheux et de calculer la
probabilité qu'ils atteignent un point donné d’un versant.
En revanche, il n’existe actuellement aucune méthode
éprouvée permettant d’estimer la «durée de vie » d'une
masse rocheuse potentiellement instable, que ce soit de
maniéere déterministe ou probabiliste. Une évaluation
probabiliste de la durée de vie permettrait de déterminer
une probabilité de rupture en fonction du délai consi-
deéré, de la méme maniére que les sismologues détermi-
nent la probabilité qu'un séisme d’intensité minimale se
produise dans une période donnée, ou les hydrologues
celle d'une crue d'intensité donnée.

La durée de vie d'un compartiment rocheux dépend
d’un certain nombre de processus qui modifient les
contraintes actives et la résistance des surfaces de glis-
sement potentielles (Hantz, 2001; Hantz et al., 2003). On
peut distinguer des processus rapides et discontinus,
comme les séismes et les mises en pression hydraulique,
qui peuvent déclencher la rupture en peu de temps (fac-
teurs déclenchants), et des processus relativement lents
et continus (facteurs dégradants), qui provoquent une
diminution progressive de la stabilité pouvant conduire
a la rupture sans facteur déclenchant apparent. Parmi
ceux-ci, on peut citer "altération, la dissolution (pour les
roches solubles comme le calcaire), les cycles gel-dégel,
les cycles thermiques, le fluage des assises, les déforma-
tions tectoniques, la propagation lente des fissures et les
phénomenes de fatigue dus a des sollicitations sous-cri-
tiques répétées. Si les valeurs actuelles de la contrainte
active et de la résistance sont connues et supposées
constantes, une prévision probabiliste de I'accélération
sismique et de la pression hydraulique permet théori-
quement de déterminer, en fonction du délai, la proba-
bilité d'une rupture due a ces facteurs. Dans ce contexte
d’évaluation de l'aléa, les valeurs adoptées doivent étre
les plus probables et ne doivent pas étre affectées d’un
coefficient de sécurité (partiel ou global), comme c’est
géneralement le cas dans les calculs de dimensionne-
ment visant a garantir la sécurité d’une pente; de méme,
les modeéles géomécaniques adaptés doivent étre les
plus réalistes et non les plus pessimistes (Hantz, 2001).

Dans I'état actuel des connaissances, I'évaluation de la
probabilité d'une rupture provoquée ou favorisée par les
processus dégradants, n’est pas envisageable car la
connaissance quantitative de ces processus est encore
insuffisante. Dans les calculs effectués pour le dimension-
nement de pentes rocheuses, la réduction de stabilité due
aux facteurs dégradants est généralement négligée,
compte tenu de la marge de sécurité qui est prise. Le taux
de dissolution du calcaire massif a été estimé localement &
partir d’expériences sur des plaquettes (Kupper, 1981), ou a
I'échelle d'un massif, & partir d’analyses hydrogéochi-
micues (Delanoy, 1984). Les valeurs obtenues sont respec-
tivement de l'ordre de 10-* et 10-*m/an. L'influence des
cycles gel-dégel sur la fracturation de la roche a été mise
en évidence In situ (Rovera, 1997) et en laboratoire (Frays-
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sines, 2005). L'influence des cycles thermiques a été modé-
lisée par Gunzberger et al. (2005). La propagation sous-cri-
tique des fissures a été étudiée a I'échelle macroscopique
en réalisant des essais de compression de longue durée
sur des échantillons rocheux (Lama et Vutukuri, 1978 ;
Genevois et Prestininzi, 1979; Kranz, 1980). Des lois reliant
la contrainte appliquée au temps a la rupture ont été pro-
posées et utilisées pour simuler numériquement les essais
(Amitrano et Helmstetter, 2006). La propagation sous-cri-
tique a également été étudiée a 'échelle de la fissure, en
utilisant la théorie de la mécanique de la fracture (Atkin-
son, 1984). Cette théorie a été appliquée sur un cas d’école,
pour prévoir I'évolution de la stabilité d'un bloc pouvant
glisser sur un joint comportant des ponts rocheux
(Kemeny, 2003), mais la détermination des parameétres du
modéle est délicate.

Dans ce travail, nous avons tenté d’appréhender
quantitativement I'évolution de la stabilité des pentes
rocheuses, en effectuant des analyses en retour « histo-
riques » d'éboulements rocheux. L'analyse en retour
classique, que l'on peut qualifier d’«instantanée », per-
met d’estimer certaines caractéristiques mécaniques du
massif rocheux au moment de la rupture, en considérant
que I'équilibre limite a été atteint (coefficient de sécurité
=) sous certaines sollicitations connues (pression inter-
stitielle, accélération sismique ou surcharge statique par
exemple). L'analyse en retour historique, quant a elle, a
pour objectif de prendre en compte I'historique des sol-
licitations subies par la masse éboulée depuis qu’elle est
en situation d’instabilité potentielle. Cette situation sur-
vient a la suite d’éboulements précédents, qui
sinscrivent dans le processus de recul de la paroi. Les
sollicitations que nous avons prises en compte, de
maniére probabiliste, sont les sollicitations sismiques.
Nous nous sommes appuyés sur les études de sismicité
historique, qui permettent d’estimer, pour une région
donnée, les accélérations sismiques correspondant a dif-
férentes périodes de retour. Nous avons donc pu esti-
mer, avec un certain risque probabiliste, I’accélération
minimale qu’a subie un compartiment rocheux poten-
tiellement instable, en fonction de son «age» (durée
depuis laquelle il est en situation d'instabilité potentielle).

Cet age a été appréhendé grace 4 un modele simple
d’érosion de versant, basé sur les fréquences
d’éboulement (Hantz et al., 2002 ; Hantz et Frayssines,
2005). Ce modele permet de montrer que la durée de vie
moyenne des masses rocheuses éboulées dépend de
leur volume (les plus gros volumes ayant statistiquement
une durée de vie plus longue). Pour chaque éboulement
étudié, nous avons ainsi pu estimer, en fonction de son
volume, la durée la plus probable pendant laquelle la
masse rocheuse potentiellement instable a été soumise
aux accélérations sismiques. Nous avons ensuite déter-
miné, a partir du zonage sismique de la France,
'accélération ayant une probabilité de 95 % d’étre
dépassée sur cette durée. Il est donc possible d’estimer
par defaut le degré de stabilité passé des masses
rocheuses éboulées et dappréhender son évolution au
cours du temps.

Durée de vie moyenne
des masses rocheuses

L’évaluation de la durée de vie moyenne des masses
rocheuses est basée sur un modéle d’érosion par ébou-
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Fréquence cumulée d’éboulement f en
fonction du volume V (équation 1) et taux
volumique d’éboulement (équation 2). Pour
les falaises calcaires de I'agglomération
grenobloise, a=1122 et b = 0,55.
Cumulated rock fall frequency f as a function of
the rock fall volume V (équation 1), and
volumetric rock fall rate (equation 2). For the
limestone cliffs of the Grenoble area, a =1,122 et
b =0.55.

lement, établi a partir de l'analyse d’inventaires
d’éboulements (Hantz et Frayssines, 2005). L'analyse
d’un certain nombre d'inventaires d'éboulements
(Wieczorek, 1992 ; Hungr et al., 1999 ; Vengeon et al.,
2001 ; Dussauge-Peisser et al., 2002) a montré que la
distribution des volumes d'éboulement dans une zone
homogéne obéit a une loi puissance (Fig. 1). Dans
"équation 1 de la figure 1, f représente la fréquence
d’éboulements (nombre d’éboulements par siecle) de
volume supérieur a V. l'analyse d’inventaires portant

Ay A, A,
Configuration a

sur des zones différentes, montre que le parametre a
dépend fortement du contexte géologique et géomor-
phologique, alors que b est toujours voisin de 0,5. Cette
loi permet, par intégration, de calculer le taux volu-
mique d’éboulement W, (volume éboule par siecle), qui
dépend du volume d'éboulement maximal possible V___
(Hantz etal., 2002). Il est donné par I'équation 2 dans la
figure 1. Connaissant la surface totale S de la falaise
considérée dans I'inventaire, on peut en déduire le taux
d’érosion par éboulement E (vitesse moyenne de recul
de la falaise) : E = W/S.

Une intégrale du méme type que celle de l"équation
2 (Fig. 1) permet de calculer le taux volumique
d’éboulement W, correspondant & une classe de
volume (V, V _,) (Hantz et al., 2002).

A un instant donné, la surface de falaise A consti-
tuée de cicatrices d’éboulements de la classe fVl, V.,
est égale 8 W/E, comme on peut le voir sur la figure é
dans laquelle, pour simplifier, les éboulements d'une
méme classe ont tous le méme volume (V,, V, ou V,).

On peut définir le taux de renouvellement de la sur-
face A, par le rapport entre la surface de cicatrice B,
qui apparait chaque siécle (représentée en trait gras sur
la figure 3 pour la classe de volume la plus petite) et A.
Son inverse, A, / B, est égal a la durée de vie moyenne
T, des cicatrices de la classe (V,, V, ), qui est aussi celle
des compartiments rocheux de cette méme classe. Pour
chaque classe de volume, B, peut étre déterminé par
intégration a partir de la loi de distribution des surfaces
de cicatrice. Celle-ci peut étre déterminée a partir d'un
inventaire comportant ces surfaces ou d'une corréla-
tion entre le volume et la surface des éboulements
(Frayssines, 2005).

Configuration a'

fe.2 Modeéles conceptuels bidimensionnels de falaise (vue de dessus) avec trois classes de volumes
d’éboulement (V,, V,, V,), affectant respectivement des aires de falaise A,, A, A, Dans la
configuration b, les aires A,, A,, A, correspondent a des portions de falaise qui varient dans le
temps.
Conceptual two-dimensional models (view from above) with three rock fall volume classes (V,, V,, V),
corresponding respectively to cliff surfaces A,, A, A,. In the b configuration, the surfaces A, A, A,
correspond to cliff sectors which vary with time.
- B1
——/
— 5
Configuration a A, Configuration a'
fic3 En supposant que les compartiments représentés s'éboulent en un siécle, la surface totale B, des

cicatrices d’éboulements de la classe V,, qui apparait chaque siécle, est représentée par les traits
gras. La durée de vie moyenne d’une cicatrice est le rapport A,/B,. La configuration a’ se
distingue par une forme différente des compartiments.

Assuming the displayed compartments will fall in one century, the total surface B

of the rock fall scars for

the volume class V,, which appears in one century, is represented by the lhici( lines. The average life
expectancy of a scar is given by A,/B,. The configuration a’ is different shaped by the form of the

compartments.
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fG.4 Contexte géologique de la région
grenobloise. Trait gras: falaises
concernées par I'inventaire d’éboulements.
Etoile : localisation des 3 éboulements
analysés.
Geological scheme of the Grenoble area. Bold
line: cliffs considered for the rock fall inventory.
Star: location of the 3 analyzed rock slides.

Le modéle d’érosion par éboulements a été appli-
qué aux falaises calcaires de 'agglomération greno-
bloise, pour lesquelles un inventaire d'éboulements
avait été réalisé par le service RTM de I'Isére (1996). Les
falaises concernées sont représentées sur la figure 4.
I'application de ce modele suppose que ces falaises,
constituées de calcaire massif, ont une vitesse de recul
homogene dans 'espace, & une échelle de temps géo-

relativement rectiligne des lignes de créte. Les résul-
tats obtenus, qui doivent étre considérés comme des
ordres de grandeur, sont présentés dans le tableau I.
On constate que le taux de recul (taux linéaire
d’érosion) est de I'ordre du km par million d’années, ce
qui est compatible avec le recul de la limite orientale de
la plate-forme urgonienne, qui est de I'ordre de 10 km
en 10 millions d'années (Arnaud, 1979). Les 4dges obte-
nus seront confrontés aux résultats de datations par la
méthode des isotopes cosmogéniques (Siame et al.,
2000).

Estimation probabiliste
des accélérations sismiques

Pour estimer, de maniére probabiliste, les accéléra-
tions sismiques qui ont affecté les falaises, nous avons
utilisé I'étude réalisée par GEO-TER (2002) pour la révi-
sion du zonage sismique de la France. Cette étude, qui
s'appuie sur les séismes historiques des mille derniéres
années, fournit pour un certain nombre de villes, des
courbes taux de dépassement — accélération corres-
pondant aux différentes zones sources possibles. En
additionnant les taux correspondant a différentes zones
sources, on peut obtenir la loi de fréquence cumulée
des accélérations. Pour la ville de Grenoble, on obtient
la loi suivante :

log f=2,65loga-1,83 (1)

f étant la fréquence (par année) des séismes
d’accélération maximale supérieure a a (en m/s2). En
admettant que l'occurrence des séismes obéit & une loi
de Poisson, la probabilité P qu’une accélération de fré-
quence f ait été dépassée au moins une fois dans une
période T est :

PM=1-¢1 (2)

On peut donc affirmer avec un risque d’erreur de
5%, qu’au moins une accélération de fréquence f, don-
née par l'équation suivante, s’est produite pendant la
période T :

logique. Cette hypothése est suggérée par la forme 1—e-T=0,95 (3)
‘TaBLEAUI  Application du modéle d’érosion par éboulements aux falaises calcaires de I'agglomération grenobloise.
Application of the rock fall erosion model to the limestone cliffs of the Grenoble area.

Classe de volume (m’) 040 A0M100 1000 10W0T 0M00 10810
Période d’observation 1935-2000 1935-2000  1935-2000 1800-2000  1600-2000
Nombre d’éboulements 33 9 ] 3 2
Fréquence observée (par siecle) 51 14 g 1.5 0,5
Frequence moyenne calculée 65 18 5 1,5 0.6
Taux volumique d’érosion par classe de volume

(m¥/siecle) 10 893 19807 55 825 157 336 443433 2,83 108
Taux volumique d’érosion global 3521927

Surface totale de falaise (m?) 24 10°

Taux linéaire d'érosion (m/siécle) 0,15

Surface moyenne de falaise affectée

par des eboulements de volume compris 0,07 10° 0,110¢ 0,4 108 100 3106 19 10°
entre V.and V _, (m?)

Taux d’apparition de cicatrices (m*/siécle) 27 264 14 240 21677 33 000 50235 150 769
Durée de vie moyenne des masses

potentiellement instables (ans) 272 948 1755 3249 6015 12812
Accélération subie avec une probabilité

68 de 95% (m/s?) 1,12 1,79 2,26 2,85 3,60 4,78
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f6.5 Les taches claires dans la falaise grise sont

les cicatrices des éboulements de
Chalimont (a gauche) et du Pas du Fouillet
(a droite).

The bright spots in the grey cliff are the scars of
the Chalimont (left) and Pas du Fouillet (right)
rock falls.

La valeur de l'accélération correspondant a cette
fréquence est donnée par I'équation (1). Les valeurs des
accélérations ayant affecté les falaises de
I'agglomeération grenobloise avec une probabilité de
95 %, sont données dans la derniére ligne du tableau |,
pour les durées de vie correspondant a chaque classe
de volume.

_!
Eboulements analysés

Nous avons analysé trois éboulements, qui se sont
produits dans des falaises de calcaire urgonien du Ver-
cors (Fig. 4) : I'éboulement de la Vierge du Vercors
(117 m?), celui de Chalimont (48 m?) et celui du Pas du
Fouillet (24 m3). Les deux derniers sont présentes sur
la figure 5. Leur description détaillée a été faite par
Frayssines (2005) et résumée par Frayssines et Hantz
(2006). Les mécanismes de rupture étaient des glisse-
ments sur des diaclases, de pendage 80° vers le vide.
Ces diaclases appartiennent a une des principales
familles de discontinuités, qui correspond au plan
moyen de la falaise et prédécoupe des ecailles poten-
tiellement instables. Celles-ci peuvent étre délimitees
latéralement par des joints appartenant & une seconde
famille subverticale, perpendiculaire & la falaise, ou se
terminer en biseau. Dans un profil vertical, elles sont
interrompues vers le haut par des joints de stratifica-
tion subhorizontaux et se terminent en biseau vers le
bas (Fig. 6). Les glissements sont dus a la rupture de
ponts rocheux, dont la surface représente moins de 1%

Y|

Pont
rocheux

N> X

fic.6 Schéma d'un glissement rocheux. Le trait
gras représente un pont rocheux. W : poids
du bloc. N, T: réactions normale et
tangentielle.
Scheme of a rock slide. The bold line represents
a rock bridge. W: weight of the block. N, T:
normal and tangential reactions.

de la surface totale de la cicatrice, bien visible a poste-
riori grace a la différence de couleur avec la surface
patinée de la falaise, de couleur grise (Fig. 5). En dehors
des ponts rocheux, les cicatrices sont couvertes d'une
crotite de calcite indiquant que les diaclases étaient
ouvertes avant le glissement. On peut donc considérer
que les efforts étaient concentrés sur les ponts rocheux
et que le glissement est du & la rupture de la matrice
calcaire qui les constituait. Des essais triaxiaux ont per-
mis de déterminer le critére de rupture instantané du
calcaire urgonien. Les valeurs obtenues sont données
dans le tableau 1.

Analyses en retour

Deux processus différents de dégradation ont été
envisages séparément : la dissolution du calcaire et la
propagation instable de fissures, aboutissant a la rup-
ture aprés un fluage tertiaire de durée égale a I'age des
compartiments. Dans la premiére hypothese, nous
avons neglige le fluage et considére que la contrainte
de cisaillement sur le pont rocheux au moment de la
rupture était égale a la résistance au cisaillement ins-
tantanée de la roche, donnée par le critére de Mohr-
Coulomb. De plus, nous avons pu estimer par défaut,

TABLEaU I Caractéristiques mécaniques instantanées du calcaire urgonien.
Instantaneous mechanical parameters of the Urgonian limestone.

Parameétre Mayenne Eeart-type Min Max Nombre d’essais
Résistance en compression uniaxiale (MPa) 142 21 93 177 8
Résistance en traction (MPal 7 3 3 12 19
Cohésion (MPa) 3
(0<0,<10 MPa) 23 3 triaxiaux
Angle de frottement 54 3
Module d"Young (GPa) 68 7 59 (g 6
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10

l'effort résistant mobilisable au moment ou le compar-
timent a été exposé a la surface de la falaise, suite & un
eboulement antérieur, en considérant que celui-ci a
résisté a l'accélération sismique calculée au para-
graphe 3. Cet effort résistant initial était supérieur a
I'effort résistant mobilisé lors de la rupture, la diffé-
rence entre les deux étant due a la diminution de la sur-
face des ponts rocheux par dissolution de la calcite.
Dans la seconde hypotheése, la dissolution a été négli-
gée, et nous avons considéré que la contrainte de
cisaillement sur le pont rocheux a la rupture s’exercait
de maniére permanente depuis un temps égal a la
durée de vie moyenne des compartiments, estimée au
paragraphe 2. Dans ce cas, la résistance au cisaillement
instantanée a été estimée par défaut en considérant que
le compartiment avait résisté a 'accélération sismique
calculée au paragraphe 3.

L5
Dégradation par dissolution

La condition de rupture est donnée par l'équation
suivante, qui exprime |'équilibre limite des forces dans
la direction du glissement (axe Y de la figure 6) :

W sino.= W cosaitan® + ¢ S (4)

W étant le poids du compartiment, S, la surface de
pont rocheux au moment de la rupture, e l'inclinaison
du plan de glissement, ¢ et ® la cohésion et I'angle de
frottement du calcaire. Cette condition fournit une rela-
tion entre c et @. Hoek et Brown (1980) ont montré que
la pente du critére de rupture de la roche intacte (a
I’échelle de I'échantillon) est une caractéristique intrin-
séque & la nature de la roche, contrairement a la résis-
tance en compression simple, qui peut varier de
maniére importante d’un échantillon a 'autre d’une
méme roche, notamment en fonction de la microfissu-
ration, A I'échelle du massif rocheux, la pente du cri-
tére est affectée par la fracturation, mais de maniére
moins sensible que la résistance en compression
simple. Les ponts rocheux étant constitués de roche
intacte, nous avons adopté pour @ la valeur déterminée
en laboratoire. Mais nous avons considéré que leur
cohésion pouvait étre affectée par un effet d’échelle, qui
a été observé par plusieurs auteurs en comparant les
résistances d'échantillons de tailles différentes (Good-
man, 1989). Nous avons donc calculé les valeurs de ¢
expliquant les ruptures & partir de I'équation (4), Ces
valeurs sont données dans le tableau III. On constate
que les cohésions obtenues sont 2 & 6 fois plus faibles
que celles obtenues a I'échelle de I'échantillon. Cette
différence peut étre attribuée a un effet d’échelle, entre
celles des ponts rocheux (de l‘ordre de
10-1 m2) et des échantillons (de I'ordre de 10-% m2), mais
aussi par le fait que les ponts rocheux pourraient pré-

senter une microfissuration plus importante que les
échantillons (qui n‘ont pas été prélevés dans des ponts
rocheux).

Lorsque le compartiment a résisté a 'accélération
a = kg calculée au paragraphe 3 (g étant I’accélération
de la gravité), la condition suivante était remplie :

W (sina + k coser) < W (cosa — k sine) tan® + ¢ S (5)

La surface S de pont rocheux a cet instant inconnu
peut donc étre estimée par défaut a partir de cette
inégalité. La surface de pont rocheux diminuant au
cours du temps, la surface S, au moment ot le compar-
timent a eté exposé & la surface de la falaise est supé-
rieure & S. L'inégalité (5) donne donc une estimation
par défaut de la surface initiale S, de pont rocheux. Il
est donc possible d’évaluer par défaut le taux de
décroissance de cette surface et la vitesse linéaire de
dissolution. Les valeurs obtenues pour les trois ébou-
lements analysés sont données dans le tableau I1I. Elles
sont compatibles avec les vitesses de dissolution don-
nées dans la littérature (de l'ordre de 0,01 4 0,1 mm/an).

L. 591
Propagation instable des fissures

Le rapport de la contrainte de cisaillement active
permanente sur la résistance instantanée du pont
rocheux (charge de fluage) est donné par l'équation :

o/c,=W sino/(W cose. tan® + ¢, S) (6)

Comme précédemment, la cohésion instantanée,
partiellement mabilisée lorsque 'accélération kg s’est
produite, est déterminée par défaut a partir de
I'inégalité (5), la surface S de ponts rocheux étant main-
tenant supposée constante au cours du temps.
L'expression (6) donne donc une évaluation par excés
du rapport 6/, qui peut étre comparée aux lois empi-
riques obtenues a partir d’essais de fluage tertiaire
(Fig. 7). Une analyse des résultats publiés dans la litté-
rature a été effectuée par Amitrano et Helmstetter
(2006). Ces auteurs ont montré que les données expéri-
mentales peuvent étre ajustées par une loi exponen-
tielle (équation 7) ou par une loi puissance (8) :

t.=1,exp (- o 6/c) (7)

t=t, (o/c)P 8

Dans I'équation (8), t, représente le temps avant la
rupture instantanée. Pour situer nos résultats par rap-
port a ceux obtenus en laboratoire, nous avons consi-
déré uniquement les essais en compression uniaxiale
ou quasiment uniaxiale (o, = 0,1 MPa), sur échantillons
secs et a température ambiante. En effet, on peut esti-

TABLlEAUN  Principales données el résultats de I'analyse en retour de trois éboulements.
Main data and results of the back analysis of three rock falls.

Non de 'éboulement Vierge du Vercors Pas du Fouillet
Volume (m?) 117 24
Cohésion (MPa) 4 6
Surface ponts rocheux a la rupture (m?) 0,6 . 0,08
Surface initiale de ponts rocheux (m?) > (,98 >0,14 >0,11
Durée de vie du compartiment (ans) 948 272 272
Vitesse de dissolution (mm/an) > 0,05 > 0,07 > 0,07
Charge de fluage o/o, 0,78 0,85 0,85
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1E+13

Courbes experimentales :

1E+12 — = Barre Granite (Kranz. 1980

1E+11 arre nite (Kranz, Jl
= |E+10 Misrge au Veroors @ " o Calabr?a Gmfte : ](Grmewr’.s‘ el Prestininzi, 1979)
E,’ 1E+09 Pas du Fouillet & Chalimont —7 — Calabria Granite 2
=
&) IEH08 +——————————————————— o Calcaire
= 1E+07 A Marbre (Lama et Vutukuri. 1978)
< 1E+06
& ~ Vg o o Dolomite
aE) |E+05 L \\Q \‘
& 1E+04 N

JEH)3 p=————————————s———— —\3\\«—\‘:\-— s Analyse en retour (estimation par excés)

1E+02

1E+01

lE+00 L L I ]

0 0,2 0,4 0,6 0,8 1
G/oi
fie.7 Temps a la rupture en fonction du rapport o/, de la contrainte active sur la résistance

instantanée. L'analyse en retour (H) donne une estimation par excés de o/o,.
Time to failure as a function of the ratio o/o, (acting stress/instantaneous strength). l%ack analysis (M) gives a

maximal value of o/,

mer que, dans les cas de rupture analysés, la contrainte
principale mineure est toujours trés faible ou négative.
On peut estimer également que la roche constituant les
ponts rocheux dans les falaises calcaires étudiées n'est,
la plupart du temps, pas saturée. Sur la figure 7, sont
représentées les lois puissance obtenues a partir
d’essais effectués sur des granites par Kranz (1980) et
Genevois et Prestinizi (1979). Les parameétres corres-
pondants varient entre 0,85 et 142 pour t,, et entre 15et
56 pour p (Frayssines, 2005). A partir d’un point obtenu
par analyse en retour, il est possible d’estimer par exces
le parameétre B, en considérant que t,, le temps néces-
saire pour obtenir la rupture lors d’un essai classique
de laboratoire, est de |'ordre de 1 a 100 secondes.
L’estimation de P par excés, obtenue & partir de
I'éboulement de la Vierge du Vercors, est ainsi de 79
(pour t, = 100 s) & 97 (pour t, = 1 s). Notons qu’Amitrano
et Helmstetter (2006) ont obtenu une valeur de p de 72
en compression uniaxiale et des valeurs allant jusqu‘a
123 en compression triaxiale. On peut donc considérer
que les valeurs par excés données par l'analyse en
retour historique ne sont pas incompatibles avec celles
déduites des essais en laboratoire, compte tenu de la
dispersion importante de celles-ci.

La discordance importante entre les points de la
figure 7 obtenus par analyse en retour et les lois ajus-
tées sur les résultats de laboratoire peut s’expliquer par
le fait que le rapport o/o, a été surestime, |'accélération
sismique présumée étant nettement insuffisante pour
mettre en évidence la véritable valeur de la cohésion
instantanée. Cette discordance peut aussi étre accen-
tuée par le fait que les essais de laboratoire ont été
effectués sur du granite et non sur du calcaire. Or le
calcaire peut se déformer par dissolution-cristallisation,
comme le montrent la schistosité et les stylolites. Ce
processus, concurrent de la microfissuration, pourrait
expliquer qu’une charge de fluage plus importante soit
nécessaire pour obtenir la rupture du calcaire.

Néanmoins, les valeurs des parametres de fluage
que nous avons obtenues, permettent d’estimer par

exces la durée de vie de compartiments rocheux sur
une gamme de temps de 'ordre du millier d’années,
beaucoup plus grande que celle investiguée par les
essais de laboratoire. Dans le contexte du dimension-
nement d'un ouvrage, une telle estimation n’est pas
conservative et ne permet donc pas de garantir la sécu-
rité. Mais dans celui de |'évaluation de 1'aléa, elle per-
mettrait de quantifier le délai dans lequel un éboule-
ment peut étre qualifié de trés probable. Si ce délai est
de 'ordre du siécle, 'aléa d’éboulement peut étre qua-
lifié de trés élevé, ce qui peut justifier des travaux de
sécurisation ou une interdiction de construire.

T
Conclusion

L’analyse en retour de la rupture, sur trois cas
d’éboulement, a permis d’estimer la cohésion «en vraie
grandeur » du calcaire urgonien, qui est en moyenne
3fois plus faible que celle obtenue en laboratoire.

L'analyse en retour «historique » a permis
d'appréhender quantitativement le probléme de
I"évolution temporelle de la stabilité. L'hypothése d'une
dégradation par dissolution du calcaire est compatible
avec les vitesses données dans la littérature. L'hypothése
d’une propagation instable de la fissuration est compa-
tible avec les données expérimentales et les compleéte en
explorant un domaine temporel plus étendu (le millier
d’années). La loi obtenue & partir des analyses en retour
historiques permet d’estimer par excés, la durée de vie
de compartiments rocheux sur une gamme de temps de
l'ordre du millier d’années, beaucoup plus grande que
celle investiguée par les essais de laboratoire. Une telle
estimation par excés ne permet pas de garantir la sécu-
rité d'un ouvrage, mais elle permettrait, dans certains
cas, de justifier des travaux de sécurisation ou une inter-
diction de construire. Une meilleure connaissance du
comportement des roches en fluage tertiaire est néces-
saire pour améliorer cette estimation.
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Il convient cependant de rappeler qu’une analyse
géomécanique prenant en compte les ponts rocheux
n’est possible que lorsque ceux-ci sont connus, ce qui

paraitre).

est rarement le cas. Cette considération souligne les

limites actuelles de "approche géomécanique dans
I"évaluation de 'aléa (Hantz, 2001) et la nécessité de
poursuivre les recherches sur l'application des
méthodes de prospection géophysique a la reconnais-
sance des parois rocheuses. Des premiers résultats
intéressants ont été obtenus en utilisant le géoradar
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Vers un modele probabiliste
pour la formation de réseaux
de fissures dans les roches
lors de I'injection de CO,

-

Resume

Le stockage géologique de CO, est une des solutions pour
diminuer la concentration de gaz a effets de serre,
L’éventuelle fuite de CO, vers la surface est associée a la
perméabilité des roches de couverture et par ce biais
peut étre reliée a son état de fissuration. Un modele
probabiliste qui prend en compte 1'hétérogénéité du
matériau est proposé. La propagation de fissures isolées
est discutée et la possibilité de formation de réseaux de
fissures est analysée. L'interaction entre les fractures
est prise en compte en considérant des zones
d’obscurcissement correspondant aux effets d’écran
créés par chaque fracture.

Mots-clés : stockage géologique de CO,, fracturation
des roches, approches probabilistes, modéle de Weibull.

Towards a probabilistic model
for the formation of crack networks

In rocks

Abstract

Injection of CO, into geologic formations is being practiced
today to decrease the greenhouse gas effect, but it is not yet
possible to predict with confidence storage volume, formation
integrity and long term reliability. Potential CO, leakage towards
the surface is associated with the cracking state of caprocks
through the permeability-fracturing state relationship. A
probabilistic method based on the initial distribution of defects
is proposed to describe different aspects of the formation of
crack networks in rocks under CO, injection conditions.
Propagation of single cracks is discussed by studying the stress
intensity factor variation and the possibility of crack network
formation is shown. The interaction between cracks is modelled
by considering obscuration zones corresponding to shielding
effects created by each crack.

Key words : CO, geologic disposal, rock fracturing, probabilistic
approach, Weibull model.
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Introduction

Le stockage de CO, dans les formations géologiques
profondes telles que les nappes aquiféres salines ou les
réservoirs de pétrole déplétés est une des solutions
pour diminuer l'effet de la pollution par le CO, et aussi
pour améliorer la rentabilité de la production de pétrole
dans le second cas. Actuellement, la stabilité et la stireté
a long terme du stockage de CO, dans les formations
géologiques profondes sont probablement le défi le
plus important car cet aspect a un impact fort sur
I"opinion publique.

La concentration de CO, en surface peut étre trés
dangereuse (Le Guren et Sigvaldason, 1989; Farrer et
al, 1995; Williams 1995). Le désastre de Lake Nyos en
est peut-étre I'exemple le plus tristement célébre. La
nuit du 21 aolit 1986, une masse trés importante de CO,
a été émise de Lake Nyos, un lac volcanique au Came—
roun. Une concentration mortelle de gaz a été obser-
vée a une altitude de 120 m au-dessus de la surface du
lac. La quantité totale de gaz mortel a pu étre estimée 2
1,3 km?®. Le gaz a tué plus de 1700 personnes dans un
endroit fortement peuplé et tous les animaux jusqu’a
une distance de 14km. L’hypothése la plus plausible
pour expliquer cette catastrophe est une émission bru-
tale et violente de CO, causée par la saturation du lac
par du CO, d’origine volcamque tHolloway, 2005). La
p0551b111te d un acc1dent similaire, causé par une fuite
de CO, a partir d'un réservoir souterrain doit étre étu-
diee. Il faut noter que les particularités topographiques
de Lake Nyos ont favorisé la concentration du gaz éva-
cué, ce qui peut donner un caractére singulier a cette
tragedie. Pourtant, Cox et al. (1996) ont noté qu’une
rupture importante au bord du puits produite vers la
fin du processus d’'injection, quand la pression dans le
réservoir est relativement élevée, peut créer un danger
de développement d'un nuage épais de CO, a la sur-
face.

Des études récentes ont mis en évidence la possibi-
lité d’apparition d’une rupture mécanique a l'interface
réservoir —couverture (Rutqvist et al, 2002 ; Rutqvist et
Tsang, 2005). La diminution de la contrainte effective
(au sens de la mécanique des sols) dans cette zone peut
engendrer la fracturation de la roche. Cette diminution
de la contrainte effective est liée a I'augmentation de la
pression de la phase fluide (liquide et gazeuse) due a
I'injection de CO,. Plusieurs relations existent dans la
littérature entre la pression de la phase fluide, =, et le
tenseur de contrainte effective ¢’. L'équation (1) en est
un exemple (Dangla et Coussy 1998):

2 al
o'=0-bnl avec n=(‘1-—Sw).pg+Sw.pw—§f p.@dr (1)
Sw

ou p, estla pressmn de gaz, p_ la pression de liquide
p.= p - p,, la pression caplllaLre et I le tenseur unité. o
desxgne le tenseur de contrainte totale, S, la saturation
en liquide et b le coefficient de Biot.

L'éventuelle fuite de CO, vers la surface est associée
a la perméabilité du massif rocheux qui entoure le
réservoir et par ce biais est reliée a son état de fractu-
ration. Cette influence directe de I'état de fracturation
(endommagement) du massif sur la capacité a stocker
et la slireté du réservoir nécessitent la mise en ceuvre
de modeéles appropriés pour modéliser la formation et
la propagation de réseaux de fractures dans les massifs
rocheux ainsi que I'établissement des relations permet-
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tant de relier chaque état d’endommagement du massif
a sa perméabilité.

L’'endommagement par fissuration est le principal
processus dissipatif associé au comportement inélas-
tique et a la rupture des roches (quasi) fragiles. Dans ce
cas, la déformation irréversible se manifeste par la
dégradation progressive du matériau quand les micro-
fissures s’amorcent et se propagent 4 « petite échelle »
et coalescent pour initier des macrofissures a une
échelle beaucoup plus grande. Le mécanisme de rup-
ture dans les zones endommageées est de 'amorgage et
de la propagation de fissures et de fractures.

Une revue bibliographique révéle une quantité rela-
tivement importante de travaux réalisés sur I'endom-
magement des roches profondes et sur les relations
endommagement-perméabilité principalement en vue
de la modélisation du stockage profond de déchets
nucléaires. Il s’agit principalement d’endommagement
sous confinement, vu I'absence de sollicitations en trac-
tion et la nature du probléme. Des études expérimen-
tales ont montré que différents mécanismes peuvent
étre a 'origine de 'amorcage et de la propagation de
fractures sous des contraintes de compression (Souley
etal, 2001). Les mécanismes concernés incluent le glis-
sement le long des faces de fissures préexistantes ou
de grains, I'écrasement de pores, le mouvement de dis-
locations, etc. Afin de décrire ces mécanismes, plu-
sieurs modeéles micromécanicques de rupture ont été
développes. La caractéristique principale des modéles
micromécaniques est leur capacité a décrire I'évolution
des microfissures au niveau de la microstructure de la
roche.

Par ailleurs, des modéles anisotropes d’endom-
magement ont aussi été développés. lls sont basés sur
des principes thermodynamiques et utilisent une
variable interne pour caractériser I'état d’'endommage-
ment de la roche. En effet, I'amor¢age de microfissures
affecte les propriétés mécaniques du matériau. Diffé-
rentes methodes ont été développées afin d’évaluer des
parametres élastiques d'un solide fissuré. Parmi celles-
ci, les modeles dits « autocohérents » et le schéma diffé-
rentiel (Budiansky et O’Connell, 1976 ; Hashin, 1988)
sont les plus utilisés. Les principaux ingrédients de
chaque modéle micromécanique sont le critére
d’amorcage des fissures, les lois de propagation et
I"évaluation de l'effet de la création de microfissures sur
la souplesse du matériau. L'avantage essentiel de ces
modeles est leur capacité a décrire I'amorgage et la pro-
pagation de microfissures a une échelle appropriée.
Cependant, I'implantation numérique de ces modéles
n‘est pas toujours facile surtout pour des problémes 3D,

Récemment une troisiéme voie, que I'on peut appe-
ler « approche phénoménologique enrichie », a été
developpée (Halm et Dragon, 1996 ; Homand-Etienne
et al, 1998 ; Hoxa et Homand, 1999). Des approches
essentiellement basées sur les travaux de Kachanov
(1994) peuvent également étre utilisées pour calculer
des propriétés effectives d'un solide fissuré. Ainsi, un
modele anisotrope a été proposé par Shao et al. (1999)
pour décrire I'endommagement dans les roches.

D’un point de vue pratique, I'étude de la streté d'un
stockage geologlque de CO, consiste a déterminer les
marges de sécurité dont on dispose pour une pression
d'injection donnée. Ceci entraine inévitablement la déter-
mination de la pression limite pour chaque site de stoc-
kage. Cette pression limite, d'une part, doit étre assez éle-
vée pour permettre I'injection de quantités importantes



de gaz et, d’autre part, ne pas mettre en péril I'intégrité de
la roche de couverture. La prise en compte de
I'hétérogénéité de la roche avec en particulier la présence
de microfractures et de fissures, est un point important
dans la démarche adoptée dans le présent travail pour
déterminer cette pression limite. Pour ce faire, nous nous
sommes limités, dans le cadre de cet article, a I'étude de
la formation de réseaux de fractures en mode I, c’est-a-
dire la rupture en mode d’ouverture.

Il est important de noter qu’une étude compleéte de
I'intégrité d'un stockage géologique de CO, doit prendre
en compte les effets des couplages hydromecaniques, les
variations de température et des processus géochimiques
sur le comportement des formations de couverture. Dans
le cadre de cet article, la formation des réseaux de frac-
tures dans la roche de couverture, considérée comme un
matériau hétérogeéne, sous le seul effet mécanique de la
surpression engendrée par 'injection de gaz, est étudiée.

La rupture de la roche est un phénomeéne générale-
ment aléatoire. La contrainte de rupture présente une
dispersion et sa valeur moyenne diminue quand le
volume de I"échantillon augmente. L'effet de cette dis-
persion sur la capacité du site a stocker le gaz doit étre
pris en compte. Les modéles probabilistes permettent
de prendre en compte l'effet de I'hétérogénéité de la
roche sur son état d’endommagement. L'hétérogénéité
du massif rocheux est représentée par la présence de
fissures initiales réparties de maniére aléatoire dans le
massif. Ces derniéres sont a 'origine de l'amorcage de
fissures entrainant la rupture. Un modele probabiliste
basé sur un processus ponctuel de Poisson de micro-
fissures (Gulino et Phoenix, 1991 ; Jeulin, 1991), sites
potentiels d’amorcage des fissures, est utilisé pour
décrire ce caractére aléatoire en reliant la microstruc-
ture du matériau a son comportement macroscopique.

Les différents aspects de la propagation de fissures
isolées sont étudiés, et la possibilité d’arrét est évaluée.
La formation de réseaux de fissures est ensuite traitée,
L’amorgage de chaque fissure modifie le champ de
contraintes dans son voisinage, et des zones de relaxa-
tion et d’amplification de contraintes sont créées.
L'effet d’écran peut étre expliqué en considérant
I'influence des zones de relaxation de contraintes sur
"'amorgage d’autres fissures. L'éventuelle interaction
entre les fissures amorcées et les autres sites
d’amorcage est modélisée en introduisant une proba-
bilité d’écrantage pour chaque site d’amorcage,

Conditions d'amorcage de fissures

Rappel de mécanique de la rupture

La mécanique de la rupture propose une solution
pour estimer la valeur des parameétres qui gouvernent
le comportement des fissures, c’est-a-dire leur amor-
cage, propagation et arrét. Trois types de variables
caractérisent la perturbation du champ de contraintes
due a la présence d’une fissure: les facteurs d’intensité
des contraintes, les intégrales de contour et le taux de
restitution d’énergie. Considérant la commodité de cal-
cul du facteur d’intensité des contraintes K, nous
I'utilisons, dans le cadre du présent travail, pour étudier
le comportement des fractures dans un massif rocheux.

Les facteurs d'intensité des contraintes caractérisent
l'intensité du champ des contraintes & la pointe de la
fissure. Si I’'on connait leur valeur, ils permettent de
déterminer complétement les champs de contraintes
singuliers ou de déplacements associes dans la struc-
ture fissurée, considérée comme élastique. Inverse-
ment, si I'on connait les expressions des composantes
non nulles des contraintes et des déplacements, on
peut déterminer les facteurs d'intensité des contraintes
pour les trois modes d’ouverture de fissure (Fig. 1a) par
les expressions suivantes qui sont valables pour les
milieux fissurés plans :

. . E |2n
Ki=L 2nr) = lim —lu
= Limtozz B0 =i T e

; ; E [2n
S )= r“i%[sa\, \IT[L”]] )

K= Lil’él(GIa*v'zﬂT) - Iim[ - = [U’gj]
Ir—

r—=0\B(1+) ¥V T

avec H =1 en contraintes planes et H =1 -vZen
déformations planes. Dans |'équation (2), K, K, et K,
sont les facteurs d’intensité des contraintes [FI(E], Ele
module d’élasticité, v le coefficient de Poisson, [u] la
discontinuité de champ de déplacements selon l'axe i
et r la distance entre chaque point et la pointe de fis-
sure (Fig. 1b).

Dans la suite, nous ne considérons que le mode |
d’ouverture et le facteur d’intensité des contraintes est
considéré comme le pilote d’amorcage et de propaga-
tion des fissures,

(TS
Hypotheses

Deux phases peuvent étre distinguées lors d'un pro-
cessus de stockage de CO,. Pendant la phase
d’injection, la pression du gaz augmente et atteint sa
valeur maximale a la fin de l'injection. En négligeant la
fuite diffuse de gaz et sa dissolution dans la phase
liquide sur une échelle de temps relativement courte,
on peut considérer que la pression reste constante pen-
dant la seconde phase, c’est-a-dire le stockage. La
question que l'on se pose est d’étudier I'effet de cette
augmentation de pression sur |'équilibre mécanique du
massif et de savoir comment les réseaux de fractures
peuvent évoluer suite a I'injection de gaz.

Afin d’'expliquer la formation de fissures, on sup-
pose que toutes les fissures samorcent sur des défauts
préexistants, modélisés par des fissures possédant une
taille donnée. Autrement dit, le début de la propagation
est considéré comme l'amorcage. Dans ce cadre,
I'amorgage de fissures est limité & la phase d’injection
et aucune fissure ne pourra s’amorcer pendant la
seconde phase. Toutefois, des fissures amorcées peu-
vent continuer a se propager.

Le modele de Weibull est largement utilisé pour
étudier la dégradation et la rupture des matériaux a
comportement fragile (Weibull, 1939) ou quasi fragile
(Daniels, 1944; Coleman 1958; Hild et al,, 1994). Lors de
la rupture d’une éprouvette de roche, on peut considé-
rer que c’est la rupture du défaut le plus critique, la
rupture locale, qui entraine la rupture de la structure,
donc la rupture globale. Autrement dit, la rupture du
maillon le plus faible entraine la rupture de la chaine

1
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fiG,1  a) Modes de sollicitations d’une fissure; b) repéres locaux a la
pointe d'une fissure (Lemaitre et Chaboche 1985).
a) Opening modes for a crack, (b} local coordinate systems in the
vicinity of a crack tip (Lemaitre and Chaboche, 1985).

(la structure). Dans le cadre de I'hypothése du maillon
le plus faible (Freudenthal, 1968), la probabilité de rup-
ture globale P, d'un domaine Q est reliée a la probabi-
lité de chaque élément Q, de surface S, P, par:

Pp =1-exp (3)

1
— [In(1-Pgp)dQ
Sof,

La probabilité cumulée de la rupture locale P, peut
étre écrite a partir d'une loi de Weibull (1951) :

1 (01 “Uu> -
n(l-Pgg) = -[T] (4)

ou o, est la contrainte principale maximale dans
I'élément considéré, <x> la partie positive de x (<x> = x
si x =0 et <x> =0 sinon), m le parameétre de forme
(parameétre de Weibull), S o7 le paramétre d’échelle et
o, un parametre seuil. Si I'on prend o, = 0, les équa-
tions (3) et (4) représentent un modéle de Weibull &
deux parametres. D'un point de vue physique, P
représente la probabilité de trouver un défaut cmthue
dans un domaine Q. Cette probabilité est reliée a une
distribution de défauts caractérisée par une densité de
probabilité f,. La distribution initiale de défauts, f,
dépend de parameétres morphologiques du défaut ; tnut
d’abord sa taille a, ensuite son orientation qui peut étre
définie par un vecteur normal unitaire n et enfin
d’autres parameétres morphologiques qui sont décrits
par w. Pour un niveau de chargement donné, la popu-
lation de défauts existants peut étre séparée en deux
parties. La premiére, D, contient les défauts critiques.
La seconde, D_, contient les défauts qui ne sont pas cri-
tiques pour ce niveau de contrainte. La probabilité
cumulée de la rupture P, (Q) pour un chargement de
niveau Q s’écrit (Hild et Marquis, 1995) :

Py (@ = [f,(a nwdadndw -
=@ Lo ©

En utilisant cette définition, la valeur de P, peut
varier entre 0 (D_= @ : aucun défaut critique) et 1 (D=
7 6 D : tous les défauts sont critiques). Dans le cadre de la
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présente étude, tous les défauts sont considérés comme
des fissures. Chacun de ces défauts peut commencer a
se propager si sa valeur correspondante de FIC
dépasse la ténacité de la roche.

En supposant que I"hypothése du maillon le plus
faible (Freudenthal, 1968) peut étre appliquée a la rup-
ture de roches, un modéle de Weibull (1951) a deux
parameétres peut étre utilisé pour représenter la disper-
sion des résultats expérimentaux et 'équation (4) s’écrit
dans le cas d'un probléme plan :

HpS\(or

] o
ou P, est la probabilité de rupture, H_ le facteur
d’hétérogeénéité des contraintes (Hild et al., 1992) dont
lexpression sera précisée plus bas, S la surface sollici-
tée, S,o," le paramétre d’échelle de Weibull, o, la
contrainte & rupture et m le module de Weibull, Mathe-
matiquement, le modéle de Weibull peut étre décrit par
un processus ponctuel de Poisson (Gulino et Phoenix,
1991 ; Jeulin, 1991) d'intensité A, (o,) :

A (fa)\"
)\.TfU)=S [ ] {?]

Pr =1-exp|-

0\ %0

ol A, est la densité des défauts activables, m le
module de Weibull, <e> la partie positive et a, un para-
meétre d’échelle lié a une surface de référence S, La
probabilité P de trouver N = n defauts activables dans
un domaine Q de surface S soumis & un chargement
uniforme suit une loi de Poisson :

P(N=n)= Jl'(&n!)—s-]—exp[— A (@S] (8)

En faisant I'hypothése du maillon le plus faible, la
probabilité de rupture P, est égale a la probabilité de
trouver au moins un défaut critique dans un domaine Q
de surface S (Hild, 2001) :

(9)




L’équation (9) est identique aux équations (3) et (4)
pour un domaine Q soumis au chargement uniforme,
Notons que dans le cadre du modéle de Poisson-Wei-
bull, les sites potentiels de rupture sont considérés
comme des points avec une répartition aléatoire. C'est
ce modele qui sert de base a la description de la forma-
tion de réseau ; les parametres pouvant, par exemple,
étre identifiés a partir d’essais ou I'hypothése du
maillon le plus faible s’applicue (Denoual et Hild, 2000).

Pour une fissure donnée de la taille a et en mode I,
I'expression du facteur d'intensité des contraintes
(équation (1)) peut étre réécrite de la maniére suivante :

K =Yava (10)

ol Y est un parametre adimensionnel et o la contrainte
appliguée. Une fissure peut commencer a se propager,
une fois que K dépasse la valeur de la ténacité de la
roche K,.. La contrainte d’amorgage o, de chaque fis-
sure peut étre donc reliée a sa taille par

KIC

T e

La réponse mécanique & l'échelle du réservoir n’est
pas le sujet du présent travail. Afin de pouvoir analy-
ser les conditions d’amorcage de fissures au bord des
puits d'injection et dans la couverture par des solutions
analytiques, on idéalise leur géométrie par un cylindre
creux soumis a une pression interne (Fig. 2). Dans cette
modélisation, la couverture est considérée comme un
cylindre entourant le réservoir. L'effet de la pesanteur
n’étant pas pris en compte, la modélisation ne consi-
deére que la traction engendrée dans la couverture par
I'injection de gaz. Dans ce cadre, la surpression engen-
drée par l'injection de gaz est modélisée comme une
pression appliquée sur la surface interne du cylindre,
¢’est-a-dire sur l'interface réservoir — couverture. Dans
ce cas le champ des contraintes s'écrit :

fG.2 Réservoir ou puits d’injection idéalisés par
un cylindre creux sous pression interne.
Reservoir or injection well idealized as a hollow
cylinder under internal pressure p,

int*

o o PP (| Q°
w Q2 2 I.E

2 2
é’;mﬁ {u%-] (12)
I
Dy R’
=t Q;m RZ

ou p,, est la pression interne, R et Q les rayons interne
et externe, r la coordonnée radiale et v le coefficient de
Poisson. Connaissant le champ de contrainte, on peut
calculer le facteur d'hétérogénéité des contraintes H_.
Ce dernier caractérise l'effet de 1’hétérogénéité du
champ des contraintes (Hild et al., 1992) sur la probabi-
lité cumulée de la rupture (H, =1 quand un domaine
est sollicité en traction pure] En considérant que la
contrainte orthoradiale est la principale responsable de
la fissuration (car la seule positive, en traction), H_ est
calculé de la maniére suivante :

1 foge(T)
Hm=5_]'( = ) de (13)

a6

ou dQ = rdrd6. L'équation (13) peut étre intégrée en la
développant en série limitée. Quand m est un nombre
entieron a:

1 [ 1 ]mz"Qm i

o rdrdo(14)
Q2 -R9) |1+ @Q/R) %Zo [ ]

Hpy, =

ou a. est le coefficient du développement en série et
s'écrit :

m!

m-li! (15)

Les valeurs de H  en fonction de m et du rapport
Q/R sont présentées surla figure 3. Ces résultats mon-
trent que lorsque Q/R tend vers 1, H _ tend aussi vers 1

Facteur d'hétérogénéité des confraintes

6.3 Facteur d’hétérogénéité des contraintes en
fonction du module de Weibull m et du
rapport de rayons Q/R.

Stress heterogeneity factor as a function of Q/R

for different Weibull moduli m. 77
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et un champ de contraintes quasi uniforme existe. Par
contre, quand (/R augmente, le champ de contraintes
devient plus hétérogeéne et la valeur de H_ diminue.
Cette tendance s"amplifie quand m augmente.

Probabilité d’amorcage de fissures

L’équation (6) définit la probabilité d’amorcage quand
I'hypotheése du maillon le plus faible est applicable. Sil'on
remplace la valeur de H_ dans I'équation (6) par sa défi-
nition, on obtient la proT:)abilité d'amorcage pour diffé-
rents rapparts Q/R et S/S, en fonction de la contrainte de
rupture normée (Fig. 4). %’our une valeur donnée de m,
H,, diminue quand Q/R augmente. Par conséquent, pour
le méme niveau de pression interne, la probabilité
d’amorcage est plus faible pour les grands rapports Q/R.
Quand H_ est proche de 1, tous les points sont sollicités
de la méme maniere. Quand Q/R augmente, le champ de
contraintes devient plus hétérogene, la probabilité de
rupture diminue. Ce résultat met en évidence I'effet de
I'épaisseur de la couverture par rapport a celui du réser-
voir sur le risque de fracturation de la couverture.
L’augmentation de 'épaisseur de la couverture par rap-
port au réservoir diminue le risque de sa fracturation.

La figure 4b montre la variation de la probabilité de
rupture en fonction de la contrainte de rupture pour
différentes valeurs de S/S,. Ce graphique illustre |'effet
d’échelle sur la probabilité d’amorgage. Pour le méme
niveau de la pression, la probabilité d’amorcage aug-
mente quand la surface sollicitée augmente.

Formation de réseaux de fissures

Dans ce paragraphe, on étudie tout d’abord la pro-
pagation d’une fissure isolée dans l’épaisseur du
cylindre. Par cette analyse, on démontre quun réseau
de fissures peut étre formé suite & 'application d’une
pression interne, si une fissure peut s’'amorcer. Ensuite,
un modele probabiliste est introduit pour expliquer la
formation de ces réseaux de fissures. 1l est basé sur une
extension du modéle de Poisson-Weibull introduit ci-
dessus. En effet, il s’agira de prendre en compte
V'interaction de fissures s'étant propagé avec des sites
potentiels d’amorcage de nouvelles fissures.

L - 29
Propagation d'une fissure isolée

Considérons une fissure débouchante sur le bord
intérieur d’un cylindre creux soumis a une pression
interne p,_. Le facteur d'intensité des contraintes est
considéré comme le parameétre clé qui pilote la propa-
gation de cette fissure. Pour étudier si une fissure se
propage ou pas suite a une augmentation de P la
valeur de K est comparée a la ténacité de la roche K,
pour différentes longueurs de fissure quand la pression
intérieure augmente. Pour ce faire, des simulations par
éléments finis ont été realisées dont les résultats sont
présentés sur la figure 5. Ces courbes montrent deux
tendances différentes pour la variation du facteur
d’intensité des contraintes en fonction de la taille de la

7 8 fissure. Dans la premiére partie, 'effet de la taille de fis-
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f6.s a) Effet de Q/R sur la probabilité
d’amorcage; b) effet de S/S, sur la
probabilité de rupture.
a) Effect of the Q/R ratio on the initiation proba-
bility as a function of the normalized failure
stress; b) effect of the S/ ratio on the initiation
probability as a function of the normalized fai-
lure stress.

sure par rapport au niveau de la contrainte appliquée
est prépondérant et K augmente avec celle-ci. Par
contre dans la seconde partie, l'effet de la diminution
du niveau de contrainte appliquée 4 la fissure devient
plus important que 'effet de 'augmentation de sa taille
et K diminue en fonction de la taille de fissure. La
figure5 montre qu’une fissure peut s’amorcer dés lors
que K atteint la ténacité (K, ). La fissure se propage en
augmentant la pression interne. Quand la pression
intérieure arrive a sa valeur maximale, la fissure conti-
nue a se propager et s’arréte lorsque la valeur de K
devient inférieure a K.
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Ftude de la propagation d’une fissure
isolée : comparaison de K et K.

Stress intensity factor versus dtrnensmnless
crack size for different applied pressures p,_.
The fracture toughness is also depicted to show
crack arrest.

Ces résultats montrent qu’une fissure isolée se pro-
page jusqu’a une taille donnée pour laquelle la valeur
du facteur d'intensité des contraintes devient inférieure
a la ténacité de la roche. Quand une premiére fissure
s’arréte, une autre peut s’amorcer sur un deuxiéme site
d’amorcage. La deuxiéme fissure s’arrétera a la méme
longueur que la premiére, une troisiéme fissure peut
s’amorcer et ainsi de suite. Cela signifie qu’un réseau
de fissures peut se former.

Modgélisation probabiliste
de la formation de réseaux de fissures

Supposons que toutes les fissures s’amorcent & par-
tir de défauts initiaux répartis de maniére aléatoire dans
le massif. Un processus ponctuel de Poisson est consi-
déré pour décrire la répartition des sites d’amorcgage
(§2.2), Parmi tous ces sites potentiels d’amorcage de fis-
sure, seule une fraction va donner naissance a des fis-
sures. Quand la valeur du facteur d’intensité des
contraintes pour un défaut (une fissure) dépasse une
valeur critique (K,.), la fissure commence a se propager
(voir équation (11)). Quand une fissure est initiée, la
présence de cette fissure crée une zone de relaxation
de contraintes autour de celle-ci. Pour expliquer
'amorcage d’une fissure, il faut modéliser l'interaction
des zones (donc le volume, la surface ou la longueur)
affectées par la diminution de contrainte et les autres
sites qui peuvent créer des fissures. Si le site se trouve
dans une zone de relaxation des contraintes, la
contrainte microscopique est inférieure a la contrainte
macroscopique appliquée. Dans ce cas, ce site ne peut
pas donner naissance a une nouvelle fissure.

Dans cette approche, la zone d’obscurcissement est
la quantité-clé pour décrire la formation d'un réseau de

fissures. La zone d'obscurcissement est définie comme
une zone dans laquelle le niveau de contrainte est infé-
rieur a la contrainte appliquée. Une série de simula-
tions par éléments finis a été réalisée pour différentes
configurations géomeétriques afin d’obtenir une estima-
tion de la taille de cette zone au voisinage d’une fissure
amorcée sur le bord d'un cylindre creux soumis a une
pression interne. La forme de cette zone est représen-
tée pour trois rapports différents de taille de fissures
par rapport au rayon interne du cylindre sur la figure 6.
Ces résultats montrent que la taille de la zone
d’obscurcissement est proportionnelle a la taille de la
fissure, elle-méme proportionnelle & la pression interne
imposée p et une fonction puissance est utilisée pour la
représenter en premiére approximation :

A
Zops(P) = [C‘_E]

ol Z ,, est la taille de la zone d’occultation, A une
constante et n la dimension de l'espace (n =1, 2 ou 3).
La distribution de sites est divisée en deux parties et la
densité moyenne de fissures initiées s’écrit :

n

(16)

o (P) = A (D) = Ay (P) (17)

ou Z), (p) donne le nombre moyen de fissures dans une
zone de mesure Z pour une pression appliquee infe-
rieure ou égale a p. Les indices désignent la densité de
fissuration (b), la densité de défauts écrantés (obs) et la
densité totale de défauts activables ().

Deux conditions doivent étre satisfaites pour
I'amorcgage de nouvelles fissures. Il faut qu'un site se
trouve dans la zone étudiée et que celui-ci ne soit
écranté par aucune fissure. L'incrément de densité de
fissures initiées s’écrit :

Ay

di,
® “Ep“‘p’['l" Pps(P)] avec =0 (49

ou1- P, estla probabilité pour qu‘aucune fissure
n’écrante le site. La variable 1 - P__peut étre divisée en
une infinité d’événements définis’ par la probabilité de
ne pas trouver de défaut dans la zone d’occultation

Z..(p) pour un niveau de pression p pendant un incre-
ment de pression dp. Cet incrément de probabilité est
décrit par un processus ponctuel de Poisson d'intensite
dn/dp. Ces événements indépendants sont utilisés
pour calculer P _

Pint d)ﬂ

Fobs(Pint) =1-exp|- f_(P}Zobs(P]dP (19)

On notera que la probabilité d'obscurcissement per-
met de définir 'état d’'endommagement de la structure
considéré. En effet, la fraction volumique des zones
obscurcies (donc endommageée) est directement égale a
cette quantité. Ceci permet de définir une variable
d’endommagement (Kachanov, 1958 ; Lemaitre et Cha-
boche, 1978) associée au réseau étudié. De ce point de
vue, on se rapproche d’études de matériaux a compor-
tement quasi fragile (Daniels, 1944 ; Coleman, 1958 ;
Hild et al., 1994).

Au début du chargement, il y a peu d'interaction
entre les fissures créées et A, (p) = A,(p), mais au fureta
mesure que davantage de fissures s’amorcent,
l'interaction entre les fissures devient de plus en plus

19
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importante et A, (p) < A (p). Cette différence peut
conduire & une saturation de la fissuration.

On définit une densité caractéristique A, et une pres-
sion caracteristique p_ comme suit :

D m gm0
Ae=1o (—9] ef po w2 (20)
Oo A A"

La pression caractéristique correspond a un niveau
de pression pour lequel A (p)Z , (p) = 1. En utilisant ces
quantités caractéristiques, une solution analytique est
obtenue pour l'équation différentielle (18) :

Zone de relaxation

Fissure

-n
A _(m+n EY m m (p
A ( m m+n’ m+n| p,

m+n

= (21)
oll y est la fonction de gamma incompléte et l'indice ¢
designe les quantités caractéristiques définies plus haut.
La figure 7 montre le phénomeéne de saturation du réseau
de fissures et la variation de probabilité d’occultation
quand la pression interne dépasse la pression caractéris-
tique. La densité de fissuration & saturation s’obtient de
I'équation (21) et ne dépend que du module de Weibull
m (I'hétérogénéité de la roche) et de la dimension de
I'espace n quand elle est normée par ..

| —r

Zone de relaxation
Fissure

=

T

0,01 ¢

Densité de fissures
k! --x--Probabilité d'occultation|

Densité normée de fissuration (A/A,)

Probabilité d'occultation

~

05 06 070809 !

Pression normée (p/p,)

Zone de relaxation

fig.7 Probabilité d’occultation et densité normée
de fissuration en fonction de la pression
appliquee (m =10, n=1).
Obscuration probability and normalized crack
density as functions of the normalized applied
presure (m=10,n=1).

La figure 8 montre l'effet du module de Weibull sur
la densité de fissuration. Avec un grand module de
Weibull, la densité de fissuration augmente pendant un
petit increment de pression d'une maniére importante
quand la pression appliquée dépasse la valeur P A
cause de la dépendance du mécanisme de saturation i
#e.s Evolution de la zone de relaxation des I? pression appliquée, p}us c_ie ‘f]SSl‘}res peuver}t

contraintes orthoradiales au voisinage s’'amorcer avant une saturation significative et le mate-
d’une fissure. a) a/R = 0,1; b) a/R = 0,2; c) riau sera complétement fissuré. A contrario, pour un
a/R=04. petit module de Weibull m, il y a plus de temps entre
Change of the obscuration zone around a crack I'amorcage de deux fissures. Les premiéres fissures ini-
for different sizes. a) /R =0.1;b) a/R=0.2;  {igec écrantent les autres sites avant qu'ils ne puissent

80 Gaih=s initier de nouvelles fissures.
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fe.a Effet du module de Weibull sur la densité

de fissuration (n = 1).
Effect of the Weibull modulus m on the cracking
density versus applied pressure (n = 1).

ey
Conclusion

La détermination de la pression limite d’injection
ainsi que 1'étude des conséquences si jamais la pression
d‘injection dépasse cette valeur limite sont des parties
intégrantes de 'étude de sureté d’un site de stockage
geologique de CO,. Une approche probabiliste de for-
mation de réseaux de fractures prenant en compte
I'effet de I'hétérogénéité de la roche est proposée dans
cette optique.

En étudiant la propagation d'une fissure isolée, la
possibilité de formation d'un réseau de fissures autour
d’un puits d’injection ou a l'interface réservoir - cou-
verture est démontrée. Un modeéle probabiliste basé
sur une distribution aléatoire de défauts initiaux, consi-
dérés comme les sites potentiels d’amorcage, a été pro-
posé pour décrire les différents aspects de la formation
de réseaux de fissures suite & I'injection de CO,. La den-
sité totale de défauts est modélisée par un processus
ponctuel de Poisson et l'interaction entre les fissures
est prise en compte par la probabilité d’écrantage (ou
d’obscurcissement). Une solution analytique a été obte-
nue pour calculer la probabilité d’écrantage dans le
réseau ainsi que la densité de fissuration. L'extension
de ce travail pour prendre en compte des couplages
hydromécaniques et I'effet de la fracturation sur la per-
méabilité des formations de couverture en considérant
des géomeétries plus réalistes est en cours.

Ce travail a été financé par la Direction de la recherche du
BRGM.
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INSTRUCTIONS AUX AUTEURS

Les articles adressés en soumission seront envoyés en deux exemplaires, accompagnés de la version
électronique a 'un des rédacteurs en chef de la revue :

Isam SHAHROUR Francoise HOMAND Denis FABRE

Polytech’ Lille Ecole de Géologie (ENSG) Chaire de géotechnique
Cité scientifique BP 40 2, rue Conté

Bd Paul-Langevin 54500 Vandceuvre-lés-Nancy 75141 Paris CEDEX 03

59655 Villeneuve-d’Ascq CEDEX

Les textes seront composés sous Word, présentés en double interligne, sur feuilles de format A4 paginées.
Les articles (y compris la bibliographie) ne devront pas dépasser une trentaine de pages ; les notes
techniques, une dizaine de pages.

La premiére page comprendra le titre en francais et en anglais, les noms, prénoms, organismes, adresses,
téléphone, fax et, le cas échéant, I'adresse électronique des auteurs.

Les résumes des contributions, ainsi qu’une liste de mots-clés (moins de 10) devront étre également fournis
en francais et en anglais, les resumeés n’excedant pas 200 mots.

Les graphiques devront étre de bonne qualité, avec des caractéres et des chiffres d’assez grande taille pour
en permettre une lecture aisée aprés une éventuelle réduction. Les traits devront étre d’'une épaisseur
suffisante. Les titres des figures devront étre fournis en francais et en anglais.

Les tableaux pourront étre intégrés dans le texte, leur titre fourni en francais et en anglais.

Les photographies devront avoir été scannées a 300 dpi (format jpg ou tif) et fournies dans des fichiers a
part (néanmoins, une sortie papier doit servir de document témoin).

Les équations seront numérotées entre parentheses apres |'équation.
On utilisera les unités SIL.

Les références bibliographiques citées dans le texte seront du type (Kerisel J., Absi E., 2003), pour un ou
deux auteurs ; (Wastiaux et al., 1988) pour plusieurs auteurs.

La bibliographie, en fin d’article, sera présentée par ordre alphabétique des premiers auteurs :
— pour les ouvrages : titre en italique, le reste en romain ;

— pour les revues et actes de conférences publiés : titre de la revue ou de la conférence en italique, le reste
en romain ;

— pour les rapports internes et les théses : texte tout en romain.
Par exemple :
Kerisel J., Absi E. - Table de poussée et de butée des terres. Presses des Ponts et Chaussées, 2003, 4¢ éd.

Wastiaux M., et al. — « Les pieux maritimes du pont Vasco da Gama ». Revue francaise de géotechnique,
n° 87, 1999, p. 27-33.

Apres acceptation par le comité de lecture, en cas d'auteurs multiples, préciser lequel sera le relecteur
des épreuves envoyées par la fabrication.

Un délai de 15 jours sera demandé pour le retour des épreuves, afin de ne pas retarder la sortie de la
revue et, ainsi, de ne pas pénaliser les autres contributeurs.
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