Modeélisation 3D simplifiée
d'une plaque
sur sol multicouche élastique

I'interaction sol-plaque (radier, dallage industriel...). Le
calcul consiste a établir un couplage entre les éléments
finis de plaque et les formules de Boussinesq et conduit
a des résultats voisins de ceux obtenus par traitement
complet en éléments finis 3D. Ladite méthode a fait I'objet
d’un programme informatique, TASPLAQ, qui permet
de traiter le tassement et les sollicitations pour des
plaques d’inertie et de forme variables, reposant sur un
massif de couches horizontales, sous différents types de
chargement. Le modele a été perfectionné par plusieurs
fonctionnalités complémentaires : prise en compte du
décollement de la plaque, simulation de la plastification
du sol en surface ainsi que la possibilité d’introduire
différentes conditions de symétrie.
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Simple 3D-modelling of a plate lying
on a set of elastic layers

This paper presents a calculation method for the analysis

of soil-plate interaction (rafts, industrial pavements, etc.).

This method consists in coupling plate finite elements with
Boussinesq formulas, and leads to results that are very close
to those reached with full 3D finite elements calculations.

It was developed as a computer program called TASPLAQ,
which enables to calculate settlements and bending moments
for plates with various rigidities and shapes, and for various
loading conditions. The plates are assumed to be laying on a set
of horizontal elastics layers. The method was further improved
with additional-options : possible separation of the plates from
the soil, soil yielding under the plate edges and symmetries.

Abstract

Key words : 3D-modelling, soil structure interaction, raft,
industrial pavement, plate finite elements, Boussinesq formulas,
TASPLAQ. |

NDLR': Les discussions sur
cet article sont acceptées
Jusqu'aw: 1" septembre 2009; 3

REVUE FRANGAISE DE GEOTECHNIQUE
N° 124
3¢ trimestre 2008



introduction

IZinteraction sol-structure est un probleme majeur
qui a fait 'objet de nombreuses recherches et appro-
ches en France comme & ’étranger. Jusqu'a un passé
récent, la méthode la plus courante consistait a consi-
dérer un appui continu élastique : les déplacements
sont supposés proportionnels aux réactions et les
calculs peuvent étre menés soit a 'aide d'une formu-
lation analytique, soit a l'aide de programmes infor-
matiques. Cette approche constitue cependant une
simplification radicale, car elle suppose qu’une charge
ne provoque de tassements que dans sa zone d’appli-
cation, ce qui n’est pas représentatif de la réalité. De
plus, une telle approche ne permet pas de tenir compte
de Vinteraction entre deux structures voisines ou entre
une structure et une charge extérieure s’appliquant
directement au sol.

Une autre approche consiste a faire appel aux
méthodes de calcul en éléments finis en trois dimen-
sions : des méthodes qui, outre la multiplicité des para-
metres, sont réputées complexes et lourdes, surtout
pour des études préliminaires.

Cet article présente une approche intermédiaire
permettant de répondre de maniere satisfaisante a ce
probléme, dans un cadre dérivé de I’élasticité. Cette
méthode repose sur les hypothéses suivantes (Fig. 1} :

- le sol considéré est assimilé a un massif multicouche
élastique, infini dans les directions horizontales (Ox) et
(Oy). Chaque couche est horizontale et caractérisée par
son module d’Young et son coefficient de Poisson ;

—le sol supporte une plaque, d’inertie et de géomeétrie
variables, représentative d’un radier ou d'un dallage,
et a laquelle on peut appliquer un chargement réparti
ou concentré ;

- en plus de la pression exercée par la plaque, le sol
peut étre soumis a l'application d'une charge extérieure
directe, représentative par exemple d'un remblai, pou-
vant interagir avec le systéme « sol-structure ».

Charges sur
la plaque

Charges sur le sol

Plague

(E2,v2) ]

(E3,v3) t
[

SOL MULTICOUCHE

Position du probleme.
Presentation of the problem.

. Hea

Ia méthode proposée permet de déterminer en tout
point, le tassement, la réaction du sol ainsi que les sol-

. 9
Notations

Dans toute la suite, les notations suivantes sont
adoptées :

E . Module d’Young (kPa]
v

Coefficient de Poisson

Fléche de la plaque, comptée positivement
vers le bas (m)

Moment de flexion autour de axe («Oyj
(kKN m/ml)

M - Moment de flexion autour de Vaxe (Ox)
(kIN.m/mi} ,

M Moment de torsion (kN.m/mil)

n . Effort tranchant suivant l'axe (Ox) (kIN/ml)
I Effort tranchant suivant Faxe (Oy) (KN/mil)
n Nombre total de nceuds activés du maillage

éléments finis de la plagque

K¢ . Matrice de rigidité de la plague 3n x 3n)

Fe . Vecteur chargement équivalent resultant

sur la plaque 8n)

Et . Vecteur chargement équivalent relatif aux
efforts exterieurs (3n)

R° :  Vecteur chargement équivalentrelatifa la
réaction du sol (3n)

as . Vecteur déplacement généralisé de la pla-
que (3n)

Matrice de souplesse

(ou dfinfluence) dit sol (n x nj

S5 i Vecteur tassement résultant du sol

s . Vecteur réaction du sol (n)

st .. Vecteur tassement représentant la part du
tassement résultant des charges extérieures
s’appliquant directement gu sol (n)

¢ . Matrice de passage permettant d’exprimer
B en fonction de P° (Bn x i)

G . Malrice de passage permettant d’exprimer
S en fonction de a (n x 3n)

= 3
Référence
a quelques méthodes existantes

Plusieurs méthodes de calcul des radiers ou dalla-
ges ont eté proposées pour offrir des approches inter-
mediaires entre la méthode « aux coefficients de réac-
tion» et les éléments finis 3D permettant d’aborder ces
problemes d’interaction sol-structure ; toutes reposant
sur des hypothéses plus ou moins simplificatrices.

4 licitations induites dans la plaque.
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P. Vezole (1986) a abordé ce probléme dans un cadre
pidimensionnel (probléme plan ou & symétrie de révo-
iution), en proposant une approche consistant a discré-
tiser la structure étudiée (radier, semelle ou dallage...)
en plusieurs trongons et a combiner cette discrétisation
avec les formules usuelles relatives au calcul des tasse-
ments d’un massif élastique semi-infini. I'auteur a appli-
qué cette approche a quelques cas courants pour mettre
en lumiére les simplifications implicitement introduites
par la méthode « aux coefficients de réaction ».

Dans la méme optique, M. Cassan et al. (1991) ont
mis au peint une approche simplifiée pour I'étude de
Iinteraction sol - radier, dont le principe est proche
de celui de la méthode objet de cet article. Leur appro-
che est basée, pour I'équilibre du radier, sur l'intégra-
tion numérique de I'équation de Lagrange. Pour le sol
support, elle consiste & faire appel a la distribution de
contraintes de Boussinesq, supposée applicable méme
en présence d'un substratum. Il a été vérifie, sur des
cas simples, que cette approche conduit a des résultats
trés voisins de ceux obtenus par traitement complet en
éléments finis.

Pour le cas des dallages, le DTU 13.3 fournit une
méthode simplifiée, basée sur la combinaison des for-
mules de Boussinesq et de celles relatives a une plaque
infinie sur ressorts juxtaposés. Cette méthode permet
de calculer les déformations et les sollicitations dans
le corps du datlage dues a différents types de charge-
ment.

Ces trois approches ont deux facteurs en commun
qu’il convient de souligner : 'utilisation des formules
de Boussinesq pour le calcul des tassements et 'adop-
tion du modele simplifié des plaques (ou poutres) min-
ces pour calculer I'équilibre de la fondation.

On peut également citer la méthode couramment
utilisée pour le dimensionnement des chaussées, qui
consiste a assimiler 'ensemble « chaussée + sol » & un
multicouche élastique, en résolvant rigoureusement le
probléme de Burmister (1943). Cette méthode puissante,
ne permet cependant pas de prendre en compte les
efforts de bord puisque 1'élément de fondation est sup-
posé infini en plan. Egalement, sa résolution numérique
qui n’est actuellement réalisée qu’en coordonnées cylin-
driques, ne s’applique qu’a des charges circulaires ; le
cas des charges rectangulaires est traité en considérant
un ou plusieurs disques d’emprise équivalente.

L
Notions théoriques préliminaires

Modgélisation d'une plaque en flexion pure

La plaque est supposée localement homogene iso-
trope, de comportement élastique linéaire. On se limite
au cas des plaques travaillant en flexion pure, et dont
I"épaisseur est faible devant les autres dimensions, ce
qui permet d’adopter la théorie classique des plaques
minces et plus exactement « le modele discret de Kirch-
hoff », oti seules les déformations dues a la flexion sont
prises en compte : la contribution des déformations de
Cisaillement est donc négligée.

~ Dans le cadre de ce modele, deux systemes d’équa-
tions régissent le comportement et 'équilibre de la pla-
que :
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ol g désigne la densité de charge appliquée locale-
ment a la plaque ; El, le produit d'inertie (on rappelle
3
que El = %— E étant le module d"Young de la plaque
et h son épaisseur) ; v, le coefficient de Poisson.
La combinaison des équations (1) et (2) conduit a
I"équation (3), dite de Lagrange :
4 4 4
4 1-v2
—a—%v-i-Z (?ZWZ +—Zv:q( v?) (3)
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La résolution de cette équation peut étre menée a
I'aide d'une formulation en éléments finis. On a choisi
un modele de type « déplacements » avec des élé-
ments rectangulaires & quatre nceuds et douze degrés
de liberté (Zienkiewicz et Taylor, 1991) : chaque noeud
possede ainsi trois degrés de liberté, une translation
et deux rotations, sachant que ces rotations ne sont
autres que les premieres dérivées partielles de la fleche
(approximation de Kirchhoff).

Ce modeéle, simple a mettre en ceuvre, converge par
ailleurs de maniére sire et rapide.

Modélisation du sol :
formules de Boussinesq

A propos des formules de Boussinesq

Le sol est assimilé & un massif multicouche élasti-
que. Certes, tous les géotechniciens savent bien que
le sol n’est pas un matériau élastique, mais Terzaghi,
lui-méme, admettait que lorsque les contraintes sont
inférieures au tiers des valeurs limites, on peut consi-
dérer avec une approximation suffisante que le sol a un
comportement élastique.

Le comportement élastique du sol étant admis, on se
propose d’utiliser les formules de Boussinesq pour le
calcul des tassements en surface. Ces formules qui ont
été établies pour le cas d’un massif homogene semi-
infini, peuvent étre étendues au cas d'un multicouche
en admettant que les distributions de contraintes sont
identiques dans les deux cas. Burland et al. (1977) ont
discuté de maniére approfondie les conditions de cette
simplification ; ils ont conclu que celle-ci était effecti-
vement acceptable dans la majorité des situations cou-
ramment rencontrées par l'ingénieur. Une exception

)
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notable est le cas d’'une couche raide surmontant des
couches plus déformables.

Calcul des tassements

Le calcul des tassements est fondé principalement
sur la formule de Steinbrenner qui découle des formu-
les de Boussinesq (Terzaghi, 1943). Cette formule per-
met d’exprimer le tassement, d a une couche située

entre les profondeurs D1 et D2 (Fig. 2), sous le coin
d’une charge rectangulaire uniforme ( :

por.0e =LA YR () @D+ (v -2 0)-F@)) @

avec:

a@):%( (R )ﬁ] ((Hw—)m])
)

1T a2+ 1?) (+41rd+12)
D L
Fd)= arctan d==etl==
=3 (d\/l &+ 12) BB

Charge uniforme g

. fGg Applibation de la formule de Steinbrenner.
Application of the Steinbrenner’s formula.

Ainsi, par addition des tassements produits dans
chague couche, 'application de cette formule, combi-
née avec la méthode de superposition algébrique, per-
met d’évaluer le tassement induit par une ou plusieurs
charges rectangulaires, en tout pomt de surface d'un
multicouche élastique.

=
Principes théoriques de la méthode

La plague est discrétisée en éléments finis rectan-
gulaires. Si 'on admet que la réaction du sol est uni-
formément répartie autour de chaque nceud, on'peut
alors exprimer les tassements aux nceuds en fonction
de la réaction du sol a Vaide d'une « matrice de sou-
plesse » dont le calcul peut étre conduit sur la base des
caractéristiques de chaque couche a l'aide des formules
de Boussinesq. La formulation finale du probléme est
obtenue ensuite en écrivant F'égalité, en chague noeud;
entre le tassement du sol et le déplacement vertical de

6 la plaque.
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Modélisation de la plaque

La discrétisation de la plaque est réalisée a l'aide
d’un maillage dont le « pas » peut varier dans les deux
directions (Fig. 3). Les éléments utilisés sont les élé-
ments rectangulaires de Kirchhoff presentes précé-
demment. Chaque élément est caractérisé par son
module d'Young E, son épaisseur h et son coefficient
de Poisson v. Il convient de noter que le choix du
coefficient de Poisson influe de fagon notable sur les
moments calculés dans la plaque. En particulier, si on
choisit v = 0, alors le moment dans chaque direction est
propomormel 3 la courbure associée, ce qui n'est pas
le cas siv = 0. Dans le cas d’une plaque en béton, il est
d’usage de prendre v = 0,2 si le béton est non armé et
v =0 dans le cas d’un béton armé.

Le chargement extérieur appliqué a la plaque est
introduit & l'aide de charges réparties associées a cha-
que élément, et de charges ponctuelles (effort vertical
+ deux moments fléchissants) associées a chaque nceud

du maillage.
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' HE3 Modélisation de la plaque en éléments

finis.
Modelling of the plate by the finite element
method.

Par ailleurs, une technique de « désactivation des
éléments » permet de modéliser une plaque de forme
polygonale, l'existence de trous intérieurs, ou encore le
cas de plusieurs plaques désolidarisées (Fig. 4).

Modélisation
d'une plaque de
forme polygonale

Modélisation de
plusieurs plaques
indépendantes

Elémentsactivés

[:I Eléments désactivés

Modélisation d’une forme polygonale,
modélisation de plusieurs plaques.
Modelling of a polygonal shape, modelling of
several plates.




Pour tout ce qui suit, on désigne par « n» le nom-
bre total des nceuds (activés) du maillage. A l'aide
de ce maillage, I’équation d’équilibre de la plaque se
traduit par un systeme linéaire (6) :

Ee .a°=F° (6)
ou K¢ est la matrice de rigidité de la plaque (3n x 3n),
constituée par assemblage des matrices de rigidité
associées a chaque élément du maillage ; F°, le vec-
feur chargement équivalent de la plaque (3n), consti-
tué par assemblage des « vecteurs chargement » €1é-
mentaires ; a¢, le vecteur déplacement équivalent de
la plague (3n), constitué par le déplacement et les
rotations en chaque nceud.

En examinant les efforts équilibrant la plaque
(Fig. 5), on peut décomposer le vecteur chargement
en deux parties : un vecteur chargement relatif aux
efforts extérieurs Fe¥, et un vecteur chargement

relatif a la réaction du sol R* :
Ke.ac=Ft— RS (7)

Le premier vecteur est calculé directement
3 I'aide des charges appliquées sur la plaque. Le
deuxiéme fait intervenir la rigidité du sol.

Efforts
extérieurs

Plague

Réaction du sol

#igs Equilibre de la plague.
Equilibrium of the plate.

Modgélisation de l'interaction sol-plaque

On se place dans I'hypothése d’un contact sans
frottement : seules les réactions normales & la pla-
que sont prises en compte. On néglige ainsi les
efforts de cisaillement a l'interface sol-plaque.

Par le principe d’action-réaction, la réaction du
sol n’est autre que la pression exercée par la pla-
que sur celui-ci. L'idée de base consiste a suppo-
ser que cette pression est uniforme autour de cha-
que nceud : plus exactement, elle est uniforme sur
un rectangle délimité par les centres des éléments
connectés a ce nceud. Il Taut bien sr tenir compte
du cas particulier d’un neeud situé sur le bord, d’un
nceud situé en un coin sortant ou rentrant. Pour
une plaque de forme polygonale, la distribution des
pressions d’interaction a la forme schématisée sur
la figure 6.

OO0
N [

Or 0

. Heé s Distribution de la réaction du sol sous les
éléements de plaque.
Distribution of soil reactions under plate
elements.

Modélisation du sol support

Le sol est assimilé & un massif multicouche élasti-
que. Chaque couche est caractérisée par son module
d’Young, son épaisseur et son coefficient de Poisson.
L/influence de ce dernier est généralement faible, et
il est d'usage de prendre une valeur comprise entre
0,25 et 0,35. Le module d’Young est souvent estimeé
en référence aux résultats des essais pressiométri-

ques, en adoptant une valeur égale a k Ey , B, étant le

le module pressiométrique ; a, le coefficient rhéolo-
gique, et k un facteur majorant, pouvant varier entre
1 et 4, et qui dépend a la fois du type de sol, de la
dimension de la fondation ainsi que du niveau de
déformation atteint. O. Combarieu (2006) a discuté
de maniére approfondie du choix de la valeur de k ;
il a notamment montré qu’un calcul élastique mené,
comme il est souvent constaté, en adoptant le choix
de la valeur k = 1, peut conduire & des tassements
pessimistes.

A l'aide du maillage associé a la plaque, on définit
une « matrice de souplesse » du sol notée T, . (n x n),
qui permet de relier linéairement les pressions exer-
cées sur le sol aux tassements induits par celles-ci (8) ;
de telle sorte que le coefficient « a;» est calculé en
examinant le tassement induit au nceud « 1 » par une
pression unitaire appliquée autour du noeud « j ». Le
calcul est conduit a I'aide de la méthode présentée en
4.2.

/
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51 Qg1 Oz Cin P
Sp Op1 G2 P2
= X
(8
Sn o] Cnn Pn
Tassements Matrice de souplesse  Pressions dinteraction

S T P?

= =inf
Bien noter que cette matrice n’est pas symeétrique,
autrement dit, on a dans le cas général : o # O

Par ailleurs, le tassement du sol en surface résulte a
la fois de la pression exercée par la plaque et des char-
ges extérieures s’appliquant directement au sol (Fig. 1).
On écrit donc :

Pe=(1

S - linf'BS + S“EXt’ ~—“mf)vl'(S - §6Xt) (9)

ol s désigne la part du tassement générée par ces
charges extérieures.

Formulation du probléme et résultats

On reprend a présent 'équation d’équilibre de la
plaque : K¢ .a° = F&¢ - R°. Le terme R° s’exprime linéai-
rement en fonction de la réaction du sol Ps. Ensuite, a
Jaide de la matrice de souplesse, on exprime la réaction
du sol en fonction du tassement (9). Enfin, la formula-
tion finale du probléme s’obtient en écrivant 1'égalité,
en chaque nceud, entre le tassement du sol et le dépla-
cement vertical de la plaque :

(ge + ls ‘(_I_inf)-1 ‘g)._ae - Eext 4 ls ‘(l'mf)-1 .Sext (10)
ot T¢ est la matrice de passage qui permet d’exprimer
Rsen fonction de Ps; G, la matrice qui permet de pas-
ser de S a a° grace a ’égalité en chaque neceud entre le
tassement et le déplacement vertical de la plaque.

La résolution de ce systéme permet d’évaluer le
vecteur déplacement généralisé a°, et donc les varia-
bles nodales associées a chaque élément du maillage.
Cela permet de calculer :

—la fleche w de la plaque en tout point de chaque €lé-
ment ;

—la réaction du sol en tout point & l'aide de (9) ;

~ le tassement du sol en tout point (y compris au droit
des parties désactivées) ;

— les moments fléchissants dans la plaque, que l'on
peut évaluer a partir de la fleche de la plaque définie
dans chaque élément & l'aide de (2). Notons que les
moments sont calculés uniquement & l'intérieur de
chaque élément (en quatre points dits « points d'in-
tégration ») du fait du caractere « non conforme » des
éléments utilisés, qui n’assure pas la continuité des
efforts lors du passage d’'un élément & un autre.

Traitement de certains cas particuliers

Décollement de la placue

Le calcul précédent est valable dans I'hypothese
ol la plaque demeure en contact avec le sol. Le sol ne
pouvant générer des efforts de traction, 'obtention de
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réactions négatives nécessite de considérer les nceuds
correspondants comme « décollés ». Ceci est réalise a
I'aide d’un calcul itératif automatique moyennant un
critere de décollement : un seuil de traction au-dela
duguel on considére qu’il n’y a plus de liaison entre
la plaque et le sol en surface. Ainsi, pour les nceeuds
considérés comme « décollés » :

—le déplacement de la plaque n’est plus égal au tasse-
ment du sol ;

—la réaction du sol au droit de ces nceuds est nulle.

Un retraitement adapté de la matrice de souplesse (8)
permet de tenir compte de ces nouvelles conditions.

Limitation de la réaction du sol

Dans certains calculs élastiques, on aboutit souvent
4 un pic de réaction au bord de la plaque (exemple
d’une semelle chargée uniformément). Dans la dis-
crétisation de plaque adoptée, ce pic de réaction est
d’autant plus important que la largeur des éléments
placés au bord est réduite. Pour un sol réel, il y a limita-
tion de ce pic par déformation plastique.

Cette limitation peut étre contournée (mais seule-
ment partiellement) en contrdlant la taille des éléments
placés au bord pour créer les conditions d’une diffusion
de ce pic de réaction. Une autre maniere plus élaborée
consiste a simuler la plastification du sol a l'interface
sol-plaque en menant un calcul itératif automatique,
tel qu’au droit des noeuds considérés comme « plas-
tifiés », la réaction du sol est imposée égale & un seuil
de plastification prédéfini, tandis que pour les zones
non plastifiées, 'expression élastique des tassements
est conservée. On s’assure enfin que la répartition des
réactions obtenues respecte bien l'équilibre statique
de la plaque.

Prise en compte d'une contrainte initiale dans le sol

Il s’agit de traiter le cas ou une contrainte initiale
(ou une contrainte « avant travaux ») existe dans le sol,
par exemple le cas d’un radier fondé au fond d'une
excavation. ’hypothése adoptée consiste a ne trans-
mettre au sol que la fraction de la charge qui excede le
poids des terres initial. Ceci peut étre pris en compte
en adaptant la relation (9):

S=T,, (- oY) + s (11)

=inf
ou gg est le vecteur des contraintes verticales initiales.

- 6
Mise en czuvre de la méthode

La méthode présentée a fait 'objet d’un programme
informatique, nommé TASPLAQ, qui a la capacité de
traiter :

~ le cas d’une plaque de géomeétrie et d'inertie varia-
bles, soumise a un chargement qui peut étre réparti
(charges verticales) ou ponctuel (efforts verticaux et
moments) ;

—1le cas d’un sol support défini comme un massif mul-
ficouche élastique, qui peut étre soumis, en plus de la
pression exercée par la plaque, a des charges extérieu-
res directes ;




~ la gestion automatique du décollement de la plaque
ainsi que de la limitation locale des pressions d’inter-
action.

Le programme permet également d’introduire des
ressorts élastiques sous la plaque, avec des raideurs en
rotation ou en translation, ponctuelles ou réparties.

Par ailleurs, afin de permettre le traitement de cer-
tains cas particuliers, le programme a été adapté pour
tenir compte de différents cas de symétrie : symétrie
par rapport & un ou deux plans, symétrie par rapport
3 un axe, ou encore le cas des déformations planes.
Dans chaque cas, la condition de symétrie est suppo-
sée valable pour la plaque, pour le sol, ainsi que pour
le chargement.

La symétrie par rapport a un axe correspond au
cas d'une plaque circulaire soumise a un chargement
a symétrie de révolution. Le traitement d’un tel cas
nécessite d’adopter des modeles particuliers : pour la
plaque, on adopte le modeéle de Kirchhoff avec des élé-
ments annulaires a deux nceuds et quatre degrés de
liberté ; pour le sol, une intégration numérique des
formules de Boussinesq est réalisée pour le calcul
du tassement d’une charge annulaire uniformément
répartie.

Le cas des déformations planes correspond a la
situation ou la flexion de la plaque peut étre négligée
dans une direction. Dans ce cas, on utilise pour la fon-
dation des éléments finis de poutre, tandis que pour
le sol, il suffit d’adopter les formules de Boussinesqg
utilisées pour le cas d’un plan semi infini (probléme de
Flamant).

Quelques exemples

L'objet de cette partie est d’illustrer la mise en pra-
tique de la méthode TASPLAQ a travers quatre exem-
ples retenus volontairement schématiques et simples :
le cas d'une dalle sous chargement ponctuel, celui d"un
dallage avec différents systémes de joints, celui d’une
semelle chargée localement, ou encore le cas de Vinter-
action entre un radier et un remblai.

Exemple 1 : dalle rectangulaire
sous charges concentrées voisines

Une dalle rectangulaire de 20 m de coté est soumise
a l'application de deux charges voisines de 500 kN cha-
cune. Les données du probléme sont détaillées sur la
figure 7. La dalle a été discrétisée & J'aide du maillage
représenté sur la figure 8, qui a été raffiné autour des
deux points d‘application des charges. Ces deux char-
ges ont été introduites dans TASPLAQ comme des
charges ponctuelles verticales. On ne tient pas compte
du poids propre de la dalle dans cet exemple.

Le calcul permet de déterminer en tout point, le tas-
sement, la réaction du sol, ainsi que les moments fl1é-
chissants. Ces résultats peuvent étre présentés graphi-
quement d’une maniere surfacique en 3D ou en faisant
des coupes suivant des axes particuliers.

Les figures 9 et 10 illustrent les résultats obtenus au
droit de I'axe (AX) représenté sur la figure 8. La courbe
de tassements révele deux « pics » proches des points

Dallage béton

ép:25cm
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867  Exemple 1: données du probléme.
General data for the example 1.
y (m)
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C 2 4 6 8 10 12 14 16 18 20 22 24
fie.s  Exemple 1 : maillage utilisé.

Mesh considered for the example 1.

d’application des charges. On retrouve le caractére
« en escalier » de la réaction du sol (uniforme autour
de chaque nceud). La réaction maximale est de 45 kPa
pour un tassement de 'ordre de 6,6 mm.

Au niveau des sollicitations, il est & noter que le cas
d'un chargement ponctuel demeure purement théo-
rique ; il conduit en toute rigueur & des valeurs infi-
nies de moment aux points d’application des charges.
Dans le cas présent, le maillage de la plaque introduit
une diffusion implicite des deux efforts qui explique les
valeurs obtenues.
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]' ——Ré&action du sol -~#-Tassement du sol i Y
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45 Ir= = ; =
i | 1
40 a ; n all
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%0 X i
2 b A i

. 1 i |
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i
“ [
. % F -
0 7
0 2 4 6 8 X(m) 12 14 16 48 20
nec.9  Exemple 1 : tassements et réaction du sol
(coupe AX).
Example 1 : settlements and soil reaction (AX
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t
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‘He. Exemple 1: moments fléchissants (coupe AX).
Example 1 : bending moments (AX cross
section).

Exemple 2 : dallage rectangulaire
avec différents systémes de joints

Un dallage rectangulaire de 16 m x 10 m est soumis,
en plus de son poids propre, a une charge de 50 kPa
répartie sur 10 m x 5 m en son centre. L'objet de cet
exemple est d'illustrer I'aptitude de la méthode a traiter
également le cas des dallages avec différents systemes
de joints. Trois situations ont été étudiees : le cas dun
dallage continu (sans joints), le cas des joints partiels et
le cas des joints francs. Les figures 11 et 12 détaillent
les données du probleme.

Dalle béton Joints
Eb = 20000 MPa

v=015

25¢cm

£ IR AN R TR Z N NSNS NNAAZ,
= } MPa, V=035
- T

1 i
ol | I
3 E2=40 MPa, V=0.35

i )

!

]

I

mbedT Exemple 2 @ données du probléme.
General data for the example 2.

Le dallage a été discrétisé selon le maillage repreé-
senté sur la figure 13. Des éléments intermédiaires y ont
été introduits permettant de simuler la présence éven-
tuelle des joints : dans le cas d’un dallage continu, on
affecte 3 ces éléments les mémes caractéristiques méca-
nicques que celles du corps de dallage ; dans le cas d'un
dallage avec joints partiels, on a supposé que le dallage
a 6té scié sur 4/5 de son épaisseur (Fig. 12), ce qui revient
3 affecter 3 ces éléments une épaisseur réduite égale a
5 ¢m ; enfin, dans le cas d’un dallage avec joints francs,
ces éléments sont tout simplement désactives.

Pour le chargement, en plus de la charge centrale
de 50 kPa, on tient compte du poids propre du dallage
modélisé comme une charge de 6,25 kPa répartie sur
toute la surface de la plaque. Enfin, un critere de décol-
lement de 0 kPa a été considéré : aucune traction n’est
donc autorisée a Vinterface sol-placque.
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" HE#3. Exemple 2 : maillage utilisé.
Mesh considered for the example 2.

Les figures 14 et 15 présentent les résultats obte-
nus en termes de tassements et de moments au droit
des coupes AX et BY identifiées sur la figure 12. Ces
résultats montrent que la présence des joints modifie
notablement 'amplitude et I'allure des moments dans
les deux directions. Les sollicitations dans le corps du
dallage sont ainsi atténuées et les tassements sont lége-
rement augmentés en transformant progressivement
le dallage continu initial en six panneaux désolidarisés
demeurant en interaction réciproque. Notons que dans
le cas ultime des joints francs, I'interaction entre les six
panneaux du dallage illustrée par le modele TASPLAQ,
ne peut pas étre retrouvée dans un calcul ou le sol est
assimilé a des ressorts juxtaposés.
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_He {5 Comparaison des trois situations (coupe
BY).
Comparison of the three situations (BY cross

section).

Exemple 3 : semelle de roulement
chargee localement

Une semelle de roulement de 30 m de longueur et
de 6 m de largeur, est soumise a une charge de 150 kPa
appliquée sur sa poutre centrale sur un linéaire de
10,5 m. Les données du probléme sont détaillées sur la
figure 16. La semelle a été discrétisée selon le maillage
de la figure 17, ot sont également représentés les deux
axes de symétries du probléme (AX) et (BY) situés res-
pectivementay=3metx=15m.

Dans cet exemple, le poids propre de la semelle a
volontairement été négligé et un critére de décolle-
ment de 0 kPa a été considéré : aucune traction n’est
donc autorisée a l'interface sol-plaque.

Charge répartie
de 150 kPa

E
[e]
[Te]
. met6 Exemple 3: données du probléme.
Example 3 : general data.
Poutre Zone de
centrale chargement
8 4 Y (m) /; @) 150 kPa
7 I /
6 T
5 ] 7
4 I
3 e e e - ()
2
1 X (m)
0 . . . :
0 5 10 15 20 25 30 35

_ #e. 17 Exemple 3 : maillage utilisé.
Mesh considered for the example 3.

Les figures 18 et 19 présentent les résultats obtenus,
au droit des axes (AX) et (BY), en termes de fleche, de
tassements ainsi que de réaction du sol. Ces résultats
montrent qu’avec le critere de décollement considéré,
une zone de décollement est observée aux deux extré-
mités de la semelle : ceci résulte en partie du fait que
le poids propre de la semelle ait été négligé. L'exemple
retenu volontairement schématique illustre bien 'apti-
tude du modele a gérer les décollements. La figure 19
lustre également « l'effet de bord » qui se caractérise
par une augmentation du rapport « contraintes/défor-
mations » au voisinage des bords de la semelle. On
peut enfin remarquer que la semelle, par sa rigidité,
diffuse la charge qui lui est appliquée : la réaction du
sol au centre de la semelle n’excede pas 14 kPa. ’] 1
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fig:48° Exemple 3 : fleche de la plague, tassements
et réaction du sol (coupe AX).
Exampile 3 : plate deflection, settlements and soil
reaction (cross section AX}.
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fic19. Exemple 3 : tassements et réaction du sol

(coupe BY).
Example 3 : settlements and soil reaction (cross
section BY).

La figure 20 présente les résultats obtenus en ter-
mes de moments fléchissants Mx et My. Ces résultats
montrent que le moment Mx est repris principalement
par I'dme de la semelle.

1200 ——lix - Y =3 m r 120
1100 < ——Mx-Y =235ml 410
1000 /N A My-Y=am g
000 / N\ | e My-Y=23m % =
E 80 / u,\ g0 £
AA- .‘A E
E 700 /& A 70 2
M SR N
E 800 N B S b 80 T
% 500 i x 50 =
= 400 o . a0 5
g 300 & e 0 §
E AA.G / \ ‘0“ o
] 200 A2 A 20 =
= >/ \ &
100 i 5, 10
J st saesRredee
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" Hgws’ Exemple 3 : moments fléchissants Mx
et My.
Example 3 : bending moments Mx and My.
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Exemple 4 : radier au voisinage d'un remblai

Un radier en forme de « L » est soumis, en plus de
I’action de son poids propre, a I'application de trois
charges concentrées de 300 kN chacune. Ce radier
est situé au voisinage d’un remblai de 2 m de hauteur,
comme le schématise la figure 21.

Le radier a été discrétisé selon le maillage repre-
senté sur la figure 22, dont une zone est désactivée pour
suivre la géométrie de la plaque. Dans ce maillage,
chacune des charges concentrées a une surface d'im-
pact de 1m x 1 m. Le poids propre du radier est modé-
lisé par une charge répartie de 12,5 kPa appliquée a
toute la surface de la plaque. Enfin, le remblal est pris
en compte comme une charge extérieure de 40 kPa,
s’exercant directement sur le sol au droit de la zone
désactivée. Le remblai est ainsi implicitement supposé
appliqué en méme temps que les charges sur le radier.

Charges concentrées Radier béton

Remblai 300 kN ép:0.5m
40 kPa Eb = 10 000 MPa
Vb= 0.2
©} ©y)
o
g 1
o L } (E1 =40 MPa, V1 =030 ) [
E'—“ = ~ 1
ot (E2= 10 MPa, V2=0.30) b
! 1
| |
El | (E3 =60 MPa, V3=0.35) |
(@] h i
N
| |
A \
Exemple 4 : données du probléme.
Example 4 : general data.
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Q 25 5 75 10 12.8 i85 17.5 20 225

“Hees Exemple 4 : maillage utilisé.

Mesh considered for the example 4.

Les résultats peuvent étre comparés a ceux obtenus
en ignorant la présence du remblal. La figure 23 pré-
sente les tassements au droit des coupes (AX) et (BY)
identifiées sur la figure 22. Ces résultats illustrent bien
Iinfluence du remblai qui modifie notablement l'allure
et l'amplitude des tassements sous le radier. L'interac-
tion radier — remblai mise en évidence ne peut pas étre
retrouvée par un « calcul sur ressorts » ou les charges
nont une influence qu’au droit des zones ou elles sont
appliquées.




20

Tassement (mim)

—=Coupe (AX) avec remblai

=
=3
+

-z-Coupe (BX) avec remblai

4 Coupe(AX) sans remblai |

@ Coupe(BX) sans remblai |

-
N

Exemple 4 : influence du remblai sur les
tassementis en surface.

Example 4 : interaction with an embankment :
settlements.

Comparaison
avec d'autres methodes

Confrontation a des calculs éléments finis 3D

La méthode présentée a fait 'objet d'une étude de
validation qui s’est appuyée sur des tests de compa-
raison avec d’autres méthodes. Une premiére étape a
consisté a valider le modele de plaque utilisé, a savoir
celui de Kirchhoff & quatre nceuds et douze degrés de
liberté, en vérifiant que dans le cas d’une plaque sur
appuis élastiques par exemple, on aboutit bien a des
résultats comparables & ceux issus des autres modeles
de calcul de structure couramment utilisés (analyti-
ques et éléments finis). Une deuxiéme étape a consisté
a valider la méthode dans le cas général d’une plaque
sur massif multicouche élastique. Il a pu étre établi
que, dans le domaine de validité des hypothéses adop-
tées, TASPLAQ) conduit a des résultats voisins de ceux
issus d’'un traitement complet en éléments finis en trois
dimensions, avec des écarts n’excédant pas 10% en
général, ce qui est acceptable et convient aux applica-
tions pratiques de l'ingénieur.

De maniére générale, les écarts constatés sont
essentiellement attribués aux limites résultant de la
généralisation des formules de Boussinesq au cas d’un
multicouche : ces limites, rappelons-le, concernent le
cas ol les rigidités des couches sont contrastées ; elles
ne sont toutefois significatives que lorsqu’une couche
raide est rencontrée immédiatement en surface, ce qui
n’est pas le cas le plus courant. On constate néanmoins
que dans ces cas spécifiques, la rigidité propre a 1'élé-
ment de structure (plaque du radier ou dallage) atténue
notablement les écarts en tassement qui seraient obte-
nus sans cet élément.

A titre de comparaison, les exemples présentés pré-
cédemment ont été modélisés en éléments finis en trois
dimensions a l'aide du logiciel PLAXIS 3D (pris comme
modele de référence). Les tableaux I a Il présentent
les résultats obtenus en termes de tassements et de
moments fléchissants :

tasieaul . Comparaison des tassements (mm).
Comparison of settlements (mm).
_ IASPIAQ  PLAXIS3D  Rapportp
Exemple 1 6,6 6,6 1,00
Exemple 2 24,8 25,8 0,96
Exemple 3 12,0 12,1 0,99
Exemple 4 10,7 9,9 1,08
#BiEAiit | Comparaison des moments maximaux
Mx (KN.myml).
Comparison of bending moments Mx (kN.m/ml).
TASPLAQ  PLAXIS3D  Rapportp
Exemple 1 108 110 0,98
Exemple 2V 28,4 28,7 0,99
Exemple 3 1090 1070 1,02
Exemple 4 60 61 0,98
 TBtkaus  Comparaison des moments maximaux

My (KN.m/ml).

Comparison of bending moments My (kN.m/ml).
. TASPLAQ PIAXISSD  FRepporip
Exemple 1 122 118 1,03
Exemple 2 53 53 1,00
Exemple 3 86 87 0,99
Exemple 4 56 57 0,98

_Valeur TASPLAQ

avee P = eur PLAXISID'

La comparaison des tassements (tableau I)
conduit a des valeurs de p variant entre 0,96 et 1,08.
On constate que TASPLAQ sous-estime légeérement
les tassements dans la situation ou les rigidités des
couches croissent avec la profondeur (p < 1, exem-
ples 1 a 3). En revanche, une surestimation des tasse-
ments est observée lorsque les rigidités des couches
supérieures décroissent avec la profondeur (p > 1,
exemple 4).

Par contraste, les écarts associés aux moments
{tableaux II et I1I) sont plus faibles avec des valeurs
de p variant entre 0,98 et 1,03. Les figures 24 et 25
confirment et clarifient cette tendance : on observe
en effet que les écarts obtenus en tassements n’in-
duisent que des différences faibles au niveau des
sollicitations calculées dans la plaque.

Par ailleurs, la méthode TASPLAQ présente des
avantages décisifs par rapport aux éléments finis
3D. Tout d’abord, « 'emprise » du modele est limitée
a celle des éléments de fondation ; sa construction
s’en trouve donc notablement simplifiée puisqu’il
n’est pas nécessaire de mailler le sol en profondeur
et autour de la plaque. Ceci facilite le raffinement du
maillage, 1a ot cela est nécessaire (charges, joints...),
sans peser sur la taille globale du modele. Enfin, I'ex-
périence montre que les temps de préparation et de
calcul sont réduits, notamment pour les problémes

M Comparaison établie pour le cas d'un dallage continu. 1 3
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impliquant des phénoménes de décollement puisque
le modéle demeure appuyé sur une approche initiale
élastique.
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Comparaison avec les regles
de calcul du DTU 13.3

L'objet de cette partie est de comparer les résultats
issus de TASPLAQ a ceux obtenus par l"application des
régles de calcul de la norme dallages (DTU 13.3). Pour
cela, on se place dans les conditions de I'exemple 1,
avec deux cas de chargement (Fig. 26) : le cas d'une
charge isolée de 500 kN au centre du dallage (point O)
et le cas de deux charges de 500 kN chacune, espacées
de 4 m (aux points A et B).

Y

- N

20m | X ________”}"{9_ __): Cas 1 : Une charge de
500 kN appliquée en O

aY
H
:
B E A Cas 2 : deux charges de
20m| X1 5(“‘"1"""3‘( ______ _l( 500 kN chacune
ety appliquées en AetB
am
20m
 wegs Cas étudiés : localisation des points de
chargement.

Studied cases : location of loading points.

Application des regles de calcul du DTU 13.3

Ces régles, explicitées dans 'annexe C du DTU 13.3,
couvrent la détermination des sollicitations subies par
le dallage d’origine mécanique (liées aux charges appli-
quées) ou d’ordre rhéologique (liées au comportement
du béton : retrait, gradient thermique, dessiccation...).
Seules les sollicitations d’origine mécanique sont trai-
tées par la méthode TASPLAQ, les autres sollicitations
devant ensuite leur étre combinées au titre du projet
complet de 'ouvrage. On se limite donc dans cette par-
tie & la comparaison des déformations et sollicitations
d’origine mécaniques, dues aux « charges d’exploita-
tions », obtenues par les deux méthodes.

Dans le cas d’une ou plusieurs charges concentrées
en partie courante, la méthode décrite dans le DTU
13.3 repose sur deux notions :

— le diametre équivalent, noté D, égal a celui d’'une
zone de support circulaire qui, soumise a V'application
directe d'une charge uniformément répartie, subit en
son centre un tassement identique a celui provoqué
sur le dallage par une charge concentrée d’intensité
égale a la résultante de cette charge répartie ;

—le module conventionnel de réaction du support, noté
Keq, égal au rapport entre la pression uniformément
répartie sur la zone de support de diametre D, et le
tassement en son centre.




Dans l'exemple étudié d’un sol bicouche, le calcul
de ces deux parametres se fait de maniére itérative. On
obtient les valeurs suivantes :

D,, =542 m, K_=4700 kPa/m

Le diametre équivalent obtenu est associé a cha-
que charge concentrée appliquée en partie courante
du dallage. Les déformations induites par ces charges
sont calculées par la formule suivante :

W= EWi 'CP(Xi,O) (12)
1

ou w, est le tassement provoqué par la charge concen-
trée d’indice 1 au droit de cette charge ; C,(x,0), le coef-
ficient de propagation du tassement qu’on calcule a
partir des coefficients d'influence relatifs a un support
homogeéne et les caractéristiques mécaniques de cha-
que couche ; x, la distance de la charge d’indice 1 au
point de calcul.

Pour les sollicitations, le DTU 13.3 suggeére une
méthode de calcul s’appuyant sur la courbure du sup-
port et fournissant les moments conventionnels dus a
différents types de chargement.

Cas d'une charge isolée

Sur la figure 27, on a représenté les tassements
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issus de TASPLAQ ainsi que ceux obtenus par I'approche
du DTU 13.3. Les tassements obtenus par un traitement
complet en éléments finis 3D sont également figurés. Ces
résultats montrent que la méthode du DTU 13.3 fournit
une déformée approchée du dallage avec des tassements
légérement sous-estimés mais du méme ordre de gran-
deur que ceux fournis par TASPLAQ ou PLAXIS 3D.

Au niveau des réactions, la figure 28 montre que
I'hypotheése du DTU 13.3, qui considére que la réaction
du sol est uniforme sur un disque centré sur la charge,
n’est qu'une approximation par rapport au résultat issu
d’une approche plus élaborée.

Quant aux sollicitations, on rappelle que pour
un calcul de plaque, le cas d’une charge ponctuelle
demeure purement théorique ; il conduit en toute rigu-
eur a des valeurs infinies de moment au point d’appli-
cation de la charge. Une maniére usuelle pour simuler
ce cas consiste a considérer une diffusion de la charge
ponctuelle sur le plan neutre de la plaque, avec un
angle de diffusion de 45 degrés, comme le montre la
figure 29. Ainsi, sous TASPLAQ ou PLAXIS, la charge
concentrée est modélisée comme une charge répartie
sur un disque (ou rectangle équivalent) de diametre
égal a I'épaisseur du dallage.

On a représenté sur la figure 30 la variation du rap-
port Mx/Q au droit de I'axe XX, ce qui permet d’avoir
un résultat indépendant de la valeur de la charge appli-
quée Q. Yamplitude du moment fournie par 'approche
du DTU 13.3 est de 0,125Q. Cette valeur est deux fois
plus faible que celle obtenue par une approche plus
élaborée. Le fait que dans le DTU, le calcul des sollici-
tations soit basé sur la courbure du support, peut expli-
quer en partie I'écart constaté : la figure 27 montre en
effet que la courbure maximale du profil de tassement
obtenu par 'approche du DTU est relativement sous-
estimée par rapport aux deux autres approches.

Q = résultante de la charge

$H/2

ﬂ——} | J:H/Z
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___re 2 Diffusion d’'une charge concentrée.
Diffusion of a point load.

0.25

—-Approche TASPLAQ

ﬁ -e-Approche DTU 13.3
A Eléments finis 3D (Plaxis)

0.2

i
i
0.05 /j[ XXR
o Vd

Mx/Q

e ey
-0.05
6 £ 4 3 2 41 0 1 2 3 4 5 6
X{(m})
. fe 30 Cas d'une charge isolée : moment fléchissant
Mx (axe X'X).
Case of a point load: bending moment Mx (X'X
axis).
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Cas de deux charges voisines

On considére a présent le cas de deux charges
de 500 kN chacune, espacées de 4 m (Fig. 26). Sur la
figure 31, on a représenté les tassements issus des trois
approches. On constate que I'approche du DTU aboutit
3 une allure de tassement sensiblement différente : le
tassement maximal est atteint entre les deux charges
contrairement a ce qui est obtenu par un calcul plus
complet. En effet, 'approche du DTU est basée sur le
principe d’un disque d’interaction, associé a chaque
charge, et sur lequel la réaction du sol est uniforme.
Dans le cas présent, les deux disques d’interaction se
superposent (diamétre équivalent égal a 5,42 m supé-
rieur 3 la distance séparant les deux charges) et créent
une zone de réaction cumulée plus forte au milieu, qui
ne correspond pas toujours & la réalité (Fig. 32).
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Ces exemples simples sont destinés a illustrer les
capacités de la méthode TASPLAQ a traiter les problé-
mes de dallage, mais également & mettre en lumiere
les simplifications inhérentes & 'approche simplifiée
décrite dans le DTU 13.3, dont il convient que le pro-
jeteur soit convenablement averti. A ce propos il peut
étre rappelé que le DTU 13.3 précise que la méthode
simplifiée est a utiliser & défaut de methodes plus

rigoureuses, éprouveées et scientifiquement justifiées.
Si on s'intéresse aux déformations et sollicitations
d’origine « mécanique », alors le modele TASPLAQ a
précisément pour vocation de figurer parmi ces métho-
des avancées.

- 9
Extension de la méthode

Dans le cas de dallages par exemple, 'existence
d’une couche de forme généralement plus raide en
surface peut paraltre de nature a limiter la validité du
modele TASPLAQ, du fajt de I'inadéquation des for-
mules de Boussinesq dans ce cas précis. L'expérience
acquise par les nombreux tests de validation montre
néanmoins que, dans une telle situation, la rigidité
propre & I'élément de structure (plaque du radier ou
dallage) qui vient « coiffer » cette couche peu défor-
mable atténue notablement les écarts en tassement qui
seraient obtenus sans cet élément de structure.

Une amélioration de I'approche de base qui a été
décrite, permettant de mieux surmonter cetie limita-
tion potentielle, est possible par une technique d’ho-
mogénéisation. Celle-ci consiste a définir une inertie
équivalente de l'ensemble {dallage + couche de forme},
puis & traiter le probleme de l'appui de cette plaque
« homogénéisée » sur les couches sous-jacentes.

Cette fonctionnalité spécifique a également été
introduite. I'inertie équivalente qui est définie peut
étre variable dans le modgle afin de tenir compte de la
variation de I'épaisseur du milieu équivalent, notam-
ment au droit des joints. Cette technique conduit effec-
tivement a une déformée plus précise, et il est possible
de remonter aux efforts dans la plaque a partir de ceux
du milieu équivalent en effectuant une « déshomogeé-
néisation » de celui-ci.

Il convient toutefois de s’assurer de la compatibilité
des contraintes de flexion obtenues dans Ja couche de
forme avec les contraintes initiales et/ou les propriétés
rhéologiques du matériau qui la constitue.

Conclusion

La méthode développée pour 1'étude de l'interac-
tion sol-plaque n’est pas, bien entendu, aussi puissante
et versatile que celle des éléments finis en trois dimen-
sions. Mais elle présente des avantages décisifs en s’af-
franchissant du maillage du sol et en limitant 'emprise
du modele a celle des éléments de fondations.

Cette méthode a été basée sur un couplage entre
une formulation en éléments finis de plaque et les for-
mules de Boussinesq, et conduit, dans le domaine de
sa validité, & des résultats voisins de ceux obtenus par
traitement complet en éléments finis 3D. Elle s’appli-
que a tout massif de fondation constitué de couches
horizontales, dont le comportement peut étre consi-
déré élastique dans la situation de chargement étudiée.
De la sorte cette méthode se substitue avantageuse-
ment aux méthodes de calcul de plaques sur appuis
élastiques en évitant la simplification tres critiquée de
la proportionnalité réaction-déplacement, et par consé-
quent 1'écueil du choix d'un module de réaction dont
chacun sait qu’il n'est caractéristique ni d’un sol ni d'un
ensemble sol-structure.
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Cette méthode a fait 'objet d’'un programme
informatique, qui permet de traiter le tassement
ot la déformée de plaques d’inertie variable, sous
chargement ponctuel et/ou réparti. Le modele a été
perfectionné par l'introduction de plusieurs fonction-
nalités comme la prise en compte d'une plague de
géométrie quelconque, la modélisation de plusieurs
plaques désolidarisées ainsi que la gestion automatique
du décollement de la plaque. Il est également possible
de prendre en compte, de maniére approcheée, tout seuil

de plastification prédéfini par 'utilisateur en sous-face
de la plaque ou l'influence de 1’état initial des contrain-
tes pour traiter d’une fondation placée au fond d’'une
excavation.

Une extension du domaine d’application via une
technique d’homogénéisation est également rendue
possible et s’avere intéressante dans le cas particulier
d'un massif de fondation comportant une couche de
forme raide en surface.
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La methode de Kranz
d'hier a aujourd’hui :
une revue critique

La méthode de Kranz concerne les murs et parois ancrés
A. CORFD'R et doit permettre de vérifier la longueur des ancrages.
- . Cette méthode déja ancienne (1939) visait a satisfaire
nstitut Navier, CERMES les besoins apparus quelque temps auparavant avec le
ENPC 6 et ,8’ avenue développement des ancrages et des écrans. Au cours de
Blaise-P asc’al presque soixante-dix ans, il s’est produit une évolution
77455 Marne-la-vallée des techniques d’ancrages qui sont passées de la
corfdir@cermes.enpc.fr plaque d’ancrage au scellement. En paralléle, diverses
adaptations de la méthode originale de Kranz ont été
proposées et utilisées. Des expériences ont aussi été
réalisées pour tester la validité de la démarche proposée
par Kranz. Finalement, on étudie le bien-fondé de
méthodes dérivées de Kranz au vu des pratiques actuelles
et on évoque quelques alternatives possibles.

Mots-clés : soutenement, ancrage, méthode de Kranz.

Kranz's method
from yesterday to today :
a critical review

Kranz's method deals with anchored walls and allows to verify
the length of anchorings. This already ancient method (1939)
aimed at satisfying necessities appeared a little while previously
with the development of anchored walls. During almost

70 years, there was an evolution of the technique of anchorings
which change from anchor plates to grouted anchorages. In
parallel, different adaptations of Kranz's original method were
proposed and used. Experiments were also conducted to test
the validity of Kranz’s method. Finally, one studies the validity of
methods derived from Kranz’s in view of current practices and
one evokes possible alternatives.

Abstract

Key words : retaining wall, anchoring, Kranz’s method.
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Introduction

La pratique d’ancrages des murs de soutenement
ou des quais par des tirants métalliques dans le sol
remonte au moins a la premiére moitié du XIx® siccle.
La technique des parois minces utilisant des ancrages
s’est développée avec l'utilisation de palplanches en
acier. Le développement est progressif jusque dans les
années 1930 qui voient croitre rapidement les tonnages
consommeés dans différents pays et notamment VAL
lemagne, les Etats-Unis (Pascal, 1957). Parallélement,
des efforts pour rationaliser la conception des ouvra-
ges de souténement se développent activement. Les
questions sont nombreuses a priori : répartition des
efforts de poussée sur la paroi, résistance des ancrages
3 l'arrachement, position des dispositifs d’ancrages.
En ce qui concerne la longueur des ancrages ou plus
généralement la position des dispositifs d’ancrages,
c’est, de loin, le nom de Kranz qui a le plus marqué, en
particulier en Allemagne et en France.

Les recommandations sur les tirants d’ancrage
font fréquemment référence a la méthode de Kranz
(EAU 1990), (ROSA 2000) ou a une méthode de Kranz
modifiée (TA. 72), (Balay, 1988, Techniques de l'ingé-
nieur); Dans les derniéres recommandations frangaises
(TA 95), une méthode de Kranz modifiée est présentée
mais sans citer le nom de Kranz. Lobjectif exprimeé est
d’assurer la stabilité vis-a-vis d'un type de rupture par
renversement (TA 95), d’assurer la stabilité d’ensem-
ble (TA 72), de vérifier la stabilité du massif d’ancrage
(Balay, 1988) (Houy, 1986) ou la stabilité de I'ancrage
selon le plan de rupture inférieur (EAU, 1990). Les
recommandations ROSA 2000 précisent qu’il s’agit
d’un mode de rupture externe (glissement généralisé
du massif d’ancrage) et qu'on cherche a se prémunir
d'une longueur insuffisante des tirants entre le rideau
principal et le massif d’ancrage. Cette vérification doit
étre nettement distinguée de la vérification a 'arrache-
ment.

Nous allons d’abord resituer le contexte scientifique
dans lequel a travaillé Kranz, rappeler la méthode qu'il
a proposée, puis les diverses méthodes dérivées qui ont
repris des éléments de la méthode de Kranz originelle.
Enfin nous proposerons une analyse de ces méthodes
dérivées tendant & remettre en question la pertinence
du choix particulier du coefficient de sécurité qu’elles
ont en commun et & proposer de se rapprocher des
modes de justification d’autres types d’ouvrages.

a0
Avant Kranz

Le développement des écrans
et des travaux allemands
sur les ancrages jusqu’aux années 1930

On ne peut prétendre tenter ici un historique com-
plet et on se focalisera sur la période beaucoup mieux
documentée de la fin du xixe siecle et du début du
xx¢ siecle. Cette période est notamment marquée par
I'apparition des palplanches de type moderne (Pile
Buck, 2007) : acier laminé au lieu de fonte, profils nou-

)
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veaux (brevet de Larssen en 1904), abandon des assem-
blages par rivets (serrure Larssen sans rivet en 1914).
Les quantités de palplanches utilisées augmentent trés
fortement au cours des trente premiéres années du
siecle (Pascal, 1957).

Ce développement des écrans suscite parallelement
des réflexions sur leur conception et leur dimension-
nement et notamment sur leur ancrage. Sur ce sujet,
les ingénieurs allemands se montrent alors particulié-
rement actifs et notamment les ingénieurs en travaux
maritimes ou fluviaux, cumulant exercice de respon-
sabilités et travail scientifique et technique. Ainsi, plu-
sieurs auteurs allemands nés dans la deuxiéme moi-
tié du x1xe siecle ont marqué leur époque : il faut citer
essentiellement : Heinrich Muller-Breslau (1851-1925),
Max Méller (1854-1935), Hans Detlef Krey (1866-1928)
qui se consacra beaucoup aux travaux hydrauliques
et développa un laboratoire de mécanique des sols a
Berlin, Otto Franzius (1877-1936), fondateur a Hano-
vre d’un institut de recherche qui porte maintenant
son nom, auteur de livres sur les voies navigables.
Un peu plus tard, viennent les noms d’Arnold Agatz
(1891-1980), d’Erich Lohmeyer (1886-1966), lequel fut
en poste au port de Hambourg et collabora a partir de
1927 au traité de géotechnique de Ludwig Brennecke
(1843-1931), ingénieur en travaux maritimes longtemps
au port de Wilhelmshaven. 1l faudrait également noter
Johann Ohde (1905-1953) qui débuta sa carriere sous
la direction de Krey et qui publia une série d’articles
sur la poussée avant la thése de Kranz. Il faut citer
enfin des travaux d’expérimentateurs comme Wilhelm
Buchholz et Hans Petermann qui soutinrent dans les
années 1930 leurs théses sur la résistance des ancrages
a 'université technique de Hanovre.

L'état des réflexions sur la longueur
des ancrages avant 1939

Max Moller (1902) propose une théorie de I'ancrage
en complément de ses tables de poussée, théorie qui
est reprise telle quelle dans Vadaptation en frangais
(Maéller, 1933). Moller ne sépare pas le mur du sol dont
il est solidaire par les ancrages : « Le prisme de terrain
constitue une partie intégrante du mur », et on calcule
la poussée s’exercant sur ce nouvel ensemble. Un rac-
courcissement des ancrages nécessite une augmen-
tation de la fiche. Il conclut finalement que des murs
a ancrages courts (Fig. 1), n’atteignant pas le plan de
poussée maximum nécessitent la méme profondeur de
fondation que les murs non ancrés mais permettent la
construction d’un mur plus léger avec une épaisseur
plus faible. Pour des ancrages tres longs, atteignant
la ligne de talus naturel, il va jusqu’a affirmer que la
profondeur de fondation peut, a la limite, étre choisie
nulle.

Un peu plus tard, Krey (1918)® distingue trois cas :
(1) le bloc constitué du mur et du sol ancré est au-des-
sus de la ligne de glissement correspondant a la pous-
sée ; (2) 1] est entre la ligne de glissement et la pente
de talus naturel ; (3) il est en dessous de la pente de
talus naturel. Il donne une estimation de la force dans
'ancrage dans le cas ol zone de poussée sur le mur et
zone de butée contre le mur d’ancrage s'interpénetrent

@ ] s’agit d’une deuxiéme édition augmentée ; la premiere édition est
parue en 1912.



Illustration de l'inefficacité d'un ancrage
situé au-dessus de la ligne de glissement
(Krey, 1918).

Hlustration of the ineffectiveness of an anchoring
situated over the sliding line (Krey, 1918).

partiellement. La conclusion est que pour une distance
suffisante, la force a lagquelle 'ancrage peut résister
atteint une valeur maximale quand il n’y a plus interpé-
nétration de ces deux zones. Contrairement a Moller,
il ne reconnait aucune utilité aux ancrages a l'intérieur
de cette ligne de glissement, il ne raisonne plus comme
sile mur et le sol ancré formait un bloc : il fait interve-
nir force d’ancrage et poussée sur la parol.

Inversement, une longueur suffisante de 'ancrage
doit permettre d’évaluer l'effort sans tenir compte de
la-présence du mur.

Brenneke et Lohmeyer (1930) combinent qualitati-
vement les deux critéres de non interpénétration des
zones de poussée et de butée d’une part et de position
de l'ancrage par rapport a la pente de talus naturel
d’autre part, en distinguant plusieurs zones (Fig. 2) (2
noter que cela ne figure pas dans la troisiéme édition
(Brennecke, 1906) et que Kranz attribue ces conditions
a Lohmeyer).

Franzius (1927) recommande que l'ancrage soit
placé de telle sorte qu’il n'y ait pas intersection. Il intro-
duit une configuration particuliere appelée « cas long »,
dans laquelle il n’y a pas d’interaction entre zone active
et zone passive. Mais il impose & titre de sécurité de
diminuer de 5 degrés I'inclinaison par rapport a ’hori-
zontale de la limite de la zone de poussée.

Buchholz (1932), éléve de Franzius, estime au vu de
ses résultats expérimentaux que cette minoration de 5

degrés n’est pas utile. Ceci donne la condition suivante
sur L (Fig. 3) :

Zone d'efficacité réduite
et trés incertaine

Zone de pleine

efficacité Zone d'efficacité

nulle

Pente de talus
naturel

Zone d'efficacite
réduite

Zones de plus ou moins grande efficacité
des ancrages d’apres Brenneke et Lohmeyer
(1930).

Zones of more orless big efficiency of anchorings
according to Brenneke and Lohmeyer (1930).

Zone passive

\\ H

\ ™~ Zone active

| W

fig.3  Définition des ancrages longs.

Definition of long anchorings.

L= Heote +¥) + Teot& - £
= CO(Z+2)+ co(z 2) 1)

Kranz signale la variante d’Agatz (1936) qui permet
de raccourcir un peu la longueur minimale pour étre
dans le cas long : au lieu de faire partir la zone active
depuis la base de la paroi, il propose de considérer
qu’elle commence au point de moment nul.

Ces considérations ne font intervenir ni la force
dans l'ancrage ni la résistance de l'ancrage. D’ailleurs
Ohde (1938) est conscient du fait que la répartition des
pressions sur un mur simplement ancré dépend des
déformations du mur et est différente selon que le mur
tourne autour de son point d’ancrage ou autour de sa
base.

- s
La méthode de Kranz

Une these theorigue dans un contexte
quasi exclusivement germanophone

C’est donc dans un contexte d’une tradition alle-
mande bien développée de recherche sur les questions
d’ancrage qu’Egidius Kranz a réalisé ses travaux et
soutenu sa thése de docteur ingénieur le 9 juin 1939 a
Berlin. Elle a fait I'objet d'une premiére édition en 1940
par Ernst et Sohn (53 p.), suivie apres la guerre d'une
seconde édition inchangée en 1953, toujours chez le
méme éditeur. Cette seconde édition est plus facilement
accessible. Probablement, il est aussi 'auteur d'un article
sur des travaux maritimes mettant en ceuvre notamment
des palplanches (Kranz, 1932). Nous n’avons pas trouvé
trace de publications de Kranz aprées 1939 ; il est bien
possible, compte tenu des circonstances historiques,
que son oeuvre scientifique ait été alors interrompue.

Suivant les usages académiques, Kranz (1940) com-
mence par présenter l’état de 1'art avec des références
extrémement précises. Ces références sont de prove-
nance germanique a une exception pres, un ouvrage
de Dean (1935). Encore, cette référence est-elle invo-
quée non pas au titre du probléme principal des ancra-
ges mais pour la question du point d’application de
la poussée sur un mur. De méme, il n'utilise pas de
références expérimentales ; les travaux de Petermann
(1933) et de Buchholz et Petermann (1935) sont bien
signalés dans la liste bibliographique mais ne sont pas
du tout pris en compte. Il ne compare ses résultats qu’a
ceux d’autres calculs.

1
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Kranz parle exclusivement de mur d’ancrage al'ex-
clusion notamment des plaques d’ancrages pourtant
en usage & son époque. Il n’explicite pas ce choix mais
on peut penser que la raison en est de légitimer ses
calculs a deux dimensions.

Dans son avant-propos de décembre 1939, Kranz
pose le probléme des ancrages courts de la maniere
suivante : comment trouver la surface de glissement
la plus défavorable ? comment alors calculer la butée
dusol ?

Le dernier point peut étre reformulé de maniere
plus opérationnelle en : comment caractériser la sécu-
rité de 'ouvrage pour cette surface de glissement ?

Position de Kranz vis-a-vis
de ses prédécesseurs

Kranz (1953) critique sévérement ses prédécesseurs.
Il reproche & Moller d’avoir considéré le prisme de sol
entre le mur de souténement et le mur d’ancrage comme
un bloc rigide, ce qui selon lui dte toute pertinence aux
travaux de Moller pour éclaircir la question posée. Nous
reviendrons sur ce point quand nous examinerons les
diverses évolutions dé la méthode de Kranz.

Kranz n’est guére plus indulgent envers Lohmeyer
(1930) et Krey (1936). Du premier, il critique en particu-
lier 'utilisation de la pente de talus naturel et le choix
de considérer cette droite de talus naturel a partir de la
surface du sol devant le mur et non a partir de la base
de la paroi. Au second, il reproche une incohérence
au sujet de la hauteur du mur sur laquelle s’exerce la
poussée. Le calcul de Krey prend en compte seulement
la partie au dessus du sol devant le mur.

La méthode de Kranz

Kranz s’intéresse au cas qui pose probleme, celui de
I'ancrage court, quand la condition (1) n’est pas satis-
faite. Il se place dans le cadre le plus simple possible : il
suppose que la surface du massif est horizontale, que le
mur est vertical et 'ancrage horizontal. La méthode vise
essentiellement a déterminer la force maximale sup-
portable dans 'ancrage et & la comparer a la force que
le tirant doit reprendre du fait de la poussée des terres.
Bien que la répartition de la poussée des terres dépende
de différents facteurs, il retient I’hypothése que la pous-
sée globale peut étre calculée de maniére classique.

C

1]

_HG4 Blocde Kranz avec les deux variantes [ et I1.

Kranz’s block with two variants (I and II).

Kranz choisit d’étudier I'équilibre du bloc ABEF. 11
en déduit une valeur maximale supportable de la force
de traction T, dans l'ancrage. Il faut noter que dans
son approche la force T dans I'ancrage est bien une
force extérieure pour le bloc étudié. Les autres forces
agissant sur ce bloc sont son poids, la poussée des ter-
res sur AF et BE, la réaction sur EE ces derniéres étant
toutes supposées inclinées de par rapport a la normale.
On note qu'il envisage deux variantes selon le choix du
point E. La variante I est préférée par Kranz en raison
de sa plus grande simplicité.

Le terrain pris en compte par Kranz ne comporte
pas le coin de terre BCD, pres du mur, Supposé en
poussée.

On peut considérer I'état limite considéré par Kranz
comme un état limite d’arrachement du mur d’ancrage.
Avec la technique du mur d’ancrage, il est naturel
de modéliser cette résistance a "arrachement par la
mise en butée d’un bloc limité par ce mur. Lutilisation
d’autres techniques d’ancrage rendra beaucoup plus
délicate une modélisation de ce type.

La condition de stabilité de Kranz compare la
force T_, maximale compatible avec la stabilité du
bloc ABEF et la force T que doit reprendre le tirant au
niveau du mur, ¢’est a dire ici la composante horizon-
tale de la poussée des terres sur le mur. La condition de
stabilité de Kranz s’écrit en définitive :

T =T @)

ma:
Cette condition ne fait pas intervenir la résistance
du tirant proprement dit, celle-ci doit toujours étre
supérieure a T. Donc, suivant Kranz lui-méme et la pro-
blématique affichée dans son avant-propos, on peut
considérer que sa méthode repose sur deux éléments :
un certain choix des lignes de rupture et un certain
choix de paramétre pour mesurer la sécurité.

Les critiques anciennes
de la méthode de Kranz

Des critiques ont été formulées au fil des années
qui portent sur les deux caractéristiques essentielles
de la méthode de Kranz : le choix du bloc étudié et le
choix du parameétre caractérisant la sécurité. On peut
citer Jelinek et Ostermeyer (1967a,b), Ranke et Oster-
meyer (1968), Verdeyen et Nuyens (1966). Verdeyen et
Nuyens (1966) s’avérent quelque peu génés pour clas-
ser la méthode de Kranz et finalement choisissent de la
mettre parmi les méthodes empiriques faute de pou-
voir la rattacher clairement & une autre catégorie (états
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d’équilibre limite ou bien théorie élastique), malgré
'absence de données expérimentales dans 'ouvrage

de Kranz.

L'apport des expériences

Tout d’abord, citons pour mémoire les expériences
de Rowe (1952) et de Hanna et Matallana (1970) & Shef-
field sur des modeles réduits de parois ancrees. Les
tirants étaient solidaires du bati de 'appareillage avec
mesure de la force. Ces expériences ne peuvent étre
représentatives que du cas des ancrages longs.

Expériences de Jelinek et Ostermeyer

Les expériences ont été menées avec du sable (Jeli-
nek et Ostermeyer, 1967a et b).

Force extérieure
appliquée par un poids

Mesure de la force
l—" dans l'ancrage

Mesure de la réaction
pour évaluer la poussée
avant le début

\de 'expérience

Articulation

 Schéma de l'expérience et allure des lignes
de ruptures selon Jelinek et Ostermeyer
(1967a, b) : cas de I'ancrage court.

Scheme of the test and pattern of the failure lines
according to Jelinek and Ostermeyer (1967a, b) :
case of the short anchoring.

L'ancrage est un élément plutdt 2D ; il va agir essen-
tlellement par frottement. La ligne de rupture princi-
pale peut étre assimilée a une spirale logarithmique
allant de I'extrémité aval de l'ancrage a l'articulation.
Des lignes de ruptures sont également constatées a
I'amont de I’ancrage et un coin de glissement pres de
la paroi. Le sol au-dessus de 'ancrage a tendance a se
comporter comme un bloc qui ne se déforme pas.

Expériences de Verdeyen et collaborateurs

On fait référence principalement a Verdeyen et
Nuyens (1964). Des données complémentaires peuvent
étre trouvées dans Verdeyen et al. (1971) et dans Ver-
deyen et Roisin (1961). Cette derniére référence montre
les surfaces de rupture pour une paroi sans ancrage
mais présente l'intérét d’envisager 'effet de surcharges
verticales. Ces expériences sont plus proches du cas
envisagé par Kranz : 'ancrage agit par mise en butée
du terrain, la paroi tient en place par une fiche et non
pas une articulation irréaliste.

Application
d'une force
extérieure

_ _He e Schémadel’expérienceetalluredeslignesde
rupture des expériences d’apres (Verdeyen
et Nuyens, 1964) : cas de 'ancrage court.
Scheme of the test and pattern of the failure
lines according Verdeyen and Nuyens {1964) :
case of the short anchoring

Pour l'ancrage court, la géométrie globale de la
zone déplacée est semblable a celle obtenue dans les
expériences de Jelinek et Ostermeyer. En revanche le
comportement interne est différent. Pour l'ancrage
long, I'allure est sensiblement différente avec une zone
en déformation autour de 'ancrage séparée de la zone
en déformation pres de la paroi.

Commentaires et conclusions

Globalement, aucune des expériences ne donne des
figures de glissement semblables a celles postulées par
Kranz.

Jelinek et Ostermeyer notent (1967a) :

- que la ligne de rupture droite (FE sur la figure 4) ne
correspond pas a 'optimum, ¢’est-a-dire au minimum
de réaction mobilisable, ce qui est confirmé par les
expériences sur modele, celles de Jelinek et Ostermeyer
comme celles de Verdeyen et de ses collaborateurs ;

- qu’on constate expérimentalement sur des mode-
les que les deux lignes de rupture BD et FE (Fig. 4)
peuvent apparaitre successivement mais pas simul-
tanément. ’équivalent de la ligne BD n’est d’ailleurs
pas visible dans les expériences de Verdeyen et de ses
collaborateurs qui sont les plus représentatives du pro-
bléme étudié par Kranz.

Notons toutefois que ces études de rupture sur
modele présentent I'inconvénient, comme du reste la
méthode de Kranz, d’étudier l'effet d’'une surcharge
horizontale ou dans la direction du tirant, ce qui ne
correspond pas en général au probleme réel. Des
essais réalisés avec d’autres moyens (centrifugeuse)
permettraient d’éviter ce biais.

Critiques sur le choix du parametre
mesurant la sécurité

Jelinek et Ostermeyer (1967b) font également des
critiques sur le choix fait par Kranz du parametre
représentant la sécurité :

—la force de traction dans l'ancrage est une force inté-
rieure au massif et n’a en aucun cas d’influence sur
la stabilité globale du systéme ; ils raisonnent sur des 93
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schémas de rupture a un seul bloc (voir figures 7-11, 8) a
la différence de Kranz qui utilise toujours deux blocs et
qui n’étudie donc pas la stabilité globale du systéme ;

— le coefficient de sécurité proposé par Kranz : trac-
tion maximale supportable P/traction A résultant de
la poussée des terres ne convient pas. Cette définition
conduit notamment a ce que 'application dune pré-
contrainte dans 'ancrage diminue la sécurité ce qui
est anormal si on considére, comme eux, des schémas
de rupture & un seul bloc. Il faut noter que dans leur
raisonnement la traction A n’est plus la traction décou-
lant simplement de 1'état limite de poussée des terres
contre le mur.

Ranke et Ostermeyer reprennent et complétent ces
critiques (1968). Ils reprochent au coefficient de sécu-
rité de Kranz de comparer une force interne et une
force externe. Mais ils se résignent a utiliser ce coeffi-
cient de sécurité car ils sont forcés de constater quun
systéme alternatif de coefficients de sécurité partiel ne
s’est pas encore imposé pour ce type de travaux.

. 5
Les variantes de la méthode de Kranz

On peut considérer quil y a dans la méthode de
Kranz deux éléments essentiels :

—un certain choix du bloc dont il faut étudier la stabilité ;
_ une définition particuliére d'un coefficient de sécurite.

La méthode de Kranz est restée longtemps appli-
quée en Allemagne en gardant le bloc préconisé par
Kranz (option I de la figure 4) : voir par exemple (EAU,
1990). Jessberger (1963) I'a adaptée au cas des ancrages

scellés par injection, en proposant d’effectuer le calcul
comme sl y a avait un mur d’ancrage situé a la moitié
de la longueur de la zone scellée.

On constate de nombreuses variantes depuis le
texte de Kranz (1939) ; elles portent principalement
sur le choix.des blocs étudiés : le nombre de blocs, la
nature géométrique des frontieres entre blocs. D’autres
auteurs ont proposé de changer la définition du coeffi-
cient de sécurité.

Choix d’'un seul bloc

D’une maniére générale, les variantes n’ont plus
pris en compte une décomposition du massif de terre
entre ancrage et écran en 2 blocs.

Ceci a pour conséquence de clarifier le type d’ana-
lyse que 'on méne : avec la méthode de Kranz origi-
nelle, on pouvait penser saisir quelque chose de la sta-
bilité interne du massif de contour extérieur ACDEF
puisqu’on envisage sa rupture le long de la ligne BE.
Les méthodes modifiées consistent clairement a étu-
dier la stabilité externe du massif ACDF.

Forme géométrique de la surface de rupture

Les variantes portent aussi sur la forme de la sur-
face de rupture. Elle peut étre composée de deux ou
plusieurs segments de droite, d’arc de cercle ou d’arc
de spirale logarithmique.
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'~ 4ig7 Changement dans le choix du bloc considéré I : méthode de Kranz originelle ;
1I : méthode modifiée voir par exemple (ROSA 2000).
Change in the choice of the considered block : I original method of Kranz ; [ modified method e.g.

{ROSA 2000}
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111 : segments de droite.

D'

Différents choix de géométrie de la ligne de rupture : 1 : spirale logarithmique ; II : arc de cercle ;

Various choices of the failure line : I': logarithmic spira ; II:arc of acircle; III': straight segments.
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Nous pouvons reprendre la synthese faite par Houy
(1986). Les segments de droite avaient été retenus par
Kranz, la spirale logarithmique par Jelinek et Oster-
meyer (1967a, 1967b}, Verdeyen et Nuyens (1964) et
Brinch Hansen et Lungren (1960). Les arcs de cercle
ont été proposés par Brinch-Hansen (1953), Cambefort
(1975) et TA 95, comme approximation de la spirale
logarithmique. Les trois possibilités sont envisagées
dans le projet de norme écrans (Pr NF P94-282).

Notons que Houy (1986) propose d’appliquer un
coefficient de réduction a la force maximale dans l'an-
crage évaluée par la méthode de Kranz. Cette réduc-
tion dépend de 'angle de frottement interne du sol.
Elle est évaluée en prenant en considération une ligne
de rupture en spirale a la place du segment de droite
de Kranz.

Limites du bloc étudié

Les auteurs varient aussi sur les limites du bloc sur
la surface horizontale supérieure du massif et sur la
paroi.

Dans la méthode originelle de Kranz (1939), la ligne
de rupture passe par la partie inférieure de 'ancrage
et s’éloigne de la paroi en faisant un angle de n/4-¢/2
avec la verticale (ligne AF de la figure 7-1). Pour les
autres auteurs, la ligne de rupture rejoint verticale-
ment la surface supérieure du massif (ligne FA” de la
figure 7-1I) avec prise en compte de la poussée sur FA,
ce qui n'est pas strictement équivalent si on se place
dans le cadre rigoureux de l'approche cinématique du
calcul a la rupture.

Lintersection de la ligne de rupture et de la paroi
est fixée a I'extrémité inférieure de la paroi pour la
méthode originelle de Kranz. Jelinek et Ostermeyer
(1967a, b), Brinch Hansen et Lundgren (1960) repren-
nent la méme option. Mais en général, c’est le point
d’effort tranchant nul qui est retenu comme lieu de
formation d’une rotule, voir par exemple Balay (1988),
Houy (1986). Le projet de norme écrans (Pr NF P94-282)
comporte une annexe informative intitulée « Procédure
pour vérifier la stabilité du massif d’ancrage ». Cette
annexe garde ouvertes beaucoup d’options de calcul
tout en gardant la définition de Kranz de la condition
de stabilité. Cette annexe prend acte que la vérifica-
tion se fait habituellement en utilisant comme limite du
bloc le point d’effort tranchant nul, mais indique néan-
moins qu’il est loisible d’envisager d’autres positions.
Dans ce cas, sila charge déstabilisante est trouvée infé-
rieure pour une autre position, il convient « d’examiner
sl on est dans une configuration qui sort du domaine
d’ouvrages pour lesquels on peut considérer que la
procédure habituelle (M au point d’effort tranchant
nul) a été validée ».

Enfin, le troisiéme point a fixer est celui déterminé
par la position du bord inférieur du dispositif d’an-
crage. La méthode originelle de Kranz (1953) envisa-
geait des plaques d’ancrage ou un rideau. La ligne de
rupture choisie passait par le bord inférieur de cette
plaque ou de ce rideau. Dans le cas d’un ancrage du
type scellement, la recommandation usuelle est de faire
passer la ligne de rupture par la moitié de la zone de
scellement (Ranke et Ostermeyer, 1968). Mais Strom et
Ebeling (2002) proposent de fixer ce point au tiers de la
longueur de scellement a partir de l'extrémité libre.

Définition du coefficient de sécurité

Le document EAU 2004, propose une adaptation
de la méthode de Kranz en utilisant des coefficients de
sécurité partiels : la force maximale supportable T_
suivant (2) est affectée du coefficient de sécurité partiel
sur la pression passive des terres, la force & reprendre
T est affectée du coefficient pour les actions permanen-
tes (pour la partie permanente). Le cas d’actions varia-
bles est aussi traité. Il en est de méme pour le projet
de norme « écrans » (Pr NF P94-282), mais de maniere
plus implicite en appliquant les coefficients partiels
correspondant aux différents parametres d’actions et
de sol servant a déterminer T.

Nous avons déja rappelé les critiques émises par
Jelinek et Ostermeyer (1967b) et Ranke et Ostermeyer
(1968) sans recommander d’alternative. Littlejohn (1972)
recommande le changement du coefficient de sécurité

en proposant de le définir de la maniére suivante :
F= tancp,
tang,,

3)

ou ¢, est 'angle de frottement interne minimal per-
mettant d’assurer 'équilibre et ¢” est 'angle de frotte-
ment interne du sol.

Cette idée est reprise ultérieurement par Schulz
{(1976) et Ostermeyer (1977).

Discussion
quelle approche proposer ?

Une certaine confusion

La méthode de Kranz et ses variantes, bien que lar-
gement répandues, soulévent des doutes dans l'esprit
de nombreux praticiens. Les variantes sont nombreu-
ses. Les incompréhensions ne sont pas rares. A titre
d’anecdote, nous donnons ici (Fig. 9) un exemple d'in-
terprétation erronée de la méthode de Kranz.

Inventaire des forces : exemple d’inter-
prétation erronée de la méthode de Kranz.
Inventory of forces : example of erroneous
intepretation of Kranz’s method.
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On voit ici I'erreur ; ou le systéme comporte outre le
bloc de sol la partie de paroi contigué et alors la force
T sur le tirant est une force intérieure au systéme, ou le
systéme se limite au bloc de sol, alors il faut ajouter la
réaction de la paroi sur le sol.

Etude de I'effort d'arrachement
ou de la stabilité suivant une ligne
de glissement profonde ?

11 est indispensable lorsqu’on considere ces méca-
nismes avec un bloc rigide de séparer la question de
'équilibre interne et de I'équilibre externe. La question
de I'équilibre interne est celle de la résistance du tirant
et de I'arrachement. Cette question de 'arrachement
est primordiale. Kranz essayait de 'aborder puisque le
bloc qu’il considére est une sous-partie du bloc consi-
déré dans les approches ultérieures. De méme sa défi-
nition du coefficient de sécurité devient tout a fait natu-
relle dans cette perspective.

Mais cette approche pose des problemes et tout
d’abord celui de la nature de l'ancrage : autant on pouvait
légitimement essayer d’appliquer les méthodes usuelles
d’équilibre limite pour un mur d’ancrage, autant, ces
méthodes paraissent inapplicables pour les plaques
d’ancrage ot I'effet 3D est déterminant et pour les ancra-
ges scellés qui sont maintenant la solution usuelle.

Cette évolution a certainement contribué a ce qu’on
renonce & traiter arrachement par la modélisation et
le calcul. Cette question est réglée pour l'instant par les
essais de traction des tirants. Dans la pratique francaise,
les vérifications de type Kranz ne visent plus a vérifier
cette résistance a I'arrachement. Elles ne peuvent plus
espérer le faire d’ailleurs puisqu’elles considérent 'an-
crage et le bloc de sol compris entre le mur et 'ancrage
comme un ensemble. Pour essayer de saisir cet effet
d’arrachement il faudrait revenir a des schémas de rup-
ture plus complexes comme ceux envisagés par Kranz.

De ce fait, la stabilité des blocs doit maintenant étre
comprise clairement comme un examen de stabilité
externe pour le bloc étudié.

Inadaptation du coefficient de sécurité
de Kranz pour I'étude de la stabilité globale
du bloc pour une ligne de glissement profonde

Pour I’étude de cette stabilité externe ce sont les for-
ces de calcul (forces réelles éventuellement majorées
par un coefficient de sécurité partiel) qui doivent étre
utilisées. Faire intervenir une force de traction supplé-
mentaire dans la direction de I'ancrage ne parait pas
compatible avec la démarche des ELU telle qu’elle est
comprise dans les Eurocodes. Or nous allons voir que les
méthodes dérivées de la méthode de Kranz reviennent a
étudier un état ultime sous l'effet d'une force extérieure
complémentaire. C’est ce que notaient déja Jelinek et
Ostermeyer (1967b), avec la simplification de forces de
poussée et de butée sans inclinaison (frottement nul).

Nous allons suivre ici la variante détaillée dans les
recommandations (TA 95). Considérons par exemple
inventaire des forces figurant dans (TA 95} (Fig. 10).
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UUHENBT Inventaire des forces d’aprés une méthode
dérivée de celle de Kranz (TA 95).
Inventory of forces according to a method
derived of Kranz's (TA 95).

Le systeme considéré est le massif de sable ACD'F
(figure 10). Il ne comporte ni la paroi ni l'ancrage. Lan-
crage applique une force T au massif de sol et la paroi
exerce une force -P, réaction a la poussée. Le point D’
est le point d’effort tranchant nul. Il s’agit de determi-
ner la force T__ maximale compatible avec I'équilibre.

Quittant maintenant la démarche du document TA
95, on considére les forces qui s’exercent sur la partie
CD’ du mur d’ancrage (Fig. 11-1). On a : la force de
poussée dumur P,, la traction T dans le tirant, la force
normale dans le mur N (I'effort tranchant est supposé
nul en D). Pour fermer le funiculaire des forces il faut
ajouter une force horizontale F appliquée au mur.

On considére maintenant comme systeme 'ensem-
ble formé du massif de sable ACD'F de l'ancrage et de
la partie de la paroi D'C. On se rapproche ainsi de la
démarche du FHWA (1999). Pour ce nouveau systeme
les forces sont le poids W, la poussée P, la butee P sur
partie D'O, Q;la résultante des forces sur D'F, N 'effort
normal en D’ dans la paroi. Si le coefficient de sécurité
sur la traction était de 1, on aurait la traction maximale
qui fermerait le funiculaire des forces avec les diffe-
rentes autres forces. Pour arriver a mobiliser la trac-
tion jusqu'a T__, il faut ajouter une force extérieure F
égale 4 la projection horizontale de T -P,-P . (Fig. 1.
Déterminer la force F extérieure maximale supportable
est équivalent a déterminer T

%
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_ Introduction d’une force extérieure F
remplacant la réaction du mur et l'effort
transmis par l'ancrage au terrain.
I : diagramme des forces s’exercant sur la
partie CD’ du mur ; II : inventaire des forces
s’exercant sur I'ensemble bloc + paroi.
Introcuction of an external force F replacing the
reaction of the wall and the effort passed on by
the anchoring to the ground. I : diagram of forces
exercising on the part CD’ of the wall ; I : inventory
of forces exercising on the set block + wall.




1l devient alors clair que la méthode proposée par
TAQ5 revient a évaluer la stabilité sous l'effet d'une
charge extérieure F Faire intervenir une telle force qui
n’existe pas dans le chargement réel revient a changer
de probléme. Ceci est notamment de nature a changer
les lignes de rupture les plus défavorables et ce sans
raison (voir annexe A).

Le coefficient de sécurité associé a Kranz est géné-
ralement pris égal a 1,5. On a la condition :

T
/=15 4
T 4

Cette condition peut étre récrite en exprimant T
en fonction des projections horizontales de F de P, de
b et de N et en désignant par I'indice h la composante
horizontale des forces :

hl_,(Tmax)h :(PA)h_(Pp)h+F21,5 (5)
(P - (P,

T (D),

Soit :
F=05(P,), - (Pp)h) ©

Cette condition porte finalement sur la résistance
du systéme a une sollicitation extérieure fictive F, qui
ne figure pas parmi les sollicitations agissant sur le
systéme. Ceci conduit a proposer 'abandon du coeffi-
cient de sécurité défini par Kranz, compte tenu de son
usage actuel.

[Jautre point faible soulevé par Jelinek et Oster-
meyer (1967b) est que la force réelle dans l'ancrage
ne doit pas avoir d’influence sur cette stabilité de
glissement sur une ligne de rupture profonde. C’est
une autocontrainte dont on peut imposer la valeur,
au moins dans un certain intervalle, par un dispositif
mécanique comme un veérin.

Les alternatives actuelles
dans les pays anglo-saxons

Dans certains pays, la méthode de Kranz ou ses
méthodes dérivées ne semblent pas utilisées, notam-
ment en Grande-Bretagne et aux Etats-Unis. Notons
que I'ouvrage sur les parois moulées (SEIVASCE 2000)
traite du cas des butons mais pas des tirants ancrés. La
présentation de Terzaghi en 1953 a I'ASCE ne fait pas
non plus référence a la méthode de Kranz (traduction
allemande, Terzaghi, 1957).

Le cas de la norme BSI

La norme {BSI, 1994) prévoit trois types d’ancrage
par « corps mort » (deadman anchors) par pieux tra-
vaillant en tension ou par pieu ancré (anchor pile).
Le cas avec des pieux sous tension est trés différent
puisqu’il reporte la charge de l'ancrage loin de l'extré-
mité du tirant.

Deux cas sont distingués : ou les zones active et pas-
sive n'interférent pas ou elles interferent. Si elles inter-
ferent, 'espace compris entre les deux parois doit étre
considéré comme un seul bloc dont il faut étudier la
stabilité au glissement sur le plan de rupture inférieur.
La stabilité interne de ce bloc doit aussi étre considé-
rée. Cette norme semble plutdt congue en pensant au
cas d’'un ancrage réalisé par un rideau arriére.

Le cas du manuel FHWA

Le manuel FHWA (1999) envisage le probléme
du dimensionnement de la partie libre de l'ancrage
(p. 67-68). Cette longueur doit permettre de localiser la
partie ancrée a une distance minimale de la surface de
rupture potentielle critique, de localiser la zone d’an-
crage dans un sol adapté a 'ancrage, d’assurer la stabi-
lité globale du systeme ancré, de supporter les mouve-
ments 4 long terme. En général, la partie libre doit étre
4 une distance minimale de H/5 ou de 1,5 m derriére
la surface de rupture potentielle critique. Dans un sol
sans cohésion, on peut supposer que cette surface est
celle qui limite la zone de poussée (angle de (45° + ¢/2)
avec l'horizontale en partant du fond de I'excavation).

Une estimation plus précise de cette surface de rup-
ture peut étre faite en cherchant I'angle a conduisant a
la plus forte tension dans l'ancrage (Fig. 12).

Exemple d’'un mur ancré d’apres (FHWA,
1999).

Example of an anchored wall according to
(FHWA, 1999).

. het2

Cette analyse prend comme systéme le bloc de sol
en grisé et le mur sans l'ancrage. Elle considére que
la zone de rupture potentielle est située en dehors de
la zone d’ancrage du tirant et que 'on peut bénéficier
pleinement de la résistance du tirant.

La force P que doivent reprendre la composante
horizontale de la force d’ancrage et la force résistante
horizontale du mur est :

_1 e[+

. sd
P= ~K 2 (sind +— 2
2 tano i t

anfo - ¢)

avec y le poids volumique du sol, 8 l'angle de frotte-
ment sol/mur et ¢ = d/H. On choisit a qui maximise P.

) [tan(o - @)(7)

Une possibilité : aller vers des méthodes
de calcul de type plus général
analysant la stabilité de blocs

Une alternative naturelle est d’appliquer a la stabi-
lité de différents blocs les méthodes utilisées de maniere
habituelle pour d’autres types d’ouvrages ou on étudie la
stabilité de blocs délimités par différentes lignes de rup-
ture. Cela constituerait en quelque sorte un retour & Moller
(1933) gui au sujet des parois ancrées prescrit : « Il faut tou-
jours s’assurer que la construction présente une sécurité
suffisante par rapport & un plan de glissement arbitraire ».
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L4 encore plusieurs possibilités s'ouvrent ; ne retenir
a priori que quelques lignes de rupture, soit optimiser le
choix d’une ligne de rupture parmi toutes celles possi-
bles, ce qui suppose d’avoir des outils de calcul adaptés.

[’annexe B évoque sommairement cette possibi-
lité qui est semblable & celle proposée pour les murs a
ancrages multiples (Schlosser, 1991). Il s’agit la d'une
méthode utilisant des outils plus récents (calcul a la
rupture, logiciels) que la méthode de Kranz.

Conclusion

La méthode originelle de Kranz et ses nombreuses
variantes ont pour objectif de vérifier la stabilité d'un
ouvrage en prenant en compte la longueur des ancra-
ges. Elles different par le choix du bloc dont on étudie la
stabilité. En revanche, elles reprennent le coefficient de
sécurité typique de la méthode de Kranz qui est le rap-
port entre la force maximale et la force qui découle du
calcul de poussée. La détermination de cette force maxi-
male revient a l’étude de la stabilité quand on appli-
que une force extérieure déstabilisatrice. C'est ce qui a
été reproduit (ou & peu pres) dans les expériences déja
anciennes qui ont été rappelées. Cela correspond en fait
a Iétude d’un probléme qui differe du probleme réel.

Ce calcul pourrait étre remplacé, d’une part, par
des dispositions constructives telles que proposées par
des documents britannique et américain et, d’autre
part, par des calculs de stabilité utilisant des lignes
de rupture et menés suivant les méthodes classiques
compatibles avec I'Eurocode 7. Bien entendu, une telle
évolution ne peut étre recommandée que si toutes les
dispositions pour la mise en ceuvre pratique sont pré-
vues, comme le demande Heibaum (2005).
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Annexe A

Lintroduction d’une force extérieure horizon-
tale fait varier la ligne de rupture optimale

Nous allons donner un exemple le plus simple possible,
dans le cadre du calcul & la rupture (approche cinémati-
que). Nous supposons que Je sol est purement cohésif de
cohésion C. Il'y a une surcharge verticale imposée F et le
poids W est d{i & un poids volumique homogene y (Fig. 10).
Nous étudions la stabilité d’un prisme de Coulomb.

Nous allons vérifier que le choix de 'angle optimal
o dépend de la force horizontale appliquée.

On évalue la puissance des forces extérieures P, et
la puissance résistante maximale P :

yH?
P, = U(E, sino + F, cosa + Tsina) (A1)
HC
P.=U (A.2)
cosa.
La condition nécessaire de stabilité s"écrit :
Cz (%%—%h—) sina cosa +F—}V1coszoc (A.3)

Clairement, le choix optimal de a dépend du rapport

2
B Y7 /2 o st donc influence par F .

R
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H
“#i6A1 Exemple montrant quune force horizontale
supplémentaire influe sur les lignes de
rupture.
Example showing that a supplementary
horizontal force influences the failure lines.
Annexe B

Aller vers des méthodes utilisées pour d’autres
ouvrages ?

Une alternative naturelle est d’étudier la stabilité
de différents blocs selon les méthodes utilisées de
maniére habituelle pour d’autres types d’ouvrages :
étude de la stabilité de blocs suivant des ligne de rup-
ture. La encore, plusieurs possibilités s’ouvrent ; ne
retenir a priori que quelques lignes de rupture, soit
optimiser le choix d’un ligne de rupture parmi toutes
celles possibles, ce qui suppose d’avoir des outils de
calcul adaptés. La disponibilité de moyens de calculs
permet aujourd’hui de ne pas se limiter aux segments
droits mais d’envisager cercles ou arcs de spirale loga-
rithmique.

On peut ainsi définir comme condition a vérifier
que le travail des forces motrices agissant sur le bloc
soit inférieur avec un coefficient de sécurité partiel au
travail de forces résistantes (poids, surcharges) ; ces
forces résistantes sont les forces de cisaillement le long
de la ligne de rupture et une contribution éventuelle de
la résistance d’un ancrage coupé par la ligne de rup-
ture envisagée. Une telle définition est adaptée a une
démarche type calcul 4 la rupture comme suggéré par
le projet de norme « écrans » (Pr NF P94-282), mais
on peut aussi I'écrire comme le rapport des forces de

" #me e Exemples de lignes de rupture pour la
vérification des longueurs d’ancrage.
Examples of failure lines for the check of the
anchoring length.




cisaillement nécessaires sur la résistance au cisaille-
ment. Il faut bien noter qu'un calcul de ce type prend
en compte de maniére explicite la résistance des ancra-
ges ainsi que leurs longueurs, alors que la méthode de
Kranz ne s’intéresse qu’a la longueur.

Par ailleurs, la prise en compte de telles lignes cou-
pant éventuellement tirant ou bulbe d’ancrage permet
de prendre en compte l’éventuelle interaction entre
longueur du tirant et résistance du tirant et de son
ancrage dans le dimensionnement (Aljewifi, 2006).
Cette interaction intervient quand on abandonne 'hy-
pothese simplificatrice du point d’ancrage fictif situé
3 la moitié de la zone d’ancrage. On peut notamment
prendre comme hypothése que la résistance de l’an-
crage dans le sol a prendre en compte est proportion-

nelle a la partie laissée en dehors du massif par la ligne
de rupture considérée. Cette possibilité est offerte par
certains programmes de calcul (TALREN, 2005). Une
telle méthode se rapprocherait trés sensiblement de ce
qui est préconisé pour les états limites ultimes des sols
renforcés (Schlosser et Unterreiner, 1994), (Clouterre,
1991) et plus encore des murs a ancrages multiples
(Schlosser, 1991). Elle engloberait a la fois la vérifica-
tion de la stabilité globale et celle de la longueur des
ancrages et de la résistance des tirants.

Enfin, 'utilisation du calcul a la rupture, peut déja
permettre d’envisager des mécanismes de rupture plus
complexes avec par exemple deux blocs, ce qui se rap-
procherait de certaines observations expérimentales,
au prix toutefois d’une certaine complication.
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Formules pour le calcul

du tassement des sols
compressibles

par la méthode cedometrique

O. COMBAR!EU Cet article fournit, pour les principales situations
Ingénieur ESTP géotechniques courantes, des expressions simples
LIDR tniversité de Caen d’utilisation, facilitant le calcu.l du t.::lssem.ent
591 E, rue de Strasbourg d?s couches de §ol§ compress_lbles a partir des
7 debec-lés-Elbeuf résultats cedométriques classiques. Quelques
76320 Caudebec-les eu exemples numériques sont traités, qui montrent,
tout particulierement dans le cadre des techniques
d’amélioration des sols, I'importance de la
surconsolidation et des nappes d’eau avec la nécessité,
pour ces derniéres, d’en cerner au mieux les variations.

Mots-clés : edometre, tassement, gonflement, nappe, sol
compressible, amélioration des sols, inclusions rigides.

Expressions for compressible soils
settlement by oedometric method

This article gives for the main usual geotechnical situations
simple expressions, which facilitate the settlement calculation of
compressible soil layers, from classical oedometer tests. Some
numerical examples are given that show importance of water
table’s variation, especially in case of use of soil improvement
technics.

Abstract

Key words : oedometer test, settlement, swelling, water table,
compressive soil, ground improvement, stiff inclusions.
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Introduction

Cet article n’a pas pour objet de rappeler la perti-
nence de la méthode cedométrique ni la nécessité de
Jutiliser pour prévoir le tassement a long terme des
sols compressibles sous des charges de grande éten-
due. C’est la seule qui peut le permettre sérieusement.
Malheureusement, en France, beaucoup l'ont perdue
de vue, et quelques raisons expliquent ce constat.

Cette méthode demande une technicité et un soin
particulier, puisqu’elle oblige a prélever des sols mous,
dans les meilleures conditions possibles. La plus ou
moins bonne qualité des carottes ainsi obtenues influe
sur le résultat des essais réalisés au laboratoire ; en
particulier, le souvenir de contraintes anciennes, que
le massif de sol a déja supportées, peut étre estompé si
toutes les précautions ne sont pas remplies le long de
la chaine des opérations successives, depuis le terrain
jusqu’a l'essai en laboratoire.

Ce respect des regles de l'art a un colt, considéré
comme logique autrefois, mais que le développement
d’essais concurrents, trés rapides et peu chers, tend a
faire considérer comme prohibitif. Ainsi, 'essai pres-
siométrique possede effectivement ces qualités, mais
n’est malheureusement pas adapté au probleme poseé.
De nombreux exemples (Combarieu, 2006 ; Lavisse et
Schmitt, 2004) montrent les trés grandes différences
entre les deux approches, en faveur de celle utilisant
'cedomeétre. On peut dailleurs dire qu’un bon géotech-
nicien, n'ayant pas d’essais cedomeétriques a sa disposi-
tion, n'a pas besoin d’essais pressiométriques et peut,
néanmoins, prévoir un ordre de grandeur raisonnable
du tassement.

Aussi, devant la grande et trompeuse simplicité de
I'expression s = aqH/E,, (ou a est le coefficient rhéo-
logique, E,, le module pressiométricque, g la contrainte
apportée par la surcharge et H I'épaisseur de la couche
concernée), il est donné dans cet article des expressions
analytiques simples, adimensionnelles, facilitant le calcul
du tassement cedométrique pour un certain nombre de
situations géotechniques et mécaniques fréquemment
rencontrées. Ces expressions, qui ont des formes assez
remarquables, sont rapidement et aisément calculables
avec une simple calculatrice scientifique.

Si certaines peuvent paraitre un peu « lourdes », elles
s’avérent en réalité plus faciles d’emploi que la methode
usuelle et simplificatrice qui consiste a découper le mas-
sif en tranches successives pour lescuelles la valeur de la
contrainte, au milieu de chacune d’elles, est considérée
comme uniforme sur toute 'épaisseur de cette derniere.
Comme il est montré plus loin, cette procédure introduit
des erreurs trés variables suivant le découpage réalisé ;
les expressions présentées éliminent ces erreurs.

g
Notations utilisées

Le sol est caractérisé, quant a sa compressibilité,
par C. indice de compressibilité, C, indice de gonfle-
ment et e, indice initial des vides en place.

On pose k = 0,435_C.C_.et k" = 0,435 C_S car

1+eg 1+eg

on utilise les logarithmes népériens, notés In.
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Les poids volumiques sont y pour le sol saturé ou
le sol humide non saturé (poids volumique apparent) ;
y est le poids volumique déjaugé ety le poids volumi-
que de l'eau.

Onavysaturé=vy"+7v,,

Les épaisseurs sont notées H ou h (indicés ou non)
pour les valeurs discrétes, et la profondeur z (ou 2" en
cas de changement d’origine) de maniére générale,
'axe des z étant orienté vers le bas.

Les contraintes appliquées, généralement unifor-
mes sur de grandes surfaces et provoquant les tas-
sements, sont notées ¢ (indicé si nécessaire) et sont
appelées indifféremment surcharges ou surcontrain-
tes. Elles peuvent étre variables avec z, comme C€ sera
le cas lors de l'utilisation d’inclusions rigides qui pro-
voquent une variation.

Les contraintes ayant existé puis disparu (surconso-
lidation) sont notées ¢’_. Elles étaient, lors de leur exis-
tence, des surcontraintes ; elles peuvent étre également
variables avec z, comme dans le cas de fluctuation de la
nappe. Les fluctuations d’une nappe d’eau sur I'épais-
seur partielle d’un sol compressible, générent, en effet,
une surconsolidation particuliere.

Les tassements notés s(z) et s'(z) représentent ceux
de la couche d’épaisseur z, comprise entre O etz ; s est
le tassement, dépendant de C_et s celui dépendant de
o Ce sont des tassements de consolidation primaire,
au sens de la théorie de Terzaghi, utilisée icl.

Par ailleurs, s et s” pourront étre indicés (s,, s'5...)
en fonction des couches notées A, B indiquées sur les
différentes figures.

Pour les expressions donnant s ou s’, elles sont
repérées par un numéro d’ordre d’apparition croissant,
éventuellement indicé avec un « bis » dans la mesure
ou l'expression est une variante.

Les expressions donnant le tassement sont d’abord
calculées pour une premiére série de cing configura-
tions classiques ou le sol recoit une surcharge g uni-
forme et constante avec la profondeur z.

Une seconde série de configurations correspond a
l'utilisation d’inclusions rigides pour le renforcement
de sol compressible, oll ce dernier, surchargé en téte,
se trouve progressivement déchargé en profondeur du
fait de la présence des inclusions.

Dans un but de simplification, les valeurs de tas-
sement étant toutes fournies par une formule géné-
rale unique, les expressions donnant ces valeurs
n‘ont pas toutes été écrites ; seuls les ¢léments,
comme explicité au paragraphe 3, permettant les
calculs, sont fournis.

Le tassement total & déterminer est souvent la
somme de plusieurs termes, dont certains, tels ceux
affectant les tassements de recompression, s’avérent
souvent dans la pratique trés faibles et donc négligea-
bles. C’est au géotechnicien & juger de 'intérét ou non
de les calculer en fonction des incertitudes affectant
les tassements de compression qui sont, eux, prépon-
dérants.

Enfin, dans les situations ou la nappe peut fluctuer,
les calculs sont menés pour une nappe en position
haute, étant entendu qu'il est tenu compte de sa varia-
tion dans la détermination des tassements.



=
Principe de calcul des tassements

11 va de soi que la qualité des calculs repose sur
I'établissement d’'un modele géotechnique représenta-
#if sur une détermination correcte des diagrammes de
contraintes.

Les expressions élémentaires bien connues don-
nant les tassements sont les suivantes.

Au niveau z, sur une couche d’épaisseur dz, régne
une contrainte effective o’(z) et ou a régné une
contrainte o’_ + o’ (z) (surconsolidation) ; on applique
la surcontrainte q(z).

Si g(z) > ¢_un tassement élémentaire de compres-
sion ds se manifeste, tel que :

1ds | qle)+oo () &)
k dz o'.+0'y (Z)

auquel s’ajoute un tassement élémentaire de recom-
pression ds” tel que :

1ds_ ) eroole) @
k'dz o'y (z)
Siq(z) < o'_seul un tassement de recompression se
manifeste, tel que :

1ds ) de)+oyle) 3)
k' dz o (z)

Au sein d’une couche homogene d’épaisseur z don-
née, on a le plus souvent o’ (z) = ¢’y + v’z ou o’ repré-
sente au sommet de la couche, la contrainte effective
en place. Les relations 1, 2 et 3 permettent, apres inté-
gration sur l’épaisseur de la couche dans laquelle les
inégalités reliant g(z) et o, sont partout respectées, de
calculer les tassements. La surcharge q(z) peut étre
variable avec z, ce qui est le cas dans la technique de
renforcement par inclusions rigides. De méme, o’_peut
étre variable avec z, c’est le cas, comme déja indiqué,
lorsque la nappe fluctue régulierement.

Les expressions auxquelles on a abouti résultent
des propriétés de la fonction logarithme. On remarque
que si A, B, C, D sont des constantes, on peut écrire
successivement :

1 rH T+u
ﬁf 1nA+BdeZm(1+u)
0 Bz uu
1H A+Bz 14 [A+Bz Dz B
M dz:-f In NI
Hdo C+Dz HJo Bz C+Dz D
(1+u)’l+u. v _B_
ul (,H_V)lw D

et dz

=In

=L u,v,E , avec u:i et v:—C— (4)
D BH DH

Ces transformations de l'intégrale L ne sont possi-
bles que sous certaines conditions portant sur les signes
des valeurs des termes entrant sous le signe somme,
auxquels doit satisfaire la fonction logarithme ; il en sera
a priori toujours ainsi pour les applications traitées.

Uintégrale L présente la forme générale a laquelle
les calculs de tassement ménent, dans la mesure ou
'on peut exprimer les contraintes en jeu sous forme
linéaire, en particulier pour g(z) ; si manifestement

cette condition n’est pas remplie, le géotechnicien a la
possibilité de linéariser par segments pour lesquels les
expressions sont alors applicables. Pour les diverses
situations étudiées, on considére que ces conditions de
linéarité sont remplies.

Dans les diverses configurations ci-aprés, les formu-
les donnant les tassements sont écrites expliciternent
lorsqu’elles sont simples ; seules les valeurs u, vet B/D a
appliquer a I'intégrale L sont données dans les autres cas.
Certains cas de figures menent a u et/ou v =0, donnant
1 +wvur=1et/ou (1 + v+ =1, oubien B/D =1.

On convient de maintenir I’écriture symbolique
de L avec les trois valeurs u, v et B/D, figurant entre
parentheses, tant que B/D différe de 1. Cette conven-
tion évite toute ambiguité, car les letires u, v et B/D
peuvent avoir, dans le texte, des appellations différen-
tes. On trouvera donc les notations L(0, 0, B/D = In
B/D, L(u, 0, B/D), L(u, v, B/D)... Par contre, si B/D vaut
1, on supprime son écriture dans L, ceci dans un but de
simplification. Ainsi, on rencontrera L(u, v), L(u, 0)...
siB/D=1.

Couche de sol normalement
consolidée, surchargée sous q

Le sol d’épaisseur H est considéré comme saturé
des la surface ; si ce n’est pas le cas, ¥ est remplacé
pary. Ce cas correspond dans la pratique & celui du sol
naturel noyé.

nappe
\ contrainte

_F6 1 Sol normalement consolidé, surchargé par q.
Normally consolidated soil, with surcharge q.

Le tassement ds(z) de la couche élémentaire d’épais-
seur dz est donné par :

v 33
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ce qui peut s’écrire aprés intégration, en posant
u = q/y'H sous la forme simple :

1-+u
o T o) ®
uu
On a souvent I'habitude, justifiée lorsque H est fai-

ble, de choisir pour l'intégrale définie entre O et H une
valeur moyenne pour le terme y'z, qui est celle a mi-

couche, soit vy > : cette pratique fournit une valeur

approchée s, (H) =k H In(1 + 2u), inférieure & s(H).

On oublie souvent cette condition sur H, qui fait que
J'on sous-estime dans des proportions variables le véri-
table tassement, comme le montrent les valeurs suivan-
tes du rapport s(H)/sap(H) en fonction de u (Tableau I).

Rapport s/s_ . pour différentes valeurs de u.
s/salo ratio for different values for u

s/s, 1,13 1,16 1,19 1,26 1,38 1,54 1,70

Pour tout ce qui suit, on utilisera la valeur exacte
obtenue par intégration.

On peut éire amené a calculer le tassement s(z) de
la tranche comprise entre 0 et z < H, ce que 'on peut

faire de la méme maniére en introduisant u(z):ill.
'z

Mais il peut s’avérer intéressant d’exprimer s(z) en
fonction de H, sous la forme :

z/H-+u
sla) _mk/_Hﬂ]___ =L, ;5 (u,0) @)

kH_ (Z/HZ/H_uLl

ol u est défini précédemment (éq. 6). Cette écriture
symbolique sera expliquée au paragraphe 5.

Couche de sol normalement
consolidée, chargée en tete sous o',
surchargée sous ¢

Ce cas correspond a celui d’un sol de surface
d’épaisseur H, déja chargé, ou d'une couche plus pro-
fonde pour laquelle la charge est celle due a la pré-
sence du massif sus-jacent.

. H ' '
Le tassement provoqué par q, sH)=k ﬁ) 1nq+fj—i+lzzdz
OotyY

s’écrit également :
1] 1] H L t
—S(H) :Fln————qurOOH z Z-—f ln—dgoj,LY Zdz (8)
k 0 v'Z 0 V'z

C’est donc la différence entre les tassements tels que
définis au paragraphe 4, d’abord sous une contrainte
équivalente a une surcharge : g + o', puis sous la seule
contrainte, également assimilable & une surcharge o’;.

34

REVUE FRANGAISE DE GEOTECHNIQUE
N° 124
3¢ trimestre 2008

nappe
\ contrainte. -

O,IO+YIZ+q

%68 Sol normalement consolidé, chargé et
surchargé par q.
Normally consolidated loaded soil, with
surcharge q.

Le tassement s, est donc 'accroissement di a g, du
tassement qui s’est manifesté autrefois sous o', C'est
cet accroissement qui intéresse 'ouvrage a construire.

On peut dong écrire :
s(H) o ot v
kH Y (,1 4 V)’l+v
avecu=(q+ 0o )yHetv=0c /AH.

s(z), tassement de la tranche comprise entre O et z,
s’exprime directement en fonction de H par :

E@ o (Z/H+U)Z/H+U . v
kH ~

=L{uv) 9)

=Lyulwv)  (10)

¥ (Z/H+V)Z/H+v

Expression identique a (9), mais dans laquelle on
remplace les valeurs 1 par z/H.

Si o’y = 0, les relations (9) et (10) redonnent bien (6)
et (7) du cas de figure précédent du paragraphe 4.

Couche de sol surconsolidée,
chargée en téte et surchargee sous q

Le massif a été autrefois surchargé par o’ contrainte
aujourd’hui disparue. Deux expressions différentes
s’établissent suivant que g est supérieur ou inférieur
ao.

Siq > o, le tassement s est la somme de deux tasse-
ments s, et s”, défini pour s, par :

ds; _, g+ a'g+y'z
kdz O +0y+Y'Z
qui conduit au tassement de compression

S (o
T Ly v) 1D



nappe
\contrainte

_Fe 3 Sol surconsolidé, chargé et surchargé par

O.Verconsolidated loaded soil, with surcharge
q.

haut
nappe Scontraintg

nappe rabattue

N\

vh+v' (z—h)

Sol normalement consolidé et saturé, avec
rabattement.

Normally consolidated saturated soil, with
lowering water table.

et de méme au tassement de recompression, lié au
rechargement jusqu’a o',

S_l :L(V‘,V) (12)
k'H

29700 oy =0

y'H v'H

q+0'y
y'H

avec u=

’

Siq <o ;ily auniquement rechargement, et le
tassement par recompression vaut simplement :

S L) (13)
k'H
On tire de ces trois expressions, celles correspon-
danta o', =0, pour laquelle v=0et v ="1.

Sil'on souhaite calculer les tassements de la tran-
che de sol entre 0 et z < H, on applique les mémes for-
mules, mais en remplacant 1 par z/H, u, v’ et v étant
toujours définis par rapport a H, et donc inchangés. On
retrouve alors les expressions (6) et (7).

Couche de sol normalement
consolidée, saturée et objet
d'un rabattement de nappe

La nappe a toujours été au niveau 0. On suppose
maintenant qu’elle est abaissée pour raison de travaux
par exemple.

Le rabattement est supposé étre suffisamment long
pour entrainer la consolidation compléte des couches
compressibles et les tassements associés. [/épaisseur
globale H est soumise a ce rabattement sur une hau-
teur limitée h = H.

Vis-a-vis des tassements provoqués par ce rabat-
tement, il existe deux zones du massif, qui sont a dis-
tinguer : entre O et h, ol la contrainte engendrée est
linéaire avec z et vaut {y —y")z, et entre h et H, ot cette
contrainte est constante, et vaut (y —y}h. Le poids volu-
mique y & prendre en compte est celli non saturé de la
tranche de sol (0 & h) apres baisse de la nappe. A défaut
de connaltre précisément cette valeur, on peut faire
I'hypothese que y =y, +y’ ce quirevient a dire que 'on
ne désature pratiquement pas le sol. C’est légérement
sécuritaire, dans le cas de figure étudié ici, puisque cela
conduit a calculer un tassement un peu plus fort que la
réalité.

Pour la zone A, entre O et h, on écrit :

di :ln(Y'+YW)Z
kdz v'z

SA .Y
d'od koo (14)

Pour la zone B, on peut, avec un changement d’ori-
gine des z, calculer son tassement en la considérant
comme une couche d’épaisseur H — h. Cette couche
est chargée en téte par y'h, et surchargée par y h. On

. , . vh
pourra alors appliquer 'expression (9) avec u= T et
Y

V= yh et donnant : EB—, =L({uv) (15)
'Y'H' kH
Sila nappe, apres rabattement, retrouve son niveau
0 d’origine, puis est 'objet de mouvements d’ampli-
tude h, le massif peut étre considéré comme l'objet de
gonflements et recompressions s’, et s”,, donnés par
(14) et (15), mais ou k’ remplace k.
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Couche de sol saturée,
normalement consolidée,
chargée en téte et objet
d'un rabattement de nappe

Comme dans le cas précédent, deux zones A et B
sont a distinguer.

' nappe haute\i contrainte

nappe rabattue

Sol saturé normalement consolidé, chargé,
avec rabattement.

Normally consolidated saturated and loaded
soil, with lowering water table.

HEs

On montre pour la zone A qu’on peut écrire en

(e}
fonction du seul parametre v = _‘%
Y

SA _ L(vl,v,Yl) (16)

Sio’, =0, onretrouve le cas de figure 4 précédent.

Pour la zone B, la configuration est celle de la
figure 2 ; en changeant 'origine des z et en introdui-
sant I'épaisseur H' = H - h, on obtient :

SB
2B _1 (17)
) (wv)
avec u:("IO_*Yh_) et V:M,
YVHI 'Y,H‘

Les remarques précédentes sur les fluctuations de
la nappe sont applicables pour estimer les amplitudes
s’, et s’y des déformations des zones AetB.

3
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Couche H de sol, saturée, chargée,
surchargée en téte et surconsolidée
du fait d’'une baisse périodique
de la nappe

On ne s'intéresse ici qu’a la seule couche d’épaisseur
h < H d’un massif homogeéne H plus épais, soumise a
des variations de la nappe, sur toute cette épaisseur h:
La durée cumulée de la situation en nappe basse est
suffisante pour produire les mémes tassements quune
nappe basse permanente. Par ailleurs, les variations de
la nappe sont considérées étre antérieures a l'applica-
tion de la charge g.
nappe haute

0 o o A \. contrainte

ficé Sol saturé chargé, avec baisse périodique
de la nappe, et surchargé.
Saturated loaded soil, with episodic dewatering,
with surcharge.

Le calcul est effectué en position de nappe haute,
au niveau 0. Le tassement élémentaire de compression
est:

ds +0'0+y'z
=1n q oty

e tant que g >y, 2.
kdz ToHY'Z+YwZ

Siq >y, h, I'intégration est faite sur toute la hauteur
h.
Si g <y, h, on peut définir une zone A d’épaisseur
h’ < h, telle que q =y, ', I'intégration portant alors sur
la hauteur h’ de la zone A.

: +0'
On obtient pour la zone A, avec u = q—‘h—;o—
Y

o' .
etv= —hQ" un tassement de compression :
Y

E_A_ =1, u,\/,l{.. (18)
kh' Y

auquel on ajoute un tassement de recompression s’,

dsp 1n o'g+yZ
k'dz

tel que , Soit :

o'g+y'z



VNI VRV B & (19)
Kh A
Pour la zone B d’épaisseur h —h’, le tassement s” est
donné par: ’
SB
— =T,V
k'(h-n) ()
a+o'y+y'h'
v'(h-h)

Pour le sol situé au-dela de la profondeur h, le pro-
bléme est celui de la figure 3 ou la contrainte de sur-
consolidation est o’_=y_h. Avec un changement d’ori-
gine des z, on applique les expressions {11), (12) ou (13)
en fonction des valeurs relatives de g ety h.

Si o’y =0, les formules se simplifient.

Amelioration d'un sol compressible
par groupe d'inclusions rigides

Ce principe de construction d’ouvrages de grandes
dimensions sur sols mous, schématisé sur la figure 7,
consiste a fortement réduire la surcharge apportée
(remblai, radier souple, dallage) par la mise en ceuvre
d’éléments rigides verticaux reportant en trés grande
partie cette surcharge sur des niveaux de sol résis-
tants et peu déformables. La disposition d’'un organe
de transition entre l'ouvrage et les tétes d’inclusions,
qui est le plus souvent un matelas sablo-graveleux de
bonne qualité, favorise le transfert des efforts.

Par ce dispositif, la surface du sol se trouve finale-
ment peu surchargée sous une contrainte résiduelle ;
'effet bénéfique provoqué en téte se poursuit cepen-
dant au sein du sol compressible, qui tasse sous cette
contrainte résiduelle. Les inclusions sont donc soumises
au frottement négatif, ce qui décharge le sol et dimi-
nue encore la contrainte verticale induite en profon-
deur. 1l existe dong, le plus souvent, « un point neutre »
au contact de l'inclusion, a une profondeur z = h, ou
cette contrainte induite est nulle. Du fait du phénomene
d’accrochage le long du fit de V'inclusion, il persiste
cependant, dans le massif & ce niveau h, une contrainte
induite moyenne, généralement tres faible, appliquée au
massif sur toute la surface d’influence de l'inclusion.

(20)

~ ooyl

et vz —/——.
v'(h-h)

avec u=

e e P e e e e e ™

remblai

En résumé, lorsqu’un groupe d’inclusions est cor-
rectement dimensionné, la surcharge q appliquée par
I'ouvrage, entraine & la surface du sol une surcharge
résiduelle ', valant de 15 & 10 % de g, puis, au niveau
du point neutre, une surcharge q” valant de 10 a 5 %
de q. C’est ce jeu de contraintes qui détermine le tasse-
ment sous 'ouvrage apres traitement du massif par les
inclusions. Pour ce calcul, on peut, et I'erreur est négli-
geable, admettre que la variation de q” a g7, sur I'épais-
seur h_est linéaire. Par ailleurs, les faibles valeurs de ¢
et 0", auxquelles on cherche volontairement a parvenir,
montrent, de ce fait, 'importance et donc la nécessité
de savoir si le massif est surconsolidé, ne serait-ce que
légerement. Aussi, la variation du niveau de la nappe,
entre le printemps et la fin de I'été par exemple, peut
générer de telles contraintes de surconsolidation, qui
peuvent éventuellement éire supérieures aux contrain-
tes résiduelles g’ et q”. La surconsolidation par dessic-
cation de couches superficielles peut augmenter, en
termes de surconsolidation, 'effet du seul phénoméne
de battement de la nappe. Les surcharges " et " peu-
vent étre déterminées par la méthode développée pour
le calcul des inclusions rigides (Combarieu, 1988) ou
mieux par cette méme méthode améliorée (Combarieu,
2008). Sont fournies, ci-apres, les expressions des tas-
sements pour plusieurs cas de figures qui peuvent étre
rencontreés.

Couche normalement consolidée,
surchargée par le diagramme ¢'-g",
nappe en surface, invariable

La contrainte due a la surcharge est g (z) = g’ - az

) i
avec a= q-9
tes. c

Pourlazone A, de Oah_:

Sa L(u,O,—Y -'a
kh, ¥

, ce qui conduit aux expressions suivan-

'

q
en posant u= ('— .
v'-a) h,

charge q

T

matelas de graves

inclusions

—

e

. He 7
Soil reinforcement by rigid inclusions.

" rigides T

Principe de renforcement par inclusions rigides.
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nappe
\, contrainte

Sol saturé normalement consolidé
surchargé par q(z).

Normally consolidated saturated soil, with
surcharge q(z).

Pour la zone B, de h, a H, le sol est soumis en téte
a la charge y'h_et a la surcharge ¢”. On obtient donc,
comme pour la relation (9) :

S
22)
KH-hy) =Lv)
g +y'he __vhe
avec u= S -h.) tv_y'(H—hC)'

Couche surconsolidée sous o',
surchargée par le diagramme
q'-q" sur une hauteur h_;

nappe en surface mvanable

Il est important de pouvoir analyser précisément
cette situation géotechnique. Pour le renforcement
par inclusions rigides, la confrontation entre o’_ et les
valeurs du diagramme de la surcharge q(z) influe direc-
tement sur la densité du renforcement, déterminée par
les critéres de tassement. Ainsi, sile maillage des inclu-
sions est tel qu’il conduise & une valeur g’ et, a fortiori,
q” inférieure ou égale & o', le tassement vertical est
pratiquement éliminé.

Cette surconsolidation, relativement fréquente
dans les sols compressibles, n'interesse généralement
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qu'une frange supérieure du massif. Son effet bénéfi-
que peut se cumuler avec celui d'une variation de la
nappe provoquant également une surconsolidation
dans 'ensemble du massif.

nappe
\« contrainte_

Sol saturé, surchargé par q(z), et
surconsolidé.
Overconsolidated saturated soil, with surcharge

q(z).

Dans cette situation, il y a trois cas a considérer.
* Sio’, >, le tassement comporte alors deux termes :
- un tassement de recompression sur I'épaisseur h,_ :

Sa :L(u,o,f;,a) 23)
Y

k'hg

q
aveC U=-—-—~x—,
(Y I—a)hc

—un tassement de recompression sur I'épaisseur H—h_:

S'B
“1(y, (24)
K(H-h) )
q+y'he 7'he
avec u= etv= .
y'(H-h,) y'(H-h.)

° Siqg’ >0 > q”, cette configuration détermine une
profondeur hy, telle que h _4'-0¢, cela conduit
aux tassements suivants : O a

—entre 0 et hy , un tassement de compression

S :L(Uq,X,Y';,a) (25)
Y

khy

O



et un tassement de recompression

=L(x0
k,h' (x,0)

O¢c

'

Oc

(Y" a) ho’

<

avec Yy = et X=

(-)h

—entre h, eth, untassement de recompression
C

s y-a
e o) L(X v v)

v'hy O'ct+y'hy,

v, U}f ) T Y

—enfin, entre h_et H, un tassement de recompression

avec v'=

Sl
—=Llyv
k'(H-h.) ()

& etv=
Y (H - hc)

e Siq”>0,:

—entre O et h, on a un tassement de compression

i:L(u X, L)
kb Y

et un tassement de recompression

(28)

y'he

aveC U= —
y'(H- hc)

= L(X,O)

S
K'h,

q_ .
(Y I—a)hc

—entre h_et H, un tassement de compression

o
avec X =——=

et u=
y'he

S

m = L(u, v')

et un tassement de recompression

S

m = L(V',v)

+y'h. y'he .

_Ylhc+olc
(H h) ¥ Y(H et

v(H-he)

avec u=

Couche chargée en téte,
surchargée sous le diagramme ¢'-¢"
sur une hauteur h_et surconsolidée
sur une hauteur h par une baisse
alternée de la nappe

C’est un cas relativement courant dans le domaine
du renforcement par inclusions rigides. La charge o',
correspond soit & du matériau mis en ceuvre préala-
blement a la réalisation des inclusions et considéré
comme ayant totalement provoqué le tassement du sol
compressible (plate-forme de travail par exemple), soit
simplement a une couche superficielle de sol naturel
hors d’eau.

Six cas de figure différents peuvent théoriquement
se présenter, en fonction des valeurs relatives de h,
h_et H, d'une part, et de g, q” et hy,, d’autre part. Il
faut, cependant, remarquer que les tassements de
recompression (notés « prime ») seront, en général,
extrémement faibles, compte tenu de la modicité de la
surcharge q”.

Pour ces six situations, définies sur les figures 10
a 15, les tassements sont calculés pour chacune des
couches A, B, C, voire D, a partir des trois expressions
élémentaires (1), (2) et (3). On donne, sous forme de
tableaux, pour chaque figure et chaque niveau, les
valeurs de u, v et B/D conformément a l'intégrale L (4)
{pour u et v, afin d’alléger les tableaux, on donne leur
produit par I'épaisseur correspondante de chacune des
couches concernées).

nappe haute
o', * 4\ contrainte

A

nappe bassg

Sol saturé chargé, surchargé par q(z] avec
nappe variable.

Saturated loaded soil, with periodic dewatering
and surcharge q(z).

Le cas de la figure 10 est celul d'une valeur de h_
pour le point neutre, inférieure a h, niveau bas de la
nappe et avec y_ h_<q” <y, h; ce qui conduit & une
valeur h” telle que y_h'=q” avech_<h’<h <H.
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A

Expressions des tassements d’apres la figure 10.
Expressions for settlements from figure 10.

~ TBLEAUE

_ Couche  Tassement uxcpaisseur | v xépaisseur B/D .
. (q+0'g) oy (y-a)
* (y~a)
y-a Y Y
A h,
s, ] 9o i
Y ' i
S q'+o'g+y'he (0'O+y'hc) ha
B t
¥ Y
B h'—h,
s, bunh) | o] '
Y y' Y
"o v'h o'
c How 5 q 0 Y (o Y ) ’
Y Y
' nappe haute nappe haute
0 o' q o, +q \ 0
‘ contrainte contrainte
A A
hl
hl
B
hC
nappe basse N
nappe basse ! > B
h = \~ O +th+y' (z=h) h > s >y
\ \
\ ] A\
' f o+ A
00+’YZ \\ C 00 YZ \\0'0+Yh+Y'(Z—h)
\ ¥
\ h { X
\ e \
\\ 0ot yz s’ \\ ¢
v i \ \
H ¥ \ " H ¥ ¥
z \ \
z \

Sol saturé chargé, surchargé par q(z), avec
nappe variable, " <y h"eth’<h_<h <H.
Saturated loaded soil, with periodic dewatering
and surcharge q(z).

Sol saturé chargé, surchargé par ¢(z), avec
nappe variable, h’ <h <h_ <Hetqg” <y h'
Saturated loaded soil, with periodic dewatering
and surcharge q(z).
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© wmeum  Expressions des tassements d’aprés les figures 11 et 12.

Expressions for settlements from figures 11 and 12.

touche | frelsser | Bssement

Uxépaisseur |

(q‘+0 ' )

(y-a)

 vxépaisseur

So
y

q+o'y+y-a)h’

y~a

(o'y+y'h)
T

q'+o'p+y'h,

¥

(OIO +Ylhc)

Y

nappe haute
0‘0 + ql \

contrainte

A

nappe basse
™

]
O, +yz

nappe haute
0'0 + ql \

contrainte

A

B

Sol saturé chargé, surchargé par q(z), et
nappe variable h <h’ <h_<H.

Saturated loaded soil, with periodic dewatering
and surcharge q(z).

Sol saturé chargé, surchargé par q(z), et
nappe variable h. <h <H.

Saturated loaded soil, with periodic dewatering
and surcharge q(z).
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‘gsiEsiv. Expressions des tassements d'apres la figure 13.

Expressions for settlements from figure 13.

- Couche . Epaissear | | vx ‘épa;iSé;eiii’
S (q'+0'0) .(E
’ by'-a) Y
A h
5 %0 %o
A 1
Y Y
S q+0o'y +(y _a)h (0'0 +yh)
B i 1
y-a Y
B h'-h
o (0'0 +yh) (0'0 +y h)
B 'Y' 'YI
+0'p+y'-ajh’ oo+y'h’
C h - 5. Jq+0y ' (Y ) (s 0 .Y )
y-a Y
o' av'h o +v'h
D H- hc S,D q 0 ' Y {¢ ( 4] YI c)
Y Y
/KeEaVe Expressions des tassements d'apres la figure 14.
Expressions for settlements from figure 14.
' ';‘u'che‘f - Epalsseur . . o Tassement - }f n-épaissem " "“"v ,ébaiséetit -
; (q+0) %
A (Y '—a) y
A h,
. % %
A Y Yl
S q'+o'g+y'he (0'0 +y'hc)
B YI 'Y
B h-h,
< (o's+v'h,) (op+y'n)
B 1
Y Y
S q+o'g+y'h (0'0 +yh)
C Y! ’Y'
C H-h : _
. (0'0 +yh) (0'0 +y'h)
C 1 1
Y Y
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| TBLEAUVI
Expressmns for settlements from ﬁgure 15.

‘ Tassement

Couche

Epalsseur

Expressions des tassements d'apres la figure 15.

U xepaisseur

BD

 vxépaisseur |

5 (q+0') % br-a)
: (y-a) Y v
A h,
< 9 2] i
A Y Yn ,Yv
. g+o'g+y'-a)h ('g+yh) (y-a)
’ v-a v i
B h,~h
, (0'0 +’Yh) (OIO +Y ’h)
S B ; - 1
¥ Y
q'+o'yp+y'he (o'o +vh, )
Se - 5 ' 1
Y Y
C H-h, ,
¢ (0'O+yhc) (0'0+y'h ) ;
C YI 'Y‘
nappe haute Si on ne tient pas compte de la variation de la
0 5 q o +q nappe, et si on applique la formule approchée s, = kH
o 9 : In(1+2u), avec k = 0,07 ; u= gA’H = 30/40 et 100/40
contrainte  respectivement, on obtient les tassements apparents
de 32 cm pourh =1,5met63 cm pour h =5 m.
A En appliquant 'expression exacte (6), les valeurs de
tassement deviennent respectivement 42 cm et 73 cm.
h nappe basse Si on tient compte de la baisse de la nappe, h =1 m,
on se situe dans le cas de la figure 6, avec pour la valeur
g la plus faible, a savoir 1,5 x 20 = 30 kPa, une valeur h’
B = 30/y, = 3 m supérieure a h.
O"O + y'z
On applique les expressions (18) et (19) simplifiées,
puisque (o', = 0) et portant sur la valeur h, soit :
h .
c SA Y q
—=L{u,0, =t
c Kh ( il Y) avec h
H SA Y opfooL
5 k'h y'

Sol saturé chargé, surchargé par q(z), et
nappe variable, " > y heth<h_=<H.
Saturated loaded soil, with periodic dewatering
and surcharge q(z).

. HE3

Exemple d'application

On considére un sol compressible d’épaisseur
H=5m,de caractéristiques suivantes : C/(1 + e.) =
0,16 ; C/(1 + e) = 0,02 ; y'= 8 kN/m®. La nappe est en
surface et balsse en pemode d’étiage de h = 1 m. Deux
projets conduisent a prévoir des remblais d’épaisseur
h = 1,5 m et 5 m respectivement, de poids volumique

T

20 kN/m? avec des impératifs de tassement trés faibles.

donnant les tassements de 12 et 20 cm respectivement
pour la couche h, soumise a la fluctuation de la nappe,
dont un tassement de recompression tres faible, infé-
rieur au cm.

Il faut ajouter a ces valeurs, les tassements des qua-
tre metres inférieurs, pour lesquels on applique les
expressions adaptées (11) et (12) avec o', = y'h, puisque
a>y,h;

g+v'h Y'h
Ty (H D

T yE-n)

vh
(H h)’

soit u = 1,187 puis 3,375, v=0,25 et V = 0,563.
On obtient pour ces quatre metres des tassements
de 15 c¢cm et 39 cm, dont 1,5 cm de recompression s'.
D’ou le tassement total des deux couches : 27 ¢cm
pourh =1,5met59 cmpourh =5m.

Sipour le remblai de 5 m, on prévoit un réseau d’in-
clusions rigides composé d’éléments forés de diametre
45 cm et équipés d’une téte carrée de 80 cm de coté
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l'espacement étant de 1,50 m, le calcul de la contrainte
résiduelle sur le sol compressible, mené suivant la
méthode de Combarieu (2008), conduit a " = 11,5 kPa
soit 11,5 % de la contrainte apportée par le remblai.
Cette contrainte résiduelle engendre un frottement
négatif le 1ong des inclusions, qui atteint sa valeur
maximale a la profondeur h_de 3,5 m (point neutre),
profondeur ou, au bord de I’ inclusion, la surcontrainte
verticale induite est nulle. La valeur moyenne calculée
de la surcontrainte verticale induite g~ a cette profon-
deur est de 3,5 kPa sur toute la surface d’influence de
Vinclusion.

Dans ces conditions, le diagramme des contraintes
montre que 'on se situe dans le cas de la figure 12,
avech’:h:1m<hC:3,5<H:5m.

q-q"

C

Le parametre a= vaut 2,29.

On peut donc appliquer les expressions du tableau
I qui conduisenta s, = 5,3 cm.

On vérifie que les termes complémentaires de type
g’ sont extrémement faibles, le tassement global attei-
gnant 6 cm contre 59 cm sans le traitement par inclu-
sions.

Bibliographie

Silon ne tenait pas compte de la baisse de la nappe,
le tassement calculé serait trés largement supérieur,
puisque le calcul conduit a une valeur de 16 cm. La
connaissance des variations de niveau de nappe est
donc importante, car elle a une influence directe sur
le dimensionnement du réseau. Les contraintes rési-
duelles sont en effet, au moins dans cet exemple, d'un
ordre de grandeur de la contrainte de surconsolidation
due a la variation de la nappe.

Conclusion

Pour calculer les tassements des sols compressi-
bles sous charge de grande dimension, la méthode
cedométrique est celle qu’il faut privilégier. Elle passe
nécessairement par l'établissement de diagrammes,
découpant le sol en couches homogenes horizontales,
et comportant le tracé des contraintes, en place, pas-
sées et appliquées. Dans ces conditions, I"application
des expressions fournies dans cet article permet un
calcul rapide, simple, tant au niveau d'un prédimen-
sionnement que d’'un dimensionnement. L'application
aux groupes d’inclusions montre la grande importance,
pour le dimensionnement de ceux-ci, de la connais-
sance des variations du niveau de la nappe.
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Comportement mécanique
a tres long terme des mines
et cavernes dans le sel gemme :

loi de Norton-Hoff
ou loi de Lemaitre ?

0 Pour rendre compte de I'évolution observée pendant
= les essais de fluage réalisés au laboratoire sur

a des éprouvettes de sel gemme, deux modéles de

g comportement sont couramment utilisés : le modele

de Lemaftre-Menzel-Schreiner (L-M-S) et le modeéle

de Norton-Hoff (N-H). Le premier suppose que la
vitesse de déformation sous chargement constant
décroit indéfiniment au cours du temps, alors que le
second admet que cette vitesse tend vers une valeur
constante. I'analyse des micromécanismes a l'origine
des déformations penche en faveur de la loi de N-H ; en
revanche les essais de laboratoire ne permettent pas de
trancher entre les deux hypothéses, car les incertitudes
dues aux fluctuations de la température, de ’hygrométrie
ou de la charge appliquée sont du méme ordre de
grandeur que les vitesses observées en fin d’essai.

Les observations faites dans des ouvrages souterrains
intéressent parfois des durées plus longues, mais leur
interprétation est compliquée par la géométrie de
Fouvrage, la présence de phases transitoires mécaniques
bien plus longues que celles observées au laboratoire
et le role que prennent les phénoménes autres que
mécaniques. On montre pourtant qu’a long terme les
deux modeéles prédisent pour une caverne souterraine
abandonnée des comportements qualitativement
différents, ce qui suggeére de retenir, au cas par cas, le
modeéle qui donne les prévisions les plus pessimistes.

Mots-clés : comportement mécanique du sel gemme, loi
de fluage de Lemaitre-Menzel-Schreiner, loi de fluage de
Norton-Hoff, loi de fluage de Munson-Dawson.

Long term mechanical behaviour

of salt mines and salt caverns :
Norton-Hoff constitutive law versus
Lemaitre constitutive law

In order to account for the resuits of creep tests performed on
salt samples, two mechanical constitutive laws are considered:
the Lemaitre-Menzel-Schreiner (L-M-S) law and the Norton-
Hoft (N-H) law. The former implies that the strain rate becomes
constant some time after a constant load has been applied on the
sample; the latter assumes that the strain rate gradually decreases
and vanishes to zero after an infinite period of time. The

analysis of the micro-physical processes in which deformation

at sample scale originates supports the first assumption.
However laboratory tests do not allow to discriminate these two
assumptions, as uncertainties due to temperature, hygrometry
or the applied load are of the same order of magnitude than the
strain rates observed at the end of the test.
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Abstract

Introduction

Dans les régions densément peuplées d’Europe, I'ex-
traction & grande échelle du fer, du sel gemme, de la
potasse, du charbon ou des hydrocarbures appartient
largement au passé. Elle a laissé des vides souterrains
dont la stabilité et I'étanchéité suscitent parfois des
inquiétudes. De nouveaux projets sont apparus, dans
lesquels le sous-sol est utilisé pour stocker ou enfoulr
des hydrocarbures, des déchets, radioactifs ou non, du
dioxyde de carbone. Le public demande a juste titre que
la slireté de ces ouvrages, mines abandonnées ou stoc-
kages, soit assurée de fagon certaine et, s'il y a lieu, pen-
dant de trés longues périodes de temps. Un exemple est
constitué par 'abandon des mines seches de sel (Bérest
et al., 2004) ou des cavités réalisées par dissolution dans
une formation salifére (Bérest, 2008). Ce dernier sujet a
suscité des recherches nombreuses, notamment celles
coordonnées par un organisme qui rassemble la profes-
sion a l’échelle mondiale, le SMRI (Ratigan, 2003).

Un aspect important de ces recherches est le comporte-
ment mécanique & long terme (plusieurs siecles) des ouvra-
ges abandonnés. La prévision est fondée sur 'observation
des ouvrages et surtout sur 'extrapolation des résultats
d’essais de laboratoire conduits pendant des durées inévi-
tablement limitées (quelques mois & quelques années).

On observe que, lorsqu’une charge constante est
appliquée sur une éprouvette de sel pendant plusieurs
mois, la vitesse de déformation décroit régulierement,
quoique de plus en plus lentement. Il y a une vingtaine
d’années certains auteurs ont conclu que cette vitesse
devait s’annuler aprés un temps fini. Cette conclusion
conduisait, du point de vue du dimensionnement des
mines, a des propositions extrémement optimistes,
et contredites par les faits ; elle a été abandonnée.
Aujourd’hui la plupart des auteurs estiment que, sous
charge constante, la vitesse de déformation tend vers
une valeur constante non nulle (Langer, 1984 ; Mun-
son et Dawson, 1984 ; Lux et Heuserman, 1983 ; Cris-
tescu et Hunsche, 1998). En France plusieurs auteurs
considérent au contraire que cette vitesse doit conti-
nuer a décroitre pour s’annuler aprés un temps infini
(Vouille et al., 1984 ; voir aussi Aubertin et al., 1998).
Alt Chalal (1996) a montré que ces points de vue, illustrés
par les lois de Munson-Dawson, d'une part, et Lemaitre-
Menzel-Schreiner, d’autre part, permettaient, au prix
d’un ajustement des parametres des deux lois, des
descriptions pratiquement indiscernables des résultats
d'un essai de fluage multipaliers d'un mois et demi de
durée. Durup et Xu (1996) arrivent a la méme conclu-
sion mais montrent que les deux descriptions condui-
sent a des résultats notablement différents lorsqu’on
considére le comportement d’une caverne de stockage
exploitée pendant 10 000 jours. Le présent article a
pour objet de poursuivre cette discussion.
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Observations performed in underground mines or caverns can
be significantly longer than laboratory tests; however they are
difficult to interprete, as transient phases generally are much
longer and various phenomena other than mechanical often play
a significant role in the observed evolutions. However, in the long
term, the two models lead to different prediction when long term
behaviour of a cavern is considered which strongly suggests
selection of the model whose predictions are more unfavourable.

Key words : mechanical behaviour of salt, Lemaitre-Menzel-
Schreiner mechanical constitutive law, Norton-Hoff mechanical
constitutive law, Munson-Dawson mechanical constitutive law.

Essais de fluage
sur des éprouvettes de sel

I’essai de fluage uniaxial consiste & appliquer sur une
éprouvette cylindrique pendant une durée assez longue
une force constante axiale (compression) et a mesurer
I’évolution au cours du temps de la déformation axiale
(variation relative de la hauteur) et de la déformation dia-
métrale (variation relative du diamétre). On s’efforce par-
fois (Wawersik et Preece, 1984) d’appliquer une contrainte
axiale constante (en corrigeant la force appliquée de la
variation d’aire de la section) mais ¢’est une procédure
plus compliquée et dont on peut discuter le bien-fondé
(la déformation diamétrale n’est pas toujours la méme
sur toute la hauteur de I'éprouvette). Elle a aussi 'incon-
vénient de compliquer la comparaison entre les résultats
obtenus par des laboratoires différents.

Surtout lorsque les propriétés du matériau prove-
nant d’'un méme horizon géologique varient sensible:
ment d'une éprouvette a 'autre, on effectue souvent
des essais multipaliers en appliquant successivement
des charges différentes, laissées constantes pendant
chaque palier, afin d’étudier sur une méme éprouvette
I'effet de l'intensité de la charge appliquée en évitant
la dispersion qui affecte les essais conduits sur des
éprouvettes distinctes.

On peut également effectuer des essais de fluage
dits triaxiaux en appliquant, en plus de la charge axiale,
une pression de fluide dite « de confinement » trans-
mise & la surface latérale de I'éprouvette par une mem-
brane souple.

Dans le cas du sel gemme — sans doute la roche
qui a fait 'objet du plus grand nombre d’expérimenta-
tions de laboratoire — (et aussi de la potasse) ces essais
conduisent aux conclusions suivantes :

1) le comportement mécanique est en général isotrope
(il ne dépend pas, ou faiblement, de 'orientation ini-
tiale au sein du massif de I’éprouvette prélevée). Ce
résultat est toutefois inexact dans des gisements de sel
en couche comportant de trés nombreux lits de maté-
riaux argileux ou anhydritiques ;

2) lorsqu’une charge est appliquée instantanément puis
laissée constante sur une éprouvette, la déformation
évolue au cours du temps : elle comporte une défor-
mation élastique instantanée suivie d’une déformation
différée qui s’effectue a vitesse décroissante ;

3) hormis la déformation élastique initiale, la transfor-
mation s’effectue a volume constant a condition que
I'état de contrainte appliqué reste a l'intérieur d'un
domaine de l'espace des contraintes dit « domaine
contractant » (Spiers et al., 1988). Le domaine contrac:
tant est limité par le critere d’apparition de la dilatance.
Ce domaine contient les états de contrainte isotropes.
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_se i Fluage transitoire pendant un essai uniaxial : cas de I'accroissement
de charge (gauche) et de la réduction de charge (droite) ; ¢ est la
valeur absolue de la déformation axiale.

Transient creep during a uniaxial creep test : load increase (left) and load
decrease (right) ; £is the absolute {positive) axial strain.

Une expression trés simple pour 1'étendue du domaine
contractant a été proposée par Ratigan et al. (1991),

JJ, <C|L}, ot J, est le second invariant du tenseur

déviateur des contraintes, I, est le premier invariant du
tenseur des contraintes (en général I, <0, les contrain-
tes dans le massif rocheux étant des compressions) et
C est une constante pour un sel donné, C = 0,27 pour
les sels du Golfe du Mexique (des expressions plus pré-
cises, tenant compte de la distinction extension-com-
pression et du cas particulier des charges uniaxiales,
ont été proposées par DeVries et al. (2003). Quand le
critere de dilatance est dépassé, la vitesse du son chute,
la perméabilité et la porosité augmentent, la résistance
diminue (Popp et al., 2007} ;

4) dans le domaine contractant, la déformation obtenue
pour un chargement donné ne dépend que de I"écart
entre la contrainte axiale appliquée et la contrainte
de confinement ; autrement dit, pour le chargement
considéré, elle ne dépend que du second invariant du
tenseur déviateur des contraintes, qui coincide dans ce
cas avec cet écart ;

5) si on se place a des temps identiques (et suffisam-
ment longs) apres le début d’essais de fluage réalisés
sous des charges mécaniques différentes, la vitesse de
déformation varie comme |’écart entre la charge axiale
appliquée et la contrainte de confinement élevé & une
puissance de l'ordre de n = 3 a 6 suivant le sel consi-
déré (Brouard et Bérest, 1998) ;

6) la vitesse de déformation croit trés vite avec la tem-
pérature de l'éprouvette ;

7)un changement de palier avec augmentation de la force
appliquée engendre d’abord, hormis une (petite) défor-
mation élastique instantanée, des vitesses de déformation
rapides qui décroissent progressivement pour atteindre,
apres des temps comparables, des valeurs plus grandes
que lorsque la force appliquée était plus faible ;

8) un changement de palier avec diminution de la force
appliquée engendre d’abord, si la diminution est suffi-
samment importante (— 30 % typiquement), un accrois-
sement de hauteur de I'éprouvette (« fluage inverse »).
Aprés un certain temps la vitesse de déformation
change de signe pour atteindre des valeurs plus faibles,
aprés des temps comparables, que lorsque la charge
appliquée était plus grande.

Dans la décennie 1970-1980, certains auteurs ont
cru pouvoir conclure que, non seulement la vitesse de
déformation sous charge constante était décroissante,
mais que de plus, au cours d'un essai de laboratoire
comme dans un ouvrage souterrain, la déformation
tendait a long terme vers une valeur finie. Le sel était
donc, dans cette conception, un solide visqueux plu-
tot qu'un fluide. Cette thése, parfois dite du strain-
hardening, est illustrée par un article de Serata (1968,
p. 305), cité par Baar (1977) : « Any opening made In a
salt media at a depth below 3000 ft (900 m) will suffer a
large amount of plastic closure. However, regardless of
the Initial rate of closure, the creep rate also decreases
exponentially to virtually zero as the opening reaches a
stable condition ». Cette thése a été critiquée par plu-
sieurs auteurs {Langer, 1984), parfois avec une certaine
virulence (Baar, 1977) : d’'une part, elle est infirmée par
les essais méme tres longs, d’autre part, elle n’est pas
confirmée par les observations faites dans les mines
ol les piliers des quartiers exploités par chambres et
piliers continuent a se déformer plusieurs décennies ou
méme plus d’un siécle aprés qu’ils ont été ouverts. De
plus un tel point de vue conduisait a justifier un dimen-
sionnement tres optimiste des mines, « rock mechanics
is not a magic wand which can be waved over a 50-ft
pillar to turn it into a 150-ft pillar » (Abel, 1970, p. 207).
Ce point de vue est abandonné aujourd’hui et tous les
auteurs contemporains considerent le sel comme un
fluide visqueux (non newtonien et thermo-sensible)
(Tijani et al., 1983).

47

REVUE FRANCAISE DE GEOTECHNIQUE
N° 124
3¢ trimestre 2008




Description des essais uniaxiaux
et écriture d'une loi de comportement

Description des essais uniaxiaux

On s’intéresse surtout par la suite a la description de la
déformation observée au cours du temps lors d'un essai
uniaxial d’un seul palier et de durée assez longue (plusieurs
mois). La déformation thermo-élastique peut étre décrite
comme (les contraintes de compression sont négatives) :

:th B .
g0 +Eh =5 /E+a,l

£ +Em =€3 +ED =G /E+a,T

ol o est la contrainte appliquée dans la direction 1, E, v
sont le module d’élasticité et le coefficient de Poisson,
o, est le coefficient de dilatation thermique linéaire,
T est la température {absolue). Cette formulation doit
étre complétée par une description de la déformation
viscoplastique. Deux types de description sont cou-

ramment utilisés :

Description de Lemaitre-Menzel-Schreiner (L-M-S)
€=6"+g" 46"
8f = - A" (T, @)t (1)
EF +€5 +E5 =0
ol t est le temps et @ est I'hygrométrie relative
ambiante (quand I'éprouvette n’est pas isolée de l'at-
mosphére de la piece). Pour exprimer la dépendance

de A* avec la température, a ® constant, on utilise sou-
vent I'expression : A*=Aj exp (- Q/RT).

Description de Norton-Hoff (N-H)
£ =6 +E"+E% (+6))
%, = -A(T, o]’ (2)

€ T Eon 85 =0

88,1

La description de L-M-S décrit la totalite du com-
portement viscoplastique au moyen de trois constantes
seulement, A* n* et a* (pour une évolution isotherme).
La description de N-H utilise deux constantes (Aetn)
mais elle ne décrit que le fluage établi et il est néces-
saire de la compléter par une formulation de I'évolution
transitoire initiale (ou ¢7). La différence essentielle est
que L-M-S prédit une diminution mdeﬁme — quoique
progressivement trés lente, car a* < 1 — de la vitesse
de déformation, alors que N-H prédit que la vitesse de
déformation tend vers une valeur constante pour un
essai dans lequel la contrainte appliquée (et les autres
parametres qui peuvent influencer la vitesse) restent
constants. L’article est consacré a une comparaison de
ces deux hypotheses.

Formulation d'une loi de comportement

Les relations proposées plus haut décrivent un essai
particulier mais ne constituent pas un modele de comporte-
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ment. La description de L-M-S fait intervenir explicitemerit
le temps : elle est donc relative a un choix de l'instant initial.
Les deux descriptions concernent un essai dans lequel 'état
de contrainte est uniforme dans 1'éprouvette et invariable
au cours du temps. I faut étendre ces descriptions & des
situations moins particuliéres. Pour cela, on dispose des
observations faites pendant les essais et de quelques guides
heuristiques. Le matériau étant supposé isotrope, la vitesse
de déformation viscoplastique ne peut dépendre du tenseur
des contraintes que par l'intermédiaire des trois invariants
scalaires de celui-ci. On suppose aussi qu'il existe un potens
tiel viscoplastique : le tenseur des vitesses de déformation
est proportionnel a une dérivée d'un potentiel par rapport
3 ’état de contrainte. Cette hypothése présente I'avantage
de fournir un certain nombre de résultats généraux sur
les évolutions de structures réalisées dans ce matériau. Ce
potentiel viscoplastique ne peut dépendre du premier inva-
riant du tenseur des contraintes, ou I, puisque les déforma-
tions se font & volume constant. Il ne depend donc que des
invariants J, et J, du tenseur déviateur des contraintes. On
Suppose en general qu’il ne dépend que de linvariant J,.
C’est évidemment une hypothése assez forte (A la suite d'un
essal in situ effectué avec un grand soin sur un piler dans
une chambre souterraine du WIPE, au Nouveau-Mexique;
dont les résultats s’écartaient notablement des prévisions,
cette hypothése avait été réexaminée. Des essais de labo-
ratoire sur tube, dans lesquels I'état de contrainte n’est pas
homogene, et qui permettent donc de mieux discriminer les
lois de comportement proposées pour rendre compte des
essais, avaient permis de montrer quun potentiel construit
a partir du critere de Tresca — plutdt que du critére de Von
Mises, qui ne dépend que de l'invariant J, — donnait un
meilleur accord avec les observations (Munson et Fossurm,
1989). Toutefois, cette formulation, plus délicate a mettre en
ceuvre dans les calculs numériques, n'est gueére utilisée). Les
formulations les plus souvent retenues sont le modele de
Lemaitre-Menzel-Schreiner et le modele de Norton-Hoff.

Modele de Lemaitre-Menzel-Schreiner

Le temps est éliminé entre la déformation et la
vitesse de déformation en introduisant une variable

interne notée ¢ :
C =(A*1/n* \/’?E)Uy“* (3)

e =€) 5o ()

Modele dﬂemNbrton-Hoff
é2 =A(BL, ) “(\/B—f ) @

Cette loi est un cas partlcuher de la loi de Lemaitre
cquand o* = 1.

Modele de Munson-Dawson

Comme la loi de N-H ne décrit que la déformation
viscoplastique stationnaire, elle doit étre complétée par
une formulation de la déformation viscoplastique transi-
toire. Un exemple est la loi de Munson-Dawson (1984) :

Al-g /e ) o *

) . =€ si ¢c=¢
£ =(F -1’ N ‘
1 Al 5 (1-g /e, 12

=e si g=¢,



g- - (F __,l)s-ss, €% = AeXp<_R_QT)(\/éTZ)n (5)

s OET . .
Yo e =K, e (f3J,)™ and A = o + B Log,(y37,)/ 1
2

ou p est le module de cisaillement ; cette lol signifie
que, sous chargement constant, la déformation visco-
plastique tend vers I'asymptote &' = € + t&'P.

Identification des parametres

On peut considérer par exemple le cas du modele
de L-M-S. Gérard Vouille (communication personnelle)
indique la procédure suivante d’identification des
parametres : on utilise la formulation (3), au début de
'essai le parametre interne est nul ; on peut, pour un
jeu donné des parametres de la lol de comportement
et pour I'historique réel des contraintes appliquées et
de la température, intégrer numériquement I'évolution
¢ = T (t) du parametre interne, qui est continu méme
en cas de saut de la charge appliquée. La déformation
totale pour sa part n’est pas continue mais il est facile
de calculer le petit « saut » élastique de déformation
engendré par un changement rapide de charge en
fonction des parameétres élastiques E et v. On obtient
ainsi une réponse « calculée » de I’éprouvette pour
une histoire donnée des charges appliquées et des
températures, e, = ¢ (Lo*, n% Ay, E v, Q/R), qui est
fonction des parametres de la loi de comportement.
On compare alors cette réponse a la réponse mesu-
rée « vraie » soit ¢ (t) et on cherche le meilleur

=€
mes mes

choix de parameétres en minimisant la fonctionnelle :
. T
Fla*, 0", A, Ev,Q/R) =ﬁ) (€ e =€) AL

ou T est la durée totale de I'essai. 'algorithme de pro-
bleme inverse donnant le jeu de valeurs des parame-
tres qui minimise la fonctionnelle a été mis au point
par M. Tijani.

Un commentaire sur les lois de comportement

Un atout de la loi de L-M-S réside dans son écono-
mie remarquable de moyens : elle permet de décrire
un essai de fluage isotherme de son début a sa fin
au moyen de trois parameétres seulement (hormis les
paramétres élastiques E et v). Gérard Vouille (commu-
nication personnelle) fait d’ailleurs remarquer qu’elle
rend compte de chargements complexes : lors d'un
essai comportant I'application de paliers successifs
avec charge croissante suivie de paliers successifs avec
charge décroissante, il est d’observation constante que
pour la méme charge appliquée et aprés des temps
comparables apres le début du palier, la vitesse de
déformation de l'éprouvette est plus lente & la « des-
cente » (quand les charges décroissent) qu’a la « mon-
tée » (quand les charges successives croissent). La loi
de L-M-S rend bien compte de cet effet. La loi de N-H
complétée par M-D aussi, mais ¢’est au prix d'un nom-
bre plus élevé de parametres.

La contrepartie de la simplicité est gu’on recher-
che un jeu de parametres qui rende compte aussi bien
du début de I’essai (pendant lequel les vitesses varient
rapidement) que de la fin de celui-ci (quand les vites-
ses deviennent lentes). Or ¢’est surtout la fin de 'essal

qui est susceptible de fournir une information utile du
point de vue du comportement a long terme, sauf a
supposer que la loi de L-M-S n’est pas un simple ajus-
tement mais traduit des phénomenes mécaniques plus
profonds, ce qu’aucune étude microphysique ne sug-
gere & ce jour.

En revanche aucune des deux lois ne rend compte
du fluage « inverse » (changement de signe transitoire
de la vitesse de déformation a la suite d’une réduction
substantielle de la contrainte appliquée) qui joue pour-
tant un réle important pour l'interprétation des essais
d’étanchéité des cavernes (Karimi-Jafari, 2007) mar-
qués par un accroissement rapide et important de la
pression de la caverne au début de I'essal et une aug-
mentation transitoire de son volume, dont un exemple
est donné au paragraphe 6.2.

Conséquence pour un ouvrage
du choix de la loi de comportement

Un programme d’essais de laboratoire est néces-
sairement d’ampleur limitée. Il faut donc "adapter
aux conditions concretes de contraintes, de tempéra-
ture et d’hygrométrie attendues dans 1'ouvrage. Tou-
tefois, pour évaluer précisément les contraintes dans
'ouvrage, il faut déja disposer d'une loi de comporte-
ment mécanique. Par ailleurs, le comportement méca-
nique d’une structure réalisée dans un matériau au
comportement non linéaire peut présenter des caracte-
res généraux notablement distincts de ceux présentés
par une éprouvette au cours d’un essai triaxial, notam-
ment parce que 1’état de contrainte n’est ni homogeéne
dans la structure ni constant au cours du temps.

La définition d'un programme d’essais de labora-
toire est donc un processus itératif : les résultats des
premiers essais et I'étude de la littérature suggerent
une premiére formulation de la loi de comportement
qui permet de vérifier par un calcul d’ouvrage que les
essais de laboratoire sont effectués dans la fenétre de
sollicitations (notamment de contraintes) auxquelles
I'ouvrage souterrain sera effectivement soumis.

Exemple d'une cavité sphérique

On doit donc examiner le comportement mécani-
que d'une cavité souterraine pour les modeles de com-
portement envisagés. Pour un matériau élasto-visco-
plastique dont le potentiel viscoplastique ne dépend
que de I'état de contraintes, Mandel (1960) a montré, de
maniére en partie heuristique, que I'état de contrainte
dans une structure soumise a un chargement méca-
nique constant tendait vers une distribution indépen-
dante du temps. Pouya (1991) a généralisé ce résultat
pour une famille de lois de comportement qui inclut les
lois de L-M-S et N-H. Par exemple, le probléme le plus
simple posé par le comportement mécanique d'une
cavité souterraine est celui dans lequel la pression inté-
rieure, ou P, plus faible que la pression géostatique, ou
P_, est maintenue constante au cours du temps (cette
pression est souvent, dans une mine, la pression nulle
ou, dans une caverne, la pression dite halmostatique
engendrée par une colonne de saumure saturée conte-
nue dans le puits d’acces). On considére le cas idéalisé

49

REVUE FRANGAISE DE GEOTECHNIQUE
N° 124

3¢ trimestre 2008




d’une caverne de forme sphérique, de rayon a, soumise
a la pression intérieure P, et réalisée a une profondeur
telle que I'état de contrainte naturel y est isotrope et
égalaof=-P,. Onadabord:

O, >0g =0y,

9% 25 —0,) =0 ©)
or r

o, (®)=-P, o,(a)=-P,+(P, -P)H(1)

La premiére équation est une conséquence de la
forme du chargement, et notamment de la condition
P < P_;la seconde relation est I'équation d’équilibre ;
la troisiéme décrit les conditions a la limite. On doit
de plus exprimer la loi de comportement élasto-visco-
plastique. Du fait de la symétrie sphérique, les équa-
tions dans les deux directions orthoradiales sont iden-
tiques. Dans le cas de la loi de Norton-Hoff on a :

@ = _{drr - 2Vdee} + A(Orr ~Ogg )1’1

or E @)
u 1 . .

; = E{ (1—V)099 —VO'"} —“2—

La solution stationnaire de ce probléme pour les
contraintes, atteinte aprés un temps tres long sous
chargement constant, peut s’écrire :

o, =P, +(P, -P) )"
r

n
(Grr — O )

3 n
Oy =P +(1-2)(P. - PJ(%)B/

®)
J37, =3B, -P)&"/2n
r
v =38 3aA 2 p)
oo r 2 |2n

ou V est le volume de la caverne.

o

Conséguences pour un programme
d'essais de laboratoire

Il est intéressant de comparer la solution viscoplas-
tique stationnaire (avec n > 1) avec la solution élastique
(obtenue en faisant n = 1), car cette derniére donne la
distribution initiale de contraintes dans le cas limite
d'une création trés rapide de la caverne (a l'instant ini-
tial, la pression dans la caverne passe instantanément
deP=P_aP=P <P):
~ les perturbations a I’état naturel de contrainte, indui-
tes par le creusement de la cavité, s’étendent beaucoup
plus profondément au sein du massif dans le cas vis-
coplastique que dans le cas élastique (I'exposant du
rayon est — 3/n au lieu de — 3, et n vaut typiquement de
346);

— pour une valeur fixée du rayon, le second invariant
du tenseur des contraintes est divisé par un facteur n.
Les contraintes déviatoriques sont donc nettement
plus faibles que dans la solution élastique. Par exemple
dans le cas d'une cavité creusée a 1 000 m de profon-
deur et remplie de saumure, la pression géostatique est
P_=22 MPa et la pression halmostatique dans la caverne
est P_ =12 MPa. Dans un massif élastique, la contrainte

déviatorique a la paroi serait ,/3J,(a) =15 MPa ; dans un

massif de Norton-Hoff avec n = 3, cette contrainte ne vaut
plus, pour la solution stationnaire, que ,/3J,(a) = > MPa.
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Le programme expérimental doit privilégier I'étude des
effets de ces contraintes modérées. Les essais réalisés
avec des valeurs plus élevées du déviateur ne sont toute-
fois pas inutiles, puisque de telles valeurs sont représen-
tatives de I"évolution transitoire de la caverne, évolution
qui peut étre longue.

Caracteristiques de ['épisode transitoire

100

90 Profondeur : 800 m

80 H Caverne — Loi de Norton-Hoff

70 - Caverne — Loi de Munson-Dawson
60 ~ = -+ Echantillon — Loi de Munson-Dawson
50
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10 | Vitesse sta;h
O-xrrv.xyl;rrrw oot Srvbe hovio i) el ek s s nerd st o
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Temps (années)

100

Comparaison de la durée des transitoires
pour une éprouvette de laboratoire et pour
une caverne souterraine (d’aprés Karimi-
Jafari, 2007).
Comparison of the transient period duration
during a laboratory test and in an actual
underground cavern (after Karimi-Jafari, 2007).

. ::Ffé‘f 2

Vitesse initiale de convergence

Pour une caverne dont la pression intérieure est
laissée constante au cours du temps, "épisode tran-
sitoire compris entre la création de la caverne et le
moment ou la distribution stationnaire de contraintes
est atteinte doit étre discuté car il couvre pratiquement
toute la durée de vie de 'ouvrage avant son abandon:
On peut remarquer d’abord que, pour la loi de N-H, il
existe un potentiel ¢ pour les déformations viscoplas-
tiques :

N9 ] 1 1] 9
2= A(y3J, ) —(3],) =——| A——(4/3], = ’
% 2) aoij( ) acﬂ{ n+1 2)1 ] doy v (9)

On considére alors pour une évolution isotherme
I'intégrale étendue a la totalité du massif :

.. .. chp
fgci-side =f901j€1j do + Q_tdg

1

(10)

On montre facilement par une intégration par par-
ties que l'intégrale de gauche est nulle, puisque les
conditions en contrainte a la limite du domaine d’in-
tégration sont invariables et que 'équation d’équilibre
est évidemment vérifiée a tout instant. Or la premiére
intégrale du membre de droite est manifestement
positive ou nulle, de sorte que la seconde intégrale est
négative ou nulle ; v étant une fonction croissante du
déviateur, celui-ci ne peut que décroitre au moins en
moyenne dans tout le massif. La démonstration s’étend
au cas de L-M-S et de N-H complété par M-D.



On peut étre un peu plus précis dans le cas d'une
caverne sphérique lorsqu’on choisit pour simplifier
v = 1/2 (incompressibilité élastique) car on a alors u/r
= aa?/r? et la troisiéme relation du systeme {7) prend la
forme :

a’a

aa___ 2 (0, -04)" (11)
r’ 2E %
Mais, a l'instant initial, le déviateur de contrainte

suit la distribution élastique :

3
=~2—)(Pm—PC)% (12)

. . A
(crr 098)— 2

O Oy ’t=o*

De sorte qu’on peut, compte tenu de la condition
d’équilibre, intégrer (11) a 'instant initial par rapport
a r entre 'infini et le rayon courant r. En particulier
en choisissant r = a, ou la contrainte radiale est égale
au signe pres a la pression intérieure invariable dans
la caverne, on peut calculer la vitesse de convergence
initiale :

. . 3 .13 i e
V/IV| . =3a/a| =_%A[E(P°° —Pc)} {(=n V/V’w)

Celle-ci est beaucoup plus rapide que la vitesse de
convergence associée a la solution stationnaire. Pen-
dant 'épisode transitoire, cette vitesse diminue et la
distribution de contrainte évolue de la distribution
élastique initiale vers la distribution stationnaire.

Revenant alors au cas du point courant r, il est
facile de voir que le déviateur des contraintes décroit a
1

I'instant initial entre r = a et r = an®™? et qu’il croit

au-deld, comme le laisse d’ailleurs attendre la compa-
raison des déviateurs calculés pour I'état stationnaire et
pour I’état élastique initial, respectivement. La démons-
tration s’étend facilement au cas de N-H complété par
M-D, au moins dans le cas particulier ot = 0.

Durée de I'épisode transitoire

A la fois pour le comportement de N-H et pour
le comportement de L-M-S, Nguyen Minh et Pouya
(1992) ont étudié l'évolution transitoire dans le cas
d’une cavité sphérique soumise & une pression inté-
rieure constante. Karimi-Jafari (2007) a examiné le
cas de cavernes de forme quelconque. Ils ont établi
que, pour les deux types de comportement, la solution
« stationnaire » ou « établie » n’est atteinte qu’apres
un temps trés long. La figure 2 donne un exemple. On
a représenté I'évolution de la vitesse de déformation
axiale d’une éprouvette sur laquelle une charge de
o = — 8 MPa était appliquée, pour la loi de N-H complé-
tée par la modélisation du fluage transitoire de M-D.
Pour la méme loi de comportement on a représenté
la vitesse de variation du volume relatif d’une caverne
creusée & 800 métres de profondeur et dans laquelle
s'applique la pression halmostatique {en d’autres ter-
mes 'écart entre la pression géostatique et la pres-
sion dans la caverne est P_ - P_=8 MPa). On a égale-
ment représenté la solution du méme probleme quand
la loi de N-H n’est pas complétée par la formulation
de M-D (aucun transitoire rhéologique n’est alors
pris en compte). Les valeurs du module élastique et
du coefficient de Poisson sont les mémes pour tous
les modeéles, E = 25 000 MPa et v = 0,25. Les parame-
tres du modele de N-H sont A = 2 x 10-"/MPa¥jour et
n=4;les paramétres du modéle transitoire de M-D sont
m =3, K e"=10""/MPa% 6 = 0,58, et a = A = 10.

On observe d’abord que 1'épisade transitoire initial
est beaucoup plus court pour I'éprouvette que pour la
caverne ; il dure une quarantaine d’années pour 1'éprou-
vette et plusieurs siecles pour la cavité. Dans le cas de la
loi de N-H seule, il n'y aurait pas d’épisode transitoire
pour une éprouvette alors qu’il en existe dans le cas de la
caverne. Autrement dit, pour les temps courts, le choix de
la loi rhéologique stationnaire de N-H conduit a un com-
portement non stationnaire d’une structure telle qu'une
cavité souterraine. Ce phénomeéne est appelé « transi-
toire géométrique », parce qu’il tient a la lente redistribu-
tion des contraintes au sein du massif, par opposition au
« transitoire rhéologique », qui tient & I'introduction d'une
composante transitoire dans 'écriture du modele de
comportement (Karimi-Jafari, 2007). On remarque aussi
que, passé le premier siécle, il n'y a pas de différence tres
notable entre les évolutions de la caverne pour la loi de
N-H et pour la loi de N-H complétée par M-D.

Effets des grandes variations de volume

On a vu qu’aux temps courts, I'évolution du volume
de la caverne est transitoire, méme si l'on retient le
modele de N-H. Considérons maintenant les temps
trés longs : si la cavité est un tant soit peu profonde, les
déformations cumulées sont importantes et on ne peut
se satisfaire de I'hypothese des petites transformations.
L'équation (8) doit alors étre intégrée en tenant compte
des modifications du volume de la cavité soit :

n

3 3
VI /V(O0) = exp{—EA[%(Pw - pc)} e

et, si la distribution de contrainte reste stationnaire,
la vitesse de diminution du volume est une fonction
décroissante du temps.

Le comportement mécanique d'une cavité souter-
raine présente donc certains caracteres qualitatifs qui
le distinguent du comportement d’une éprouvette de
laboratoire ; ce point sera repris auparagraphe 6.

E - 5
Apport des essais de laboratoire

Les essais de fluage au laboratoire durent en géné-
ral de trois mois a un an. Lorsqu’il s’agit d’essais mul-
tipaliers, la durée de chaque palier est de l'ordre de un
a deux mois. Pour de telles durées, la vitesse de défor-
mation est constamment décroissante. Ceci ne peut
constituer en soi seul un argument décisif en faveur
du modeéle L-M-S. En effet le modeéle de N-H doit étre
complété par une description du comportement transi-
toire rhéologique telle que celle de Munson-Dawson ;
celle-ci prévoit aussi que 1’épisode transitoire qui suit
une modification de la contrainte appliquée a une durée
au moins de l'ordre de celle de 'essai.

Changement de forme de I'éprouvette

L'éprouvette utilisée pour les essais est soigneuse-
ment rectifiée ; sa forme initiale est cylindrique, et on
peut attendre que 1’état de contrainte soit homogéne
dans I'éprouvette, au moins & une échelle supérieure
a celle des grains. Toutefois, lorsque les déforma-
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tions cumulées deviennent importantes, il est difficile
d’assurer que le glissement au contact entre les faces
inférieure et supérieure et les talons est parfait et les
contraintes peuvent cesser d’étre homogenes dans
I"éprouvette. Cet effet a été discuté par Wawersick et
Preece (1984). De méme, Tijani (1987) a montré que dans
un essai a vitesse de déformation contrélée cet effet
engendrait des contraintes de traction au voisinage du
contact avec les talons. Une éprouvette au cours d’un
essal réel de laboratoire est déja une structure, sieége
d’effets complexes susceptibles de faire apparaitre des
non linéarités dans la relation déformation fonction du
temps, méme dans "hypothése de N-H.

Effets de la température

Pour discuter V'effet des fluctuations de température,
on peut considérer I'ajustement des essais de Char-
pentier (1988) proposé par Pouya (1991) pour du sel
de la formation supérieure d’Etrez (Ain) dans laquelle
Gaz de France exploite des cavités de stockage de gaz.
Pouya utilise un ajustement par une loi de Norton-Hoff,

E'Vp=—Ao€XD(—R%)}o|H avec A, = 0,64 MPa™ an"!,

Q/R=4100K, n = 3,1. Avec cette loi, un essai de fluage
uniaxial pour une contrainte axiale appliquée de
o = —10 MPa doit conduire apreés deux a trois mois
(durée des essais de Charpentier qui ont servi a
l'ajustement) & une vitesse de déformation axiale de
£, = —2.107%* an~', soit environ -0,6 10~ s-!
ou —-5,5 10-"jour-'. Le coefficient de dilatation ther-
mique du sel est de I'ordre de o, = 4.107%/°C. Il n’est
pas facile, méme dans une piece fermée, d’éviter des
fluctuations journalieres de température de 1’ordre
du degré Celsius. Autrement dit les fluctuations de la
vitesse de déformation d’origine thermo-élastique sont
de l'ordre de ¢" = o, T =~ 10-% jour~!, et sont beaucoup
plus grandes que la vitesse moyenne de déformation
en fin d’essai. On peut évidemment, lorsque l'essai est
assez long, mesurer la température de la salle d’essai
(ou mieux, de I'éprouvette) et rechercher une corréla-
tion entre température et déformation pour quantifier
les effets thermo-¢élastiques et corriger de ces effets la
déformation observée. Ce n’est pas trés facile. D'une
part il existe un décalage temporel entre variation de
température extérieure et déformation, la conduction
thermique n’étant pas instantanée (pour une éprou-
vette de diametre D = 10 cm, le temps caractéristique
pour 'uniformisation de la température dans I'éprou-
vette est de l'ordre de © = D%k, ot k = 3.107% m?%s~" est
la diffusivité thermique du sel, soit * = 1 h}. D’autre
part une variation de la température a également un
effet sur la vitesse de déformation viscoplastique,
8e"0/¢" = Q8T/RT?. Avec Q/R = 4100 K, un accroisse-
ment de température de 8T = 1°C de la température
moyenne, par exemple T = 286 K, entralne un accrois-
sement relatif 8¢'P/¢"? = 5 % de la vitesse de fluage
stationnaire. Enfin il est assez difficile, sauf condi-
tions spéciales, de mesurer la température moyenne
d’une éprouvette avec une résolution meilleure que
6T = 1/10°C, de sorte que l'incertitude pour le calcul de
la vitesse sur une durée de &t = 30 jours (par exemple)
sera 2 o 8T/ &t = 2,7 1077 jour?, c’est-a-dire la moitié de
la vitesse qu’on souhaite mesurer : le risque est d’inter-
préter par de « }'écrouissage » une faible variation non
détectée de la température moyenne.
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D’une maniere plus générale un changement de
température de 'environnement de l'éprouvette peyt
affecter d’autres processus (par exemple I'hygrométrie
relative) et influencer indirectement les phénomeénes
de fluage ; il n’est donc pas facile de distinguer tous
les effets des variations de température, qui peuvent
ne pas se réduire aux effets thermo-élastiques et a 'ac-
célération de la vitesse de déformation viscoplastique,
pris en compte pour leur part dans 1’écriture du modeéle
de comportement.

Effet de 'hygrométrie

Les effets de 'hygrométrie sur la vitesse de fluage
du sel sont également importants, comme 'ont sou-
ligné Horseman (1988) et Hunsche et Schulze (1996,
2002). Dans un essai uniaxial, I’éprouvette n’est pas
toujours isolée de 'atmospheére de la piece. Pour fixer
les idées, sur le plateau de Saclay en région parisienne
I'hygrométrie extérieure passe de ® = 70 % — 75 %RH
I'été & @ = 80— 90 %RH I'hiver. Lhygrométrie est sensi-
blement inférieure dans une galerie isolée d’une mine
de sel, et probablement élevée dans une caverne' de
stockage de gaz. Hunsche et Schulze (2002) ont pro-
posé une relation entre vitesse de déformation station-
naire et humidité relative sous la forme :

(13)

ol @ est I'humidité relative (en %RH) ; g et w sont deux
constantes respectivement égales a g = 0,1 et w = 0,1.
Si on se place a une humidité relative moyenne de
@, = 55 %RH (cas de 'essai décrit a la figure 3), une
variation d’humidité relative de 8® = 1 % engendre
une variation relative de la vitesse de déformation
0¢/¢ = 0,09 : il serait prématuré au vu des résultats bruts
d’un essai de conclure a un écrouissage sans avoir
solgneusement mesuré "humidité relative. Dans un
essai triaxial, I'éprouvette est isolée de 'atmosphere
extérieure et il est vraisemblable que la petite quantité
d’air piégée entre I"éprouvette et la jaquette se mette
a I'hygrométrie d’équilibre avec la saumure saturée
contenue dans les pores de I'éprouvette, qui est de l'or-
dre de 75 %RH et varie peu avec la température.

¢ =¢_ (1+wsh(q®))

Charge appliquée

On peut faire une remarque analogue pour la
charge appliquée. Celle-ci résulte du fonctionnement
d’un systéme hydraulique qui applique sur un piston
une pression de fluide pilotée pour rester égale a une
pression de consigne. Wawersik et Preece (1984) esti-
ment, pour les essals (reconnus comme de trés grande
qualité) qu’ils ont effectués aux Sandia National Labo-
ratories, que la contrainte déviatorique appliquée est
contrdlée avec une précision de ordre de + 2 % ; cette
valeur est relativement grande puisqu’elle doit étre
multipliée par I’'exposant n de la loi puissance pour
obtenir 'incertitude induite sur la vitesse de déforma-
tion stationnaire. On doit de plus craindre que, sur une
longue durée, ces systémes connaissent une dérive du
fait du vieillissement de 'électronique ou d’un grip-
page.
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Variations de la déformation et de la
température observées et déformation
corrigée des effets thermo-élastiques
pendant l'essai n° 1 dit de Varangéville.
La charge appliquée était 0,108 MPa.
Un décalage arbitraire de 2,5 10-° de la
déformation corrigée est appliqué pour
faciliter la lecture (Bérest et al., 2005).

As-observed axial strain and temperature
variations during the Varangéville Test n° 1,
together with the strain variations corrected for
temperature variations. The applied load was
0.108 MPa. An arbitrary strain offset of 2.5 10-%
was applied to the corrected strain curve to make
the figure easier to read (Bérest et al., 2005).

Un exemple est présenté sur la figure 3. Le bati de fluage
a charge morte avait été placé, avec 'aimable concours de
la société CSME, dans une galerie souterraine profonde
(160 m) éloignée du systéme de ventilation de la mine
pour bénéficier d’'une température et d’'une hygromeétrie
aussi constantes que possible (Bérest et al.,, 2005). La figure
représente 80 jours d’essai. Les températures sont enregis-
rées toutes les deux minutes avec une résolution de l'ordre
du millieme de degré Celsius. Les fluctuations de tempéra-
ture sont de I'ordre de un a quelques centiémes de degré
Celsius (ces fluctuations sont vraisemblablement dues aux
variations de pression atmosphérique qui engendrent une
compression ou une détente de 'air contenu dans la gale-
rie (Perrier et al.,, 2001)). De plus, au jour 132, une lampe est
restée allumée par erreur, provoquant un accroissement de
température de l'ordre de 0,15 °C jusqu'a ce que la lampe
brile, six jours plus tard. On note la corrélation inverse
frés nette, due au comportement thermo-élastique, entre
déformation et température. La correction thermo-élas-
tique permet d’obtenir une courbe nettement plus régu-
liere. On ne réussit pas toutefois a effacer completement
les effets de I'épisode de la lampe allumée, sans doute a
cause de l'influence de la température sur les déformations
viscoplastiques, ou des variations de 'humidité relative.
On observe pendant la période considérée (hiver) un lent
refroidissement (de V'ordre de 0,01 °C en 80 jours) qui rend
la déformation observée (contraction) un peu plus grande
que la déformation d’origine purement mécanique.

On retiendra en conclusion qu’il est important, pour
la présentation des résultats d’un essai de fluage, de
donner, en plus du tracé de la déformation au cours
du temps, le tracé de I'évolution de la vitesse de défor-
mation, de la température et de ’hygrométrie, et de
préciser la date du début de I'essal.

Apport des observations en place

Pour trancher entre les formulations de N-H et de
L-M-S, des essais tres longs pourraient étre utiles. Tou-
tefois, il est difficile de mobiliser un bati pendant une
dizaine d’années, et le risque d’un incident qui ruine tous
les efforts consentis est d’autant plus probable que I'essal
est plus long. En revanche les ouvrages réels (caverne,
mine, sondage) restent en général ouverts pendant plu-
sieurs dizaines d’années et on peut, souvent a colt faible,
y faire des observations pendant des durées longues. Cel-
les-ci pourraient, en principe, permettre de discriminer
les lois de comportement. En fait il n’en est rien.

La forme géométrique d’une chambre ou d’une
caverne est moins simple que celle d'une éprouvette
cylindrique, I'état de contraintes n’y est pas homogene,
il n’atteint pas immeédiatement une valeur constante
(qui, au contraire, est réalisée instantanément dans un
essal de fluage de laboratoire — au moins idéalement)
et le massif contient en général de multiples hétérogeé-
néités naturelles. On a établi ainsi au paragraphe 4.3
que, méme lorsqu’on retient la loi de N-H qui ne décrit
aucun fluage transitoire, une cavité dont la pression
est portée a I'instant initial de la pression géostatique a
une valeur constante plus basse est le siege d’'un com-
portement global transitoire lié a la lente redistribution
des contraintes dans le massif.

Plus généralement, un ouvrage est le siege de mul-
tiples phénomeénes transitoires, dont les phénomenes
transitoires mécaniques ne sont qu'un exemple ; la
qualité des mesures, ou méme la connaissance que 'on
a des autres phénomenes, n’est pas toujours suffisante
pour gu’on puisse extraire du signal enregistré la part
qui revient a chacun d’entre eux.

Essais a caverne fermée
(Shut-in pressure test)

Dans le cas des cavernes l'essai le plus simple
consiste & fermer la caverne, remplie de saumure, et a
suivre I'évolution naturelle de la pression au cours du
temps. Méme si cette évolution n’était régie que par
des phénomeénes mécaniques, l'interprétation serait
délicate. En effet dans une caverne fermée le fluage du
sel engendre une diminution de volume de la caverne,
une contraction de la saumure contenue dans la
caverne fermée et un accroissement de sa pression. La
vitesse de fermeture décroit donc au cours du temps,
quelle que soit la loi de comportement mécanique rete-
nue, en raison de 'augmentation de la pression dans
la caverne. L'évolution de la structure constituée par
la caverne fermée étant transitoire par nature, il est
difficile de distinguer nettement la part qu'y prend le
comportement transitoire du matériau.

De plus, sauf peut-étre pour une caverne laissée
longtemps au repos, ou pour une caverne trés pro-
fonde, I"évolution de la pression est en fait déterminée
pour l'essentiel par le retour a I'équilibre thermique de
la saumure contenue dans la caverne (les cavernes sont
créées au moyen d’eau froide provenant de la surface ;
la saumure qu’elles contiennent est donc initialement
hors d’équilibre thermique avec le massif environ-
nant ; le réchauffement est trés lent, il dure plusieurs
décennies dans une caverne de volume supérieur
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a 100 000 m®). Ce réchauffement engendre une dilata-
tion de la saumure, et un accroissement de sa pression
quand la caverne est fermée. Ce phénomeéne d’ori-
gine thermique est souvent prépondérant et masque
le phénomeéne mécanique, dont la part est difficile a
préciser. La figure 4 présente un exemple. Le 15 sep-
tembre 2005, la pression de la caverne fermée SPR2
du site de Carresse (exploitée par Total) est portée de
4,63 MPa a 4,83 MPa par injection d’huile dans l'espace
annulaire (Brouard Consulting et al., 2006) (I'augmen-
tation de la pression en téte de puits, représentée sur
la figure 4, est bien entendu plus grande, la colonne
d’huile formée étant plus légere que la colonne de sau-
mure qu’elle remplace).

Pendant un mois environ la pression diminue, sous
des effets déclenchés par l'accroissement initial de
pression (les effets les plus importants sont la disso-
lution additionnelle : la concentration de la saumure a
saturation est une fonction croissante de la pression et
de la température et la dissolution s’effectue avec dimi-
nution de volume ; et le fluage « inverse » : le volume de
la caverne augmente pendant quelques semaines, bien
que la pression y soit plus faible que la pression géos-
tatique. Une estimation de ces effets peut étre trou-
vée dans Bérest et al., 2007). Puis la pression dans la
caverne atteint un plateau avant de croitre de nouveau
(la courbe est tracée jusqu’en mars 2007) : cette crois-
sance est due a I'échauffement de la saumure, qu’on a
pu évaluer a 0,1 °C/an pendant cette phase.

En l'absence d’échauffement, la pression chute-
rait car le volume de saumure perdu par perméation
dans le massif est un peu plus grand que la perte de
volume des cavernes par fluage (Brouard Consulting et
al, 2006). 11 est difficile dans ce contexte d’inférer une
conclusion assurée quant a I'écriture de la loi de com-
portement mécanique pour les temps trés longs bien
que la perturbation thermique, source des incertitudes,
soit tres faible.

SPR2 - Evolution de la pression

Lorsque les phénomenes thermiques sont devenus
négligeables (c’est le cas aprés quelques années dans
une petite caverne, par exemple de volume inférieur
a 10 000 m®, pour fixer les idées) les phénomenes dé
perméation (écoulement de la saumure vers le massif
ou micro-fuites par la cimentation du puits) peuvent
acquérir a leur tour une importance décisive et rendre
difficile I'interprétation (Bérest et al., 2001).

Essai a cavité ouverte (Liquid outflow test)

On peut aussi envisager de réaliser un essai « a
pression constante dans la caverne » en laissant la
téte de puits ouverte et en recueillant la saumure (ou
I'hydrocarbure, dans certains cas) que le puits expulse
naturellement. De maniére équivalente, on peut laisser
la téte de puits fermée et soutirer périodiquement de la
cavité le volume de liquide nécessaire pour maintenir la
pression dans la cavité égale a une valeur de consigne.
De tels essais sont plus contraignants qu’un essai a
cavité fermée, car il faut recueillir et mesurer au moins
une fois par jour le débit de saumure {ou d’hydrocar-
bure) expulsé ; ils ont I’avantage de présenter une cer=
taine analogie avec un essai de fluage au laboratoire,
pendant lequel la contrainte appliquée est maintenue
constante, en évitant notamment certains phénomenes
transitoires. De tels essais ont été décrits par Clerc-
Renaud et Dubois (1980), Hugout (1984), Gaulke et
al. (2007). Lessai décrit par Hugout a été réalisé sur
la petite (8000 m?) caverne EZ53 du site d’Etrez (Ain)
exploité par Gaz de France (Fig. 5). Le puits contient
un tube rempli de saumure saturée, ouvert en téte de
puits ; I'annulaire, fermé en téte de puits, est rempli
dun hydrocarbure liquide, plus 1éger que la saumure,
et dont la pression en téte de puits est donc supérieure
a la pression atmosphérique. Trois mois apres la fin du
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lessivage, au jour 93, le débit de saumure expulsé est
de l'ordre de 100 litres/jour. On ouvre alors 'annulaire
4 la surface du sol : la pression dans la caverne chute
de 11,4 MPa a 8,4 MPa, l'interface air/saumure descend
dans le tube central, et de 'hydrocarbure est progres-
sivement expulsée par 'annulaire (Fig. 6, cartouche de
gauche). L'essai consiste a compter ce débit d’hydro-
carbure. On observe un accroissement initial violent
du débit expulsé, qui doit étre attribué pour I'essentiel
au fluage transitoire. Puis le débit décroit, mais il n’est
pas aisé de faire la part respective du transitoire méca-
nique rhéologique, du transitoire mécanique géomeétri-
que et du ralentissement du réchauffement. Ce dernier
est certainement important car aprées le jour 254 on
rétablit la pression initiale, un débit négatif est d’abord
observé (d{ au fluage « inverse » et a la dissolution
complémentaire) puis le débit se stabilise a une valeur
de l'ordre de 50 l/jour, soit sensiblement la moitié de la
valeur observée avant l'essai : la mesure de la tempéra-
ture dans la caverne montre que le réchauffement s’est
considérablement ralenti (une analyse compléte peut
étre trouvée dans Van Sambeek et al., 2005).

Essai en sondage

Un essai en sondage (ne débouchant pas dans une
caverne) présente 'avantage d’éliminer pratiquement
les effets thermiques : 1’équilibre entre le massif et la
saumure dans le sondage est trés vite atteint compte
tenu des faibles dimensions horizontales du trou (il
s’agit d'un équilibre global, la saumure est le siege d'une
convection naturelle due au gradient géothermique). Le
méme argument de dimension indique toutefois que
les effets de perméation prennent un poids important :
alors que la perte relative de volume par fluage est indé-
pendante des dimensions, le débit relatif de perméation
de saumure varie comme l'inverse du carré de celles-ci.

Dans un sondage fermé dont le découvert est creusé
dans un milieu peu perméable et visqueux comme le
sel, la pression converge en quelques années vers une
pression constante, plus élevée que la pression halmos-
tatique et dont la valeur résulte d’un équilibre entre la
perméation, réglée par les propriétés hydrauliques, et

la convergence, réglée par les propriétés mécaniques,
de sorte qu’il ne renseigne qu’indirectement sur ces
dernieres.

Dans un sondage ouvert, comme dans une cavité
ouverte, les effets de perméation sont moindres.
A 1 000 m de profondeur, on peut attendre une
vitesse de déformation du découvert de l'ordre de
VIV =-3.10""s~1, ou 5,5 10-"jour’, soit un débit de
saumure en téte de puits de 'ordre de 1,2 cl/jour si le
découvert a un volume de 4 m®. C’est un débit faible
mais tout a fait mesurable, et 'essai mériterait d’étre
conduit. Le signal serait perturbé par les marées ter-
restres, dont la période est un peu supérieure a 12 heu-
res, et qui engendrent des déformations de l'ordre de
e=10%a10", ’

Mines

Dans une mine exploitée par chambres et piliers
on peut attendre, dans un quartier qui a cessé d’étre
exploité depuis plusieurs années, que la charge sur les
piliers devienne constante. On peut ainsi bénéficier, en
mesurant la hauteur des piliers et leur évolution, dun
essai « naturel » dans des conditions géométriques
apparemment assez simples (et en bénéficiant d’une trés
grande constance de la température et de 'hygrométrie,
si le quartier est €loigné de I'exploitation actuelle et du
circuit de ventilation). Un ajustement de la loi de fluage
des piliers d’'une mine de potasse suivant la descrip-
tion de L-M-S a été proposé récemment par Campos de
Orellana (1996). Dans une vieille mine comme celle de
Varangéville, pres de Nancy, exploitée par la compagnie
CSME, on dispose de plus d'une estimation assez fiable
de la hauteur initiale des piliers, creusés pour certains
il y a plus d’un siecle. Mais ici aussi les conditions sont
moins idéales que dans un laboratoire. Les piliers sont
« encastrés » dans le toit et dans le mur, et ne réalisent
donc pas les conditions de glissement parfait au contact
entre I'éprouvette et les plateaux de la presse qu’on s’ef-
force de réaliser au laboratoire. De ce fait les piliers se
déforment « en tonneau », et la distribution de contrain-
tes est complexe au sein du pilier, Van Sambeek (1996),
Laocuafa et Ghoreychi (2006).
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Essai a cavité ouverte dans la caverne EZ53 de Gaz de France, d’aprés Hugout, 1984.

Licuid outflow test in the Gaz de France EZ 53 cavern, after Hugout, 1984.
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Apport des observations géologiques

Les observations géologiques peuvent apporter des
indications, d’autant que les formations saliféres sont sou-
vent affectées de déformations importantes. Notamment
des démes de sel se forment fréquemment a partir de cou-
ches qui étaient horizontales au moment du dépot, sous
I'effet des seules forces gravitaires : la compaction progres-
sive des terrains sus-jacents rend leur poids volumique
sensiblement plus grand que celui du sel, engendrant ainsi
une situation instable : une intumescence quelcongue au
toit de la formation salifére tend a croitre spontanément,
et le sel remonte vers la surface du sol avec des vitesses
qui peuvent étre de I'ordre du mm/an ou méme du c/an.
Les déplacements verticaux cumulés peuvent étre d’ordre
kilométrique. 11 est toutefois difficile de tirer des conclu-
sions définitives quant a la loi de comportement méca-
nicque du sel, pour la méme raison que dans le cas d’un
ouvrage souterrain : on est tres loin du cas élémentaire
d'une éprouvette de laboratoire soumise a un chargement
constant. Lorsque le dome commence son ascension, les
déséquilibres dus aux forces gravitaires, qui sont de l'or-
dre de grandeur de I'écart entre les poids volumiques mul-
tipliés par la hauteur du déme, croissent avec le temps ; le
ddme rencontre des obstacles divers (couches raides par
exemple) qui peuvent ralentir pour un temps son dévelop-
pement. A supposer qu’on puisse reconstituer exactement
la chronologie de la formation du dome, il resterait des
incertitudes quant a la part que prennent dans les étapes
de cette chronologie la rhéologie du sel, I'accroissement
des dimensions du ddme, la poursuite de la compaction,
I'histoire des distributions de température et les circons-
tances extérieures comme 'érosion a la surface du sol.
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En principe, les prédictions relatives au comporte-
ment & long terme des roches devraient étre basées sur
une compréhension fine des mécanismes qui gouver-
nent ce comportement a petite échelle. Comme l'indi-
que Langer (1984) : « Reliable extrapolation of the creep
equations over long period of time and at low deforma-
tion rates can only be carried out on the basis of defor-
mation mechanisms. The construction of a deformation-
mechanism map is an essential preliminary. » De telles
cartes des mécanismes de déformation sont présentées
par Munson et Dawson (1984), Langer (1984), Blum
et Fleischmann (1988). La température {absolue) est
rapportée a la température de fusion (T, = 1077 K pour
NaCl) et la contrainte déviatorique est rapportée au
module de cisaillement (u). Le sel cristallise en systéme
cubique et un échantillon est constitué d’un tres grand
nombre de grains : les mécanismes sont a priori asso-
ciés aux mouvements des dislocations, aux glissements
suivant les directions données par le réseau cristallin et
aux phénomeénes affectant les joints de grains. Divers
domaines apparaissent sur la carte, a l'intérieur des-
quels tel ou tel mécanisme de déformation est domi-
nant (les frontiéres tracées correspondent au lieu des
points ol deux mécanismes ont une contribution égale
a la vitesse de déformation). Les conditions de tempé-
rature et de contrainte dans un stockage de déchets
radioactifs ou une caverne de stockage d’hydrocarbu-
res sont inscrites dans le rectangle de la figure 6, limité
par 25 °C et 200 °C, d'une part, 0,2 MPa et 20 MPa,
d’autre part. Dans ce rectangle le mécanisme de défor-
mation est « indéfini », méme si on dispose d'un grand
nombre de données empiriques. Les auteurs cités attri-
buent un modeéle de comportement de Norton-Hoff a
ce domaine ; Munson et Dawson indiquent qu’il n'y a
pas de raison de penser que les mécanismes qui régis-
sent le comportement transitoire soient distincts, de
sorte que le fluage établi résulte d'un équilibre entre
processus pour lequel aucun argument ne milite en
faveur d’une modification au cours du temps. Malgré
leur pertinence, ces arguments ne convaincront peut-
&tre pas complétement les ingénieurs, d’autant que
d’autres mécanismes ont été proposés par Pennock et
al. (2006) pour décrire le comportement sous tres faible
contrainte déviatorique (de 'ordre de 0,1 MPa pour
fixer les idées).

Comportement a tres long terme
d'une caverne fermee

Hormis les deux parameétres élastiques E et v, qui
sont identiques quel que soit le modéle retenu, a tempé-
rature fixée le modeéle de L.-M-S comporte trois constan-
tes (A* n* a* et le modele de N-H deux constantes
(A et n) auxquelles il faut ajouter les constantes du
modele transitoire de M-D. Dans un essai uniaxial sans
diminution du chargement, quatre constantes de ce
modele jouent un role : K, m, o et §. Il est facile d'ajus-
ter les trois constantes du modéle de L-M-S et les six
constantes du modele de N-H complété par M-D pour
que les deux modéles donnent des descriptions prati-
quement indiscernables du méme essai de fluage. Un
exemple est donné a la figure 7 : on a simulé un essai
d’une durée de 100 jours, la température est de 45°C
et la charge appliquée est 10 MPa. Le module élasti-
que est E = 25 000 MPa, le coefficient de Poisson est
v = 0,25. Les paramétres du modele de L-M-S sont



..

A% = k™ 5,6 x 10-8/MPa*%/jour®®®, n* = 4,82 et
a* = 0,058, Pour le modéle de N-H on a retenu
A = 2,6 x 105MPa>/jour, n = 5,5. Pour le modele de
M-Donak,=33107, m=3,etp=-7,74

On a ensuite considéré le probléme d’'une cavité
fermée et abandonnée. Du point de vue de la protec-
tion de 'environnement, il est important de prévoir
comment la pression de la saumure contenue dans
la cavité évoluera au cours du temps. Il ne faut pas,
notamment, qu'elle dépasse ou méme approche de
trop pres la valeur de la pression géostatique, afin que
soit écarteé le risque d'une fracturation du massif de sel
qui pourrait conduire a expulser de la saumure saturée
vers des horizons aquiferes.

Il a été montré qu’a trés long terme (plusieurs sie-
cles apres la fermeture de la caverne) I'évolution de
cette pression résulte de deux phénomenes aux effets
antagonistes : la fermeture de la caverne, qui résulte
du fluage du sel, d’autant plus lente que la pression
dans la caverne est élevée ; et la (micro) perméation de
la saumure vers le massif de sel, qui est d’autant plus
rapide que la pression est élevée. Lorsque ces deux
phénomeénes sont exactement équilibrés, la pression
reste stationnaire (Bérest et al., 2001).

On admet en général que le débit de {(micro) per-
méation est proportionnel a 'écart entre la pression
de la caverne et la pression de pore dans le massif,
ou, autrement dit, qu’il suit la loi phénoménologique
de Darcy, méme si les mécanismes de cette perméa-
tion sont incomplétement compris. Durup (1994) a
vérifié, au cours d'un long essai dans un puits creusé
dans la formation salifere d’Etrez, que cette hypo-
thése était raisonnable. Dans les calculs décrits plus
loin on a retenu une valeur de la perméabilité égale a
kivd = 6 x 10722 m? et une diffusivité hydraulique de
kv = 4 x 10-7 m¥jour.

On a alors considéré une caverne de forme sphéri-
que, d'un volume de 33 500 m® a 1 500 m de profondeur,
lessivée en 100 jours, fermée puis abandonnée. On a
simulé son comportement de trés long terme en utili-
sant les deux jeux de parametres qui avaient permis de
décrire l'essai uniaxial. A la profondeur de la caverne
la température était estimée a 60 °C, avec un gradient
géothermique moyen de 0,03°C/m. La température du
massif n'étant pas la méme que celle de I"éprouvette,
on a adopté une dépendance identique des parametres
A et A* avec la température :

A(T) = Aec exp{—% (%—5%)} A=A, exp {‘% (%-?_)11—8”

ou Q/R =12 600 K a la méme valeur pour les deux mode-
les. De méme il a fallu compléter les quatre constantes
du modele de M-D utilisées pour le modele uniaxial
par les deux nouvelles constantes ¢ = 0,0092 (qui décrit
I'influence de la température sur la déformation ¢) et
& = 0,58 (qui décrit le comportement au déchargement).
Ces deux constantes nouvelles n‘ont toutefois pas un
trés grand poids dans 'évolution a long terme.

Les deux lois mécaniques de comportement don-
nent alors au comportement global de la caverne deux
allures qualitativement distinctes :

~ dans le cas de la loi de N-H (complétée par la loi
de M-D pour la description de l"épisode transitoire)
la pression dans la caverne croit lentement vers une
valeur d’équilibre (un peu inférieure a 26 MPa) com-
prise entre la pression géostatique (P = 33 MPa) et la
pression halmostatique (P, = 18 MPa). Cette pression

0,5
0,4 e Munson-Dawson
*  Lemaitre-Menzel-Schreine

S
‘C’ 0,34 Paramétres de L-M-S :
2 n=4,_82
© =
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g s 0,058 A= 2,6 x 105/MPa%5/jour
[a] n=55 QR=12600 m=3
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__wme.7 Essaidefluage simulé parlaloi de L-M-5 etla
loi de N-H et M-D. La charge sur I'éprouvette
est 10 MPa et la température est 45 °C.

A creep test simulated by the L-M-S law and the
N-H and M-D law. The applied load is 10 MPa and
the temperature is 45 °C.
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__re.s Comportement a long terme de la pression
dans une caverne fermée et abandonnée
pour les deux modeles adoptés pour décrire
I'essai uniaxial représenté a la figure 7.
Long-term behaviour of a sealed and abandoned
cavern. The rheological models are identical to
those considered when describing the uniaxial
test shown on figure 7.

d’équilibre, atteinte a mi-hauteur de la caverne, peut
étre considérée comme slire car méme au sommet de
la caverne la pression de la saumure est significative-
ment plus faible que les contraintes régnant dans les
terrains a la méme profondeur : le risque d'une fractu-
ration naturelle peut étre écarté. Ce critere serait plus
difficilement vérifié par une cavité de grande hauteur
et de grandes dimensions ;

— dans le cas de la loi de L-M-S la pression dans la
caverne reste beaucoup plus faible et décroit méme
apres une période de 600 ans.

Les essais d’abandon réalisés dans des cavernes
souterraines tendent & montrer l'existence d’une pres-
sion d’équilibre, comme le prévoit la loi de N-H (Bérest
et al., 2001 ; Brouard consulting et al., 2006). Toutefois,
ces essais ne constituent, pas plus que les autres essais
en place décrits dans les paragraphes précédents, une

o
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preuve décisive : leur durée a été de un an et demi et
de quatre ans, respectivement. A la fin de tels essais,
les évolutions deviennent suffisamment lentes pour
qu’une extrapolation a des durées de plusieurs siecles
soit inévitablement incertaine. Le choix ne peut étre
dicté en définitive, dans l’état actuel des connaissan-
ces, que par une considération qui reléeve de la précau-
tion : en V'absence d’arguments décisifs, il faut essayer
les divers modeéles et retenir le modéle qui donne les
résultats les moins favorables. Pour le probléme de
I'abandon d’une caverne, c’est donc le modéle de N-H
qui doit étre retenu.

Conclusion

Il est difficile d’extrapoler & de trés longues pério-
des de temps, de 'ordre du millénaire, les résultats
d’essails de fluage conduits pendant une période de
I'ordre d'une année. De tels essais peuvent étre inter-
prétés de maniere également convaincante au moyen
de lois de comportement différentes. En effet les essals
de laboratoire et les mesures faites dans les ouvrages
souterrains, étant affectés d’une incertitude résiduelle
dont I'ordre de grandeur est comparable a 'écart entre
les prévisions faites par les divers modeles, ne per-
mettent pas de les discriminer. En revanche les mode-
les peuvent conduire a des conclusions tres distinc-
tes quant au comportement a long terme d’une cavité
abandonnée.
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Cette situation ne laisse pourtant pas completement
désarmé. On peut attendre un progres régulier dansla
qualité des mesures de laboratoire et en place, d’autant
que ce probleme de l'extrapolation est commun a de
nombreux projets nouveaux d’utilisation du sous-sol
(enfouissement de déchets, stockage du CO,) auxquels
des moyens importants sont consacrés. La compréhen-
sion des micro-mécanismes a l'origine des déforma-
tions des roches, servie par des moyens d’observation
a diverses échelles, fait des progres rapides.

Il faut aussi garder a l'esprit quune connaissance
parfaite du comportement a long terme n’est pas tou-
jours strictement indispensable. Il faut vérifier, pour
chaque ouvrage concret, les conséquences des incerti-
tudes qui subsistent. On observe parfois que les objec-
tifs de sécurité des personnes et de l'environnement
peuvent rester satisfaits quand on conduit les calculs
en faisant varier dans une tres large gamme les valeurs
des parametres des modeéles, ou méme les modeles
eux-mémes. Les résultats des calculs permettent de
pointer les incertitudes qui jouent un rdle majeur et de
porter I'effort sur la réduction de celles-ci.

Un tel processus exige la confrontation réguliére
des opinions, par les publications dans les revues et les
réunions internationales. L'ambition du présent article
est de contribuer a cette discussion.
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Analyse semi-probabiliste
de la capacite portante
des fondations superficielles
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ésumeé

R

Les fondations superficielles sont largement utilisées
dans le domaine de la construction. I’étude de leur
stabilité en particulier vis-a-vis du poinconnement
constitue un aspect primordial dans Ie but de

construire des fondations et des ouvrages plus fiables

et économiques. Dans cet article, on propose une
analyse semi-probabiliste de la stabilité des fondations
superficielles vis-a-vis du poinconnement a I’état ultime
basée sur I'Eurocode 7. Cette nouvelle approche prend
en considération le caractére aléatoire des parametres
d’influence (géométrie, sol, surcharge), notamment celui
des paramétres de cisaillement du sol. Une comparaison
de cette approche semi-probabiliste avec des approches
conventionnelles nationales (approches déterministes) est
effectuée pour différents cas de chargement et différents
types de sol.

Mots-clés : fondations superficielles, capacité portante,
stabilité, Eurocode 7, probabilité de rupture,
indice de fiabilité.

NDLR : Les discussions sur
cet article sont acceptées
Jjusqu’au 1¢° septembre 2009.

Semi-probabilistic analysis
of the bearing capacity
of the shallow foundations

Abstract

The shallow foundations are largely used in the field of
construction. The study of their stability in particular bearing
capacity constitutes a fundamental aspect with an aim of
building foundations and even works more reliable and
economic. In this paper, we propose a semi-probabilistic
analysis of the bearing capacity of the shallow foundations

at the ultimate state based on the new Eurocode 7. This new
approach takes into account the randomness of the parameters
of influence (geometry, ground, loads), in particular of the soil
strenght parameters. A comparison between this
semi-probabilistic approach and conventional national
approaches (deterministic approaches) is carried out for several
cases of loading and types of soil.

Key words : shallow foundations, bearing capacity,
stability, Eurocode 7, probability of failure, reliability index.
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1
Introduction

Depuis longtemps, on sait dimensionner des fon-
dations et des ouvrages stables en augmentant la sec-
tion ou la surface des éléments constituant l'interface
avec le sol, et ceci & travers l"utilisation de facteurs de
sécurité globaux empiriques déterminés arbitraire-
ment par 'expérience. De ce fait, on obtient souvent
des constructions surdimensionnées.

La nécessité de construire des ouvrages plus fiables
et économiques a amené les ingénieurs a développer un
nouveau concept de sécurité basé sur la théorie de la
probabilité qui devrait satisfaire ces exigences. On uti-
lise & cette fin des facteurs partiels de sécurité dérivés de
méthodes probabilistes pour couvrir la dispersion aléa-
toire des parameétres influant sur la stabilité de l'ouvrage
au lieu d’un facteur global de sécurité (concept conven-
tionnel). La sécurité du systéme est exprimée par la pro-
babilité de rupture P ou par l'indice de fiabilité f défini
par Hasofer/Lind (Spéthe, 1987 ; Magnan et Baghery,
1982). Ce nouveau concept permet en théorie une com-
paraison objective et rationnelle des différents modes de
rupture d’une structure et méme des différentes structu-
res a travers un indice de fiabilité homogene et invaria-
ble, ce qui n’est pas le cas pour le concept conventionnel
(Bencheikh, 2005 ; Belabed, 1995, 1999a et b). La calibra-
tion des codes réglementaires semi-probabilistes vise a
atteindre cette homogénéité, mais elle n’est que partielle
(JCSS, 2001 ; Vrouwenvelder, 2002).

L'objectif de ce travail est I'étude dans un premier
temps de la stabilité semi-probabiliste des fondations
superficielles vis-a-vis du poinconnement a 1"état
ultime d’aprés I'Eurocode 7 (2004). Une étude compa-
rative avec le concept global conventionnel de sécurité
(approche déterministe) a été ensuite effectuée pour
valoriser l’analyse semi-probabiliste.

L'étude probabiliste de la stabilité de tout ouvrage
en génie civil, en particulier géotechnique (fondations,
murs de souténement, etc.), doit se faire dans l'ordre
suivant (Nottrodt, 1990).

A - Modéles mécaniques

Recherche des différents modeles mécaniques
caractérisant les différentes possibilités de rupture
d’une structure, basés sur des essais et sur des consta-
tations tirées de 'analyse d’ouvrages réels existants.

Formulation des équations d’état limite correspon-
dant a ces modeles.

B - Etudes paramétriques
Dimensionnement de 1’élément ou de 'ouvrage.

Identification des parametres aléatoires et de leurs
propriétés statistiques.

Calcul de l'indice de fiabilité g ou de la probabilité
de rupture P,.

=
Principe de I'approche probabiliste

Définition

Le coefficient (facteur) de sécurité Fg d'un ouvrage
est défini classiquement comme le rapport de la
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résistance a la rupture (capacité) R sur la sollicitation

S appliquée : E, = %

Dans les calculs avec 'approche probabiliste, on
renonce a la notion classique du facteur global de
sécurité Fg et on considere R et 5 comme deux varia-
bles aléatoires possédant chacune une moyenne et un
écart-type (m,, o) et (m,, o). On applique ainsi des
facteurs partiels de sécurité sur les sollicitations et sur
les résistances. La différence entre les deux variables
aléatoires Z = R — S est appelée marge de sécurité. La
marge de sécurité est évidemment une variable aléa-
toire (Belabed, 1996).

Un état limite est atteint lorsque Z = R — S = 0. Cette
équation est appelée équation d’état limite ou de per-
formance. Il y a rupture lorsque S devient supérieur ou
égal A R, c’est-a-dire Z = 0, et on peut définir la probabi-
lité de rupture comme (Spéthe, 1987, Belabed, 1996) :

P.=P,[(R-S)=0]=P,(R=5) (1)
SiZ>0,0uR >S§, la structure est dite stable.

Lorsque les variables R et S suivent des lois norma-
les de Gauss, la marge de sécurité Z = R — S suit égale-
ment une loi normale de densité (Fig. 1) :

2

1 _1({Z-m,
et -

dont la moyenne m, et Iécart-type o, sont:
m, = m, — M 3)

Oy =+/0% +05 4
La forme retenue pour les distributions de R et S
a une influence non négligeable sur la probabilité de

rupture ou de ruine.

La rupture est associée a la portion de la densité de
probabilité de la marge de sécurité correspondant a
une valeur négative de cette marge, c’est-a-dire 3 Z <0
représentée par des hachures sur la figure 1. La sur-
face hachurée est la probabilité de rupture ou de ruine
P.calculée au moyen de l'intégrale (Spéthe, 1987) :

P, = f,(z).dz 5)

£,(2) =

Au lieu de la probabilité de rupture P, Cornell (cité
par Spéthe, 1987 et Favre, 2004) exprime la sécurité par
un indice de fiabilité p, qui se calcule d’apreés la formule
suivante (Fig. 1) :
my

p= ©)

4 Oz
f,(2)

B.o, ,

!

£

1
'
1
1
1
1
1
1
1
'
t
'
]
]
'
]
'
t
]
'
L

D
rupture pas de rupture

. HG 1

mz=mR—ms

Densité de probabilité de la marge de
sécurité Z avec I'indice de fiabilité p.
Probability density of safety margin Z with
reliability index §.




Il existe plusieurs méthodes mathématiques pour
résoudre "équation intégrale (5) : méthode de Rosen-
bluth, méthode des moments, théorie de la fiabilité
de premier ordre (méthode FORM), théorie de la fia-
bilité de deuxiéme ordre (méthode SORM), méthode
de Monte-Carlo, etc. Dans ce travail, 'analyse de la
fiabilité a été effectuée a 'aide de la théorie de la fia-
bilité de premier ordre dont le principe est expliqué
ci-dessous.

Théorie de la fiabilité
de premier ordre (méthode FORM)

L'exemple d'un cas simple de deux variables aléa-
toires R et S de distributions symétriques est illustré
sur les figures 2 et 3. Les densités de probabilités,
f,(R) pour la capacité R et f(S) pour la sollicitation S,
sont représentées dans un systéme de coordonnées
R-S (Fig. 2). Les courbes d’équiprobabilité, f (R).f,(S) =
constante, ont une forme ellipsoidale. [’équation d’état
limite R — S = 0 est présentée dans le méme systeme
de coordonnées (Fig. 2). Elle divise le plan en une zone
de sécurité (R > S) et une zone de rupture (R = S) (pour
plus de détails, voir Spithe, 1987).

/%
74
R>S <
GS
R PAANS
) At &
Mi S>R
-+ 0

R R) f, R) . f; (S) = const.

4

()
_HG.2 Représentation de I'équation d’état limite
et des densités de probabilité dans le
systéme d’axes originel.
Representation of the limit state equilibrium
and densities of probability in the original axis
system.

Pour déterminer l'indice de fiabilité B, toutes les
variables aléatoires non normales (ici R et S) doivent
étre normalisées en passant dans le plan réduit (m = 0,
o = 1) par la relation :

X -m,. )
U= (‘—’il_ (7)

g

Xi
ou U est la variable aléatoire réduite ; Xj, la variable

aléatoire ; my., la valeur moyenne de la variable aléa-
toire et Ox;r I'écart-type de la variable aléatoire.

A travers cette transformation, les ellipses devien-
nent des cercles (Fig. 3).

cos § g2ty
C0$65=tx5

S

Indice de fiabilité et valeurs de calcul dans
le plan standardisé ou réduit.

Reliability index and computation values in the
standard or reduced plane.

. nes

L'équation d’état limite, qui est en réalité dans le
cas général souvent courbe, est remplacée approxi-
mativement par une droite tangentielle (Spathe, 1987).
D’aprés la définition de Hasofer/Lind (1974), citée par
Spathe (1987), l'indice de fiabilité B est égal a la plus
courte distance entre le milieu du cercle, courbes
d’équiprobabilité, et la droite tangentielle approxima-
tive de I'équation d’état limite (Spéathe, 1987 ; Ditlev-
sen, 1982 ; JCSS, 2001). Si on projette maintenant les
courbes d’équiprobabilité sur un plan perpendiculaire
a la droite tangentielle, on obtient une courbe de dis-
tribution qui correspond a la densité de probabilité de
la marge de sécurité Z (Fig. 3). De cette projection, on
déduit V'indice de fiabilité p et la zone négative corres-
pond a la probabilité de rupture ou de ruine P,.

1l existe une relation mathématique entre la proba-
bilité de rupture P, et I'indice de fiabilité f :
Z
d (——) (8)
Oz

1 (o 117 Y
P Z(D(—ﬁ):—%-f exp ‘E(B‘“"ﬁ)
J i ;

avec @ () la fonction de distribution normale standar-
disée ou réduite. Des exemples numériques de cette
derniere relation sont regroupés dans le tableau 1.

_Relation entre l'indice de fiabilité p et la
probabilité de rupture Pf (d'aprés I'équation 8).
Relation between reliability index § and probability
of failure P, (after equation 8).

B 5.2 4,7 4,2 3 2,5 2

PI-] =107 =10% =10° =10° =510° =107

f

L'indice de fiabilité p déterminé par cette méthode
correspond a la sécurité minimale. La perpendiculaire
abaissée du milieu du cercle donne par intersection
avec la droite tangentielle le point le plus dangereux
sur la courbe de I'équation d’état limite qui présente la
plus grande probabilité de ruine (Fig. 3). Ce point est
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appelé le « point de calcul » et ses coordonnés R et S
sont appelées « valeurs de calcul » (Belabed, 1996) :

R,=m;-f.0,.0; Sy=m + p.o.0; ©)
ot I'indice « d » signifie design {valeur de calcul) et
Og Og

o =% g oI5
R s 2 2 10
Jo? + o3 o 0l (10)

sont les facteurs de sensibilité ou les cosinus direc-
teurs. Les facteurs de sensibilité o, peuvent prendre
des valeurs entre — 1 et + 1. Plus le facteur de sensibilité
|a, | se rapproche de 'unité, plus la contribution a la
probabilité de ruine d'un parametre de base est impor-
tante (Nottrodt, 1990 ; Belabed, 1996). La condition sui-
n
vante doit étre vérifiée : '21 oci2 =1
1=
Les résistances et les sollicitations de calcul sont
déterminées pratiquement en introduisant les coeffi-
cients partiels de sécurité, qui permettent de les cal-
culer simplement a partir des valeurs moyennes my et
mg :
Ry =—% Sq =1, -ms (11)

7

YR
oluy ety sontles facteurs partiels de sécurité respecti-
vement de sollicitation et de résistance.

Pour vérifier la sécurité d’une structure quelconque
(par exemple : une fondation superficielle), la relation
suivante doit donc étre satisfaite :

R,z 5, (12)

A partir des équations (9) et (11), on obtient les fac-
teurs partiels de sécurite :

e
vg = 1+B.as. Vs avec  Vg= ES (13)
S
v - avec Vi =—B
BT Bog. Vy my (14)

ou Vet V, sont des coefficients de variation respecti-
vement de la résistance R et de la sollicitation S.

L’analyse des équations (9) a (14) montre I'influence
du coefficient de variation et du type de distribution de
la densité de probabilité (o, m) sur le calcul probabi-
liste de la sécurité (valeurs de calcul des parametres et
facteurs partiels de sécurité). La détermination de ces
parameétres statistiques doit se faire aussi minutieuse-
ment que possible, ce qui est souvent difficile en méca-
nique des sols & cause de l'insuffisance des données
géotechniques.

En réalité, dans le cas général, le nombre de varia-
bles aléatoires est supérieur 4 deux, ce qui rend le calcul
graphique et manuel de f§ trés complexe et pénible. Le
point de calcul est recherché de maniere itérative en
utilisant des algorithmes de calcul tels que 'algorithme
de Spathe (1987) et Valgorithme de Rackwitz/Fiepler
(FiePler et al., 1976 ; Rackwitz, 1978). Ces algorithmes
sont intégrés dans le logiciel ZUVAN (Belabed, 1996),
utilisé dans ce travail.

Les vérifications de fiabilité des ouvrages sont
généralement effectuées suivant deux méthodes : la
méthode probabiliste ou la méthode semi-probabi-
liste.

Avec les méthodes probabilistes, on peut calculer
les facteurs partiels de sécurité nécessaires pour la
vérification de la sécurité (fiabilité) d’apres la méthode
semi-probabiliste. La méthode probabiliste est incon-
nue pour 'ingénieur praticien et nécessite des connais-
sances approfondies en probabilité, ce qui la rend pra-
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tiquement inutilisable. En revanche, dans la méthode
semi-probabiliste, le praticien n'a pas besoin d’avoir
des connaissances approfondies en probabilité puis-
que les facteurs partiels de sécurité lui sont donnés
directement par des normes spécifiques. Dans notre
travail, I’étude de la stabilité des fondations superficiel-
les vis-a-vis du poingonnement a été effectuée d’apres
la méthode semi-probabiliste.

=
Modeles mécanicues

Pour la modélisation mécanique de la rupture
des fondations superficielles par poingonnement, on
trouve dans la littérature plusieurs méthodes qui sont
en général inspirées de la théorie classique de Prandtl :
formation d’un céne rigide solidaire de la fondation
(Fig. 4). Dans ce travail, on a étudié deux types de fon-
dation superficielle : la semelle filante et la semelle car-
rée. On suppose que :

— la semelle repose sur un massif homogene horizon-
tal ;
— l'effet des contraintes de cisaillement au contact sol-
fondation est négligé ;
- le sol situé au-dessus de 'horizontale AA de la base
de la fondation agit comme une surcharge verticale
constante d’intensité yD (Figs. 4 et 6) ;

— aucune nappe d’eau n’est présente.

Semelle filante

On considére le cas d’une semelle filante de lar-
geur B enterrée dans le massif & une profondeur D
(Figs. 4 et 6). Trois cas de charge ont été analysés.

Charge verticale centrée
Le modéle mécanique classique de rupture est

représenté sur la figure 4. I’équation d’état limite géné-
rale donnant la contrainte limite de rupture s’écrit :

1 :
a =5 VBN, +yD.Ng +c.Ne (15)

ou y est le poids volumique du sol et ¢, la cohésion
effective du sol.

Q

Equilibre des terres sous la fondation
(charge verticale centrée).
Equilibrium of earth mass under the foundation
(vertical centered load).

1G4,




_ mmeaun Facteurs de capacité portante.
Bearing capacity factors.

. Factewrsde
_portance

Approche

DTU 13.12 (1988)

1,85 (N, - 1) tg ¢’
DIN 1054 (1976 et 2005) 2N, -tg ¢’

Eurocode 7 (2004) 2N, -Dtg g’

cotge” (Nq -1)

cotgy” (N, - 1)

cotge’ (N, ~1)

N, N, et N_ sont les facteurs de capacité portante
dépendant de l'angle de frottement interne ¢’. Le
tableau II regroupe les formules de calcul de ces trois
facteurs suivant 'approche francaise DTU 13.12 (1988)
et l'approche allemande DIN 1054 (1976 et 2005), ainsi
que pour 'Eurocode 7 (2004).

Charge verticale excentrée

Des essais sur modeles réduits ont montré qu’en
milieu pulvérulent le coin qui se crée sous la fondation
a la rupture garde la méme forme que pour une charge
verticale centrée, mais que ses dimensions se réduisent
de maniére a ce que la ligne d’action de la charge et
I'axe de symétrie du coin coincident. Dans le cas d’'une
semelle filante supportant une charge verticale excen-
trée suivant B (Fig. 5), Meyerhof (1953), cité par Costet
et Sanglerat (1983) et Frank (2003), a proposé dattribuer
a cette semelle une largeur fictive centrée sur la charge
B’ =B - 2e, ou e désigne 'excentricité de la charge.

L'équation d’état limite générale donnant la charge
limite de rupture par meétre de semelle est :

1 1 1 1 i
QL=q;, .B'=B E'Y'B N, +yD.N, +c¢" N, (16)

Cette équation est valable pour toutes les appro-
ches.

 TABLEAU
Correction coefficients for inclined load.

Approche ' .

DTU 13.12 (1988)

DIN 1054 (1976)

(i,N, - /(N - 1)

DIN 1054 {2005) (N, -1/, -1)

Eurocode 7 (2004) (N, ~1V/N, -1

q q

B
e
Q!
! yD
|
v v v ¥ h 2N v 3 7 X
A B A
[ —]

___He 5 Charge verticale excentrée.
Eccentric vertical load.

Charge centrée inclinée

L'inclinaison de la charge diminue fortement la
capacité portante des fondations (Fig. 6). Meyerhof
(1953), cité par Costet et Sanglerat (1983) et Frank

(2003), a également résolu le probléme de maniére
approchée en introduisant des coefficients correcteurs

B

vD
bl vy vy
A Al

__#e 6 Charge centrée inclinée.
Inclined centered load.

Coefficients correcteurs pour une charge inclinée.

(1-0,7H/(V+B'c’cotge)P® (1-H/(V + B’c’cotge)P®

(1-tgdp (1-1tgdp

(1-H/AV + B'c’cotge))? {1-H/(V + B'¢’cotge))®
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dinclinaison i, i eti_dans les trois termes de I'expres-
sion de la pressmn de rupture (16).

L'équation d’état limite générale donnant la
contrainte limite de rupture est ainsi :

q, :%.y.B,N i +Y.D.Nq.iq+C'-Nc-ic (17)

1,1 eti sont les coefficients correcteurs d’inclinai-
son dependant de Vinclinaison de la charge § (Fig. 6), de
I'angle de frottement interne ¢ et de la cohésion ¢’. Le
tableau I fournit les formules de ces trois coefficients
pour les différentes approches de calcul : 8 est 'angle
d’inclinaison de la charge par rapport a la verticale ;
H et V, les composantes horizontale et verticale de la
charge extérieure Q par meétre de semelle centrée et
inclinée de 'angle & par rapport a la verticale (Fig. 6).

Semelle carrée

Pour tenir compte de la forme géométrique de la
semelle (largeur B et longueur L), on utilise la formule
donnant la capacité portante de la semelle filante (éq. 15)
en affectant chacun des trois facteurs de capacité por-
tante de coefficients correcteurs appelés facteurs de
forme S, 5 et S Ces facteurs sont établis de maniére
empmque a partlr de résultats d’essais de laboratoire
et de constatations faites sur la capacité portante de
semelles réelles. Le tableau IV regroupe les formules de
ces trois facteurs de forme pour différentes approches
de calcul (pour une semelle carrée faire B = L}.

Les mémes cas de chargement que pour les semel-
les filantes ont été étudiés pour les semelles carrées.
On constate une bonne concordance entre 1’'Euro-
code 7 (2004) et la norme allemande DIN 1054 (1976 et
2005) dans les formules de calcul des différents facteurs

TABLEAU IV

Facteurs de forme

Facteurs de forme pour semelles rectangulaire et carrée (B largeur et L longueur d’une semelle).
Shape coefficients for rectangular and square shallow foundation (width B and length L).

intervenant dans l’estimation de la capacité portante.
En revanche, le reglement frangais DTU 13.12 (1988)
propose généralement des formules différentes (voir
tableaux 11, IIT et IV).

E s
Etudes paramétriques

Introduction

[étude semi-probabiliste de la capacité portante des
fondations superficielles est effectuée en deux étapes :

- dimensionner la semelle en déterminant sa largeur
minimale d’apres différentes approches pour différents
cas ;

— évaluer la sécurité correspondante en calculant la
probabilité de rupture ou l'indice de fiahilité.

Les études paramétriques ont été effectuées pour
une semelle de largeur B et de longueur L, encastrée
dune profondeur D = 1,5 m dans un sol homogeéne de
poids volumique égal a 20 kN/m? (tableau V). Le poids
volumique du béton est pris égal a 24 kIN/m?.

Différents cas ont été étudiés en faisant varier les
parametres de calcul suivants :

- caractéristiques du sol (sol cohérent et sol pulvéru-
lent) ;

- types de fondation superficielle (semelle filante,
semelle carrée) ;

- intensité et point d’application des charges (charge
verticale centrée, charge verticale excentrée et charge
inclinée). On suppose gqu’aucune charge variable n’est
appliquee sur la semelle (N, = 0).

Appmche SC f S 5
B B
DTU 13.12 (1988) 1+0,2-E 1 1_O'Zf
(1+Esin N, -1 B
DIN 1054 (1976 et 2005) Lo 1+Esincp‘ 1-0,3=
N, -1 L L
(1+Esin N, -1 B B
Eurocode 7 (2004) L 1+ sing' 1-03=
N -1 L L
q
_tasigauv Données statistiques des variables aléatoires.
Statistical data for random variables.
Paramétre ;  Typede dist“r'ibutidn  Cocfficient de variation  Valeur caractéristique
Angle de frottement interne ¢’ [degrés] Log-normale 10 % 20240
Cohésion ¢’ [kPal Log-normale 25 Y% 0a35
Poids volumique du sol y [kN/m?] Normale 5 % 20
Charge extérieure permanente Q [kN/ml] Normale 10 % 290 a 800
Inclinaison de la charge & [degrés] Normale 10 % 10
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L.a valeur caractéristique d’un parametre doit
étre déterminée avec prudence en tenant compte
entre autres de la variabilité naturelle, des incertitu-
des d’échantillonnage et du volume de sol concerné
par le mécanisme de rupture (Eurocode 7, 2004).
En géotechnique, le nombre d’essais in situ et au
laboratoire est généralement insuffisant pour éva-
luer rigoureusement la valeur caractéristique d'un
parametre de sol a partir de considérations statis-
tiques. Ce fait conduit & recourir a une banque de
données pour couvrir le manque d’informations.
Le traitement de ces données se fait au moyen de
méthodes statistiques telles que celle de Bayes, Stu-
dent et Schneider (Baguelin et Kovarik, 2000 ; Orr,
2000 ; Favre, 2004).

Le coefficient de variation, la valeur moyenne
et "écart-type (type de distribution de la densité
de probabilité) influent grandement sur la valeur
caractéristique et la valeur de calcul d’un parametre
(ég. 9 et 14). La valeur caractéristique d’un parameé-
tre X peut étre calculée par la relation suivante :

X, =m, +K(n).o, = m.(1+K[n).V) (18)

ou Vj est le coefficient de variation ; m;, la valeur
moyenne ; oj, I'écart-type ; n, le nombre d’essais et
Kj un coefficient déterminé en considérant le frac-
tile @ 5 % pour les résistances et le fractile a 95 %
pour les actions. A titre d’exemple, pour une loi nor-
male de Gauss, ceci correspond a K, = = 1,65. Ces
valeurs caractéristiques sont affectées encore de
coefficients pondérateurs (Breitschaft et Hanisch,
1978). Baguelin et Kovarik (2000) font appel a la loi
de Student pour définir la valeur caractéristique et
mettent en évidence l'influence de la variation spa-
tiale (auto-corrélation) du paramétre sur sa valeur
caractéristique.

Modele stochastique

Nottrodt (1990) a pu montrer, dans sa thése de doc-
torat, qu’il y a une relation inversement proportion-
nelle entre les parametres de cisaillement effectifs du
sol (¢” et ¢) : les petites valeurs de ¢’ correspondent a
des grandes valeurs de ¢’ et vice versa. Cette relation
est exprimée par un coefficient de corrélation négatif
élevé. Sur la base de ces résultats et de ceux de Genske
et Walz (1987) et Belabed (1996), des calculs ont été réa-
lisés avec des combinaisons de parametres de cisaille-
ment considérées comme relativement typiques en
mécanique des sols (tableau V). De plus, on néglige
dans ce travail 'effet de la corrélation entre variables
et de l'autocorrélation, et on suppose que les valeurs
caractéristiques des parameétres ont été déterminées
avec prudence conformément aux recommandations
de I'Eurocode 7 (2004).

En se basant sur les études expérimentales et statis-
tiques effectuées entre autres par Nottrodt (1990), Soos
(1982) et Pottharst (1982) sur plusieurs échantillons de
sols et les études théoriques réalisées par Gapler (1987)
et Genske et Walz (1987), ainsi que les propositions de
Meyerhof citées par Favre (2004) (tableau IV, p. 187) et
celles d’Abramson et al. (2001), on a proposé les dis-
tributions aléatoires résumées dans le tableau V pour
nos études paramétriques. Pour la cohésion et l’an-
gle de frottement interne, on admet qu’ils suivent tous
les deux une loi log-normale, ce qui est physiquement
relativement exact, car les valeurs négatives sont ainsi

exclues. On sait que 'angle de frottement interne est
moins dispersé que la cohésion. On adopte alors des
coefficients de variation moyens de 10 % pour l'angle
de frottement interne ¢’ et de 25 % pour la cohésion c’.
De plus, on admet pour l'angle de frottement interne
un seull de troncature égal a ¢’/2 (distribution tron-
quée), ce qui évite d’avoir des valeurs de ¢’ proches
a 0. Cela influe légérement sur le niveau de sécurité
(Genske et Walz, 1987 ; Belabed, 1996). Les parametres
géométriques (encastrement de la semelle D, largeur
de la semelle B, etc.) présentent en général une dis-
persion négligeable par rapport a celle des parametres
de cisaillement du sol et des charges (Nottrodt, 1990 ;
Gapler, 1987). C’est pourquoi on les considére comme
des parametres déterministes. Les calculs probabilistes
effectués par Nottrodt (1990), Genske et Walz (1987) et
Géapler (1987) ont montré, d'une part, que le facteur
de sensibilité a; pour le poids volumique du sol y est
fres petit en comparaison des facteurs de sensibilité
de I'angle de frottement interne et de la cohésion et,
d’autre part, que les facteurs partiels de sécurité déri-
vés pour le poids volumique du sol sont trés proches
de 1. Pour cette raison, on admet pour le poids volumi-
que du sol un facteur partiel de sécurité égal a 1 et un
coefficient de variation de 5 %. On admet également
que la charge extérieure permanente Q, son inclinaison
d et le poids volumique du sol suivent une loi normale
(Genske et Walz, 1987 ; Nottrodt, 1990 ; Vrouwenvelder,
2002 ; Sgrensen, 2002).

Dimensionnement des semelles
et analyse de la fiabilité

On détermine la largeur B minimale pour différents
types de semelles filantes et carrées vérifiant I'équilibre
du systeme suivant deux approches, approche déter-
ministe et approche semi-probabiliste (Eurocode 7,
2004).

Dans le cas général, la justification de la structure
est envisagée pour des actions permanentes, varia-
bles et transitoires : situations durables, transitoires et
accidentelles. Les combinaisons de charge de calcul a
I'ELU sont :

— combinaisons fondamentales correspondant a des
situations de calcul durables et transitoires ;
- combinaisons accidentelles correspondant a des
situations de calcul rares (exemple : séisme).

On ne parle, dans cet article, que des combinaisons
fondamentales a l’exclusion des ELU situations acci-

dentelles.

Approche déterministe

La sécurité est exprimée par un facteur global de
sécurité Fq qui est égal en général au rapport de la
résistance R sur la sollicitation S :

R

—=F
g’ (19

Les forces et les parametres du sol ne sont pas pon-
dérés.

0/
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Approche francaise

La sécurité vis-a-vis du poingonnement d’une fon-
dation superficielle est exprimée par l'inéquation sui-
vante d'apres le DTU 13-12 (1988) :

qréel = qad (20)
ou g, est la contrainte réelle non pondérée appliquée
a la fondation et 4, la contrainte admissible.

La contrainte réelle se calcule d’apres la figure 4
comime suit :
Q+Ypston-BD.L
B.L
Cette contrainte représente I'action permanente sur
la fondation.

La contrainte admissible est la contrainte limite que
peut supporter la fondation divisée par un coefficient
(facteur) global de sécurité désigné par Fg, pris égal a
2. Le coefficient de sécurité n’est pas appliqué sur le
poids des terres :

Oreet = (21)

y.E.NY DN, 1)+ ¢'N,
F

S

(22)

Dans les développements qui suivent, cette appro-
che est nommée approche DTU 13.12.

¢ Exemple numérique

Solt une semelle filante soumise & une charge perma-
nente verticale centrée (Q = 290 kN/m). On suppose une
charge (action) variable nulle. Les parameétres de com-
portement du sol sont : ¢" = 30 degrés et ¢’ = 10 kPa.

La contrainte réelle exercée sur la semelle filante est
290 +36B
-3

Les facteurs de portance sont calculés d’apres le
tableau II pour ¢” = 30 degrés. On obtient : N, =184;
NY = 18,59 et NC.: 30,14. Pou\r F, = 2, on peut calculer la
contrainte admissible d’apres 'équation (22) :

d,,=92,95 B +441,7
En remplagant les termes calculés g, et q,,

dans l'inéquation (20), on obtient une inéquation du
deuxieme degré : 92,9582 + 405,7B - 290 > 0

dont la solution fournit la largeur minimale
B = 0,63 m (voir tableau VIII, colonne 3, ligne 7).

calculée d’apres I'équation (21) : Upee =

Approche traditionnelle allemande

La vérification de la stabilité d’une fondation super-
ficielle vis-a-vis du poin¢connement est effectuée par
I'inéquation suivante d’aprés la norme allemande
ancienne DIN 1054 (1976) :

Vv = F (23)

avecV, = q;.B.

B est la surface de la semelle ; Fg, le facteur glo-
bal de sécurité pris égal 2 ; V., la charge limite que
peut supporter la fondation ; V, les charges extérieures
appliquées sur la fondation y compris le poids propre.

Dans les calculs gui suivent, cette approche est
nommée approche DIN 1054 (F¢ = 2).

¢ Exemple numérique
On reprend le méme exemple que précédemment.

D’apres la figure 4, la charge extérieure verticale
totale est égale a:

V=Q+ ¥y P-B.1=290+ 36 B

D’aprés le tableau II et pour ¢’ = 30 degrés :
Nq =184 ; NY = 20,09 et N_ = 30,14. Ces valeurs sont
reportées dans I"’équation (15) pour calculer ¢ .

On calcule ensuite la charge limite : V, = ¢, .B
= (200,9 B + 853,4).B.

Pour Fg = 2 et en remplacant les expressions de V
et'V, dans l'inéquation (23), on obtient 'inéquation sui-
vante : 200,9 B2 + 781,4B - 580 = 0 qui fournit la largeur
minimale de la fondation B = 0,64 m (voir tableau VIIL,
colonne 2, ligne 7).

Approche semi-probabiliste

Géngéralités
D’apres I'Eurocode 7 (2004), on distingue deux états
limites : I'état limite ultime et 'état limite de service:
Les états limites ultimes suivants doivent étre vérifiés
lorsqu’ils sont pertinents :
- EQU (Equilibre) : perte d’équilibre statique de la
structure ou du terrain, dans lesquels les résistances
des matériaux (de la structure ou du terrain) n’appor-

tent pas de contribution significative & la résistance
(exemple : renversement) ;

- STR (Structure) : rupture interne ou déformation
excessive de la structure ou d’éléments de la structure,
dans lesquels la résistance des matériaux de la struc:
ture contribue significativement a la résistance (exem-
ple : fondations, ancrages) ;

- GEO (Géotechnique) : rupture ou déformation exces-
sive du terrain, dans lequel la résistance des sols ou des
roches contribue de facon significative a la résistance
(exemple : glissement des pentes, poinconnement) ;

- UPL (Soulevement) : rupture par soulévement dii 4 des
forces verticales (exemple : poussée d’Archimeéde) ;

- HYD (Hydraulique) : rupture causée par les gradients

hydrauliques dans le terrain (exemple : érosion interne,
Renard).

Principe de la vérification de la résistance
pour les états limites de la structure et du terrain

Pour les états limites de rupture ou de déformation
excessive d'un élément de structure ou du terrain (STR
et GEO), les sollicitations sont majorées et les résistan-
ces minorées avec des facteurs partiels de sécurité de
telle sorte que :

R,-N,=z0 (24)
ou R, est la résistance de calcul ou capacité portante de
calcul et N, la sollicitation (charge) de calcul appliquée a
la fondation tenant compte d’éventuels coefficients pon-
dérateurs des charges (généralement supérieurs a 1).

Pour le calcul de la capacité portante (résistance) de
calcul, on distingue deux cas.
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eas1

Si les facteurs partiels de sécurité sont appliqués
sur les forces, la capacité portante de calcul est calculée
comme suit :

R, :QL avec ; =q, B 25)
YR )
ol Q, est la capacité portante caractéristique calculée
avec les parameétres caractéristiques du sol et y,, le fac-
teur partiel de sécurité appliqué sur la résistance (capa-
cité portante caractéristique), voir tableaux VI et VII.

o Cas 2

Si les facteurs partiels de sécurité sont appliqués
sur les parametres du sol (y, ¢/, ¢'), la capacité portante
de calcul est calculée avec les parametres de calcul du
sol:

Rd = QL (CP,CV Cldr Yd) = CIL (Cp,d/ Cld, Yd)B (26)
avec tang, _taney ; Cu=—X et Yo=Y,
@ Ve

ou v, est le facteur partiel de sécurité appliqué sur
I’angle de frottement interne effectif et y , le facteur
partiel de sécurité appliqué sur la cohésion effective.
L'indice « k » signifie valeur caractéristique et I'indice
« d » valeur de calcul.

La sollicitation ou la charge de calcul est estimée
par la combinaison :

Ny =7, N + v, N 27

ou N, est la sollicitation permanente (charges extérieu-
res + poids propre de la semelle) ; NQ, la sollicitation
variable (dans cette étude, aucune sollicitation variable
n’est prise en compte) ; Y le facteur partiel de sécurité
appliqué sur les sollicitations permanentes ; Yo le fac-
teur partiel de sécurité appliqué sur les sollicitations
variables. Les valeurs des facteurs partiels de sécurité
sont données dans les tableaux VI et VII.

Pour les vérifications a ’état limite de service, tous
les coefficients partiels de sécurité sont généralement
égaux & un. Les déplacements de la fondation doivent
étre calculés et comparés aux valeurs limites admissi-
bles permettant le bon fonctionnement de la structure.
Les vérifications a I'état limite de service jouent un role
Important et décisif dans le dimensionnement final des
ouvrages.

Cas de I'Eurocode 7 (2004)

D’aprés I'Eurocode 7 (2004), il convient de vérifier
le dimensionnement des éléments structuraux (fonda-
tions superficielles) a 1'état limite ultime (STR) soumis
a des actions géotechniques, et la résistance du terrain
(GEO) en utilisant I'une des trois approches suivantes
complétées, pour les actions géotechniques et les résis-
tances, par 'EN 1997 (tableau VI). Ces approches diffe-
rent par la facon dont elles distribuent les facteurs par-
tiels de sécurité entre les actions, les effets des actions,
les propriétés des matériaux et les résistances.

. mmigauvi @ Valeurs des facteurs partiels de sécurité (Eurocode 7, 2004).

Values of partial safety factors (Eurocode 7, 2004).

Approches Approche 1

Combinaisons Al+M1+R1

= TH éf GEO[fondatmns superflcxe es

A2+M2+R1

Approche 3
Alou A2+ M2 +R3

Approche 2
Al+M1+R2

Facteurs partiels pour les actions ou effets des actions (A)

Action permanente

défavorable Yo 1,35 1,35 1,35 ou 1,00

Action permanente

favorable Yo 1,00 1,00 1,00

Action variable

défavorable Yo 1,50 1,50 1,50 ou 1,30
Facteurs partiels pour les parametres de sol (M)

Angle de frottement

interne Ym] 1,00 1,00 1,25

Cohésion T 1,00 1,00 1,25

Poids volumique v, 1,00 1,00 1,00

Facteurs partiels de la résistance (R)
Portance Vi 1,00 1,4 1,00

_taBiEauvii | Valeurs des facteurs partiels de sécurité d’apres DIN 1054 (2005).

Values of partial safety factors from DIN 1054 (2005).

Approche 1C 1,25 1,25

Approche 1B 1,00 1,00

1,00 1,00 1,00 1,30

1,00 1,40 1,35 1,50
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° Approche de calcul 1

On doit vérifier qu’aucun état limite de rupture ou
de déformation excessive ne sera atteint sous chacune
des deux combinaisons de facteurs partiels suivantes :

—combinaison 1: A1+ M1+ R1;
—combinaison 2 : A2 + M2 + R1.

Dans les combinaisons 1 et 2, les facteurs partiels
de sécurité sont appliqués aux actions et aux parame-
tres de résistance du terrain.

® Approche de calcul 2

On doit vérifier qu’aucun état limite de rupture ou
de déformation excessive ne sera atteint avec la combi-
naison de facteurs partiels suivante :

— combinaison : A1 + M1 + R2.

Dans cette approche, les facteurs partiels de sécu-
rité sont appliqués aux actions ou aux effets des actions
et aux résistances du terrain.

e Approche de calcul 3

On doit vérifier qu’aucun état limite de rupture ou
de déformation excessive ne sera atteint avec la combi-
naison de facteurs partiels suivante :

—combinaison : Al ou A2 + M2 + R3.

Dans cette approche, les facteurs partiels de sécu-
rité sont appliqués aux actions ou aux effets des actions
et aux parametres de résistance du terrain.

Dans l'approche 1, il y a deux combinaisons de
calcul. Toutefois, dans cette étude, on a considéré seu-
lement la combinaison 2 « A2 + M2 + R1 » (tableau VI),
car dans la combinaison 1 « A1 + M1 + R1 » les facteurs
partiels de sécurité sont appliqués uniquement sur les
actions (A). Il s’agit pour ce probleme de semelle des
états limites de rupture ou de déformation excessive
dun élément de structure ou du terrain (STR et GEO),
d’apres la définition des états limites ultimes citée plus
haut. De plus, cette combinaison donnerait des lar-
geurs de semelles trop petites. Néanmoins, la combi-
naison 1 (A1 + M1 + R1) est également obligatoire pour
le dimensionnement final.

Pour 'approche 3, on vérifie uniquement la combi-
naison « A1 + M2 + R3 ». La raison est que 'ensemble
A2 s’applique uniquement aux actions géotechniques
{et A1 aux actions de/sur la structure) ; il n’y a pas deux
combinaisons possibles comme pour I"’Approche de
calcul 1 (tableau VI).

Les approches de I’Eurocode 7 (2004) sont dési-
gnées par l'abréviation EC 7 (approche 1 ou 2 ou 3).

Cas des régles DIN 1054 (2005)

DIN 1054 (2005) est la nouvelle norme allemande qui
détermine les modalités de vérification de sécurité des
ouvrages géotechniques en se référant & I'Eurocode 7
(2004) en tenant compte de la notion des facteurs par-
tiels de sécurité. La norme DIN 1054 (2005) divise 'ana-
lyse de I’état limite ultime en trois approches.

e Approche 1A : état limite ultime de perte de posi-
tion. Défaillance d'une structure a travers une perte d’équi-
libre sans rupture (exemple : poussée d’Archimede).

° Approche 1B : état limite ultime de rupture
d’une structure ou d’éléments constituant une struc-
ture ou du sol (exemple : capacité portante des fonda-
tions superficielles).
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e Approche 1C : état limite ultime de rupture d’en-
semble « structure et sol » (exemple : stabilité d’ensem-
ble d’un mur de soutenement ancré).

Pour chaque cas, la norme recommande une
combinaison de calcul avec des coefficients partiels
de sécurité. Dans le cas de I'étude de la stabilité
des fondations superficielles vis-a-vis du poincon-
nement, la norme DIN 1054 (2005) recommande de
faire les vérifications par "approche 1B, car elle est
plus critique que I'approche 1C. L'approche 1A n’est
pas applicable dans ce probléme. Dans l’approche
1B, les facteurs partiels de sécurité sont appliqués
sur les forces, alors que dans l’approche 1C ils
sont appliqués sur les parametres du sol (y, ¢, ¢’)
(tableau VII).

Les approches 1B et 1C de la norme DIN 1054
(2005) correspondent respectivement aux appro-
ches 2 et 1 (combinaison 2) de I'Eurocode 7 (2004)
(tableaux VI et VII). Pour cette raison, on étudie
seulement les trois approches de 1’Euroccode 7
(tableau VI) :

—approche 1 (combinaison 2 : A2 + M2 + R1);
—approche 2 (combinaison : A1 + M1 + R2) ;
—approche 3 (combinaison : A1 + M2 + R3).
Exemples numériques
On considere toujours le méme exemple.
e Approche 1 (A2 + M2 + R1)

_arctang, _arctan 30

D’apres le tableau VI ¢ 1ot

=24,79 de-

0 (P’
grés etcy =k = 10
Yo 1,25

bleau II les facteurs de portance suivants : N = 10,43 ;
Ny =8,71 et N_ = 20,42. Ces valeurs sont reportées dans
les équations (15} et (26). On obtient ainsi la capacité
portante de calcul : R, = (87,1 B + 476,26).B

D’apres le tableau VI : vy, = 1.

La sollicitation de calcul d’aprés I’équation (27)
vaut :

N, =N = 1.Q +7y,,,,,.B.D.1) = 290 + 36 B.

En remplacant les expressions de R, et N, dans
I"équation (24), on obtient I'inéquation suivante :

87,1B?+440,62B-290=0

d’ou l'on tire la largeur minimale de la semelle
filante B = 0,59 m (voir tableau VIII).

e Approche 2 (A1 + M1 + R2)

D’apres le tableau VI : Yo=Y =letyz=14

D’apres le tableau II : pour ¢, = 30 degrés, on a
N, =184; N =20,09 et N =30,14.

La capacité portante de calcul d’aprés les équations
(15) et (25) est égale a

R,=(2009B +8534).B/14.

D’apres le tableau VI : Y, = 1,35.

La sollicitation de calcul d’apres 1’'équation (27)
vaut :

N, = v,.(Q +v,,,..-B.D.1) = 1,35.(290 + 36 B).
En remplacant les expressions de Ry et Ng dans

I'équation (24), on obtient I'inéquation suivante::
200,9B%+ 785,36 B-548,1=0

d’ou l'on tire la largeur minimale de la semelle filante B
=0,61 m (voir tableau VIII).

=8kPa, ce qui donne d'aprés le ta-



e Approche 3 (A1 + M2 + R3) En remplacant les expressions de R, et N, dans

R o _arctang, _arctan30 I"équation (24) on aboutit a I'équation :
D’aprés le tableau VI : ¢4 = i 24,79 871 B2+ 427,66 B - 3915 = 0
. C g 10 . . d’ou l'on déduit la largeur minimale de la semelle
degres et Cq= Y— = Tor =8kPa, ce qui conduit aux facteurs filante B = 0,79 m (voir tableau VIII),
o F

de portance suivants d’apres le tableau II : Nq =10,43 ;
Ny =871 et N_ = 20,42. Ces valeurs sont ensuite repor-
tées dans les équations (15) et (26). On obtient ainsi la |nterpretation des résu|tats

capacité portante de calcul : i .
R, = (87,1B + 476,26).B. Les résultats des calculs des largeurs minimales des

4 S semelles étudiées pour différents cas de charges, diffé-

D’apres le tableau VI : v, = 1,35 et la sollicitation de rents types de sol et d’apres différentes approches sont

calcul est estimée par la relation (27) : regroupés dans les tableaux VIII a XIIL Linterprétation
N, = v6(Q +vy,,-B-D.1) = 1,35.(290 + 36 B). de ces résultats peut étre résumé comme suit :

_ tamsauvii . Largeur minimale B [m] d’'une semelle filante d’aprés différentes approches.
Charge verticale centrée Q = 290 kIN/ml.
Minimal width B [m] of strip footing from different approaches. Vertical centered load Q = 290 kIN/m].

‘ Appmches' détermi‘nistes; . kAppkrc‘)chéS semi—prdbabilistés ;
_ DINI054(1976)  DTU1312(1988)  Approches de'Eurocode 7 (2004)
¢’ldegrés)/c’[kPa] Fg=2 Fg=2 Approche 1 Approche 2 Approche 3
40/0 0,27 0,27 0,31 0,26 0,40
35/0 0,50 0,50 0,52 0,48 0,68
35/5 0,43 0,43 0,44 0,41 0,58
30/10 0,64 0,63 0,59 0,61 0,79
25/20 0,79 0,77 0,66 0,75 0,90
20/35 0,86 0,83 0,66 0,81 0,91

1aBleatix . Largeur minimale B [m] d’'une semelle filante d’apres différentes approches.
Charge centrée inclinée Q = 400 kN/ml et inclinaison & = 10 degrés.
Minimal width B [m] of strip footing from different approaches.
Inclined centered load Q =400 kN/ml and inclination 8 = 10 degrees.

- ~Appr‘oches deterministes . 'Apprdjchessemi—'pfoba,bﬂistes ‘
. DIN1054(1976) DTU1312(1988) Approches de'Burocode 7 (2004)
o¢’[degrésl/cTkPal Fg=2 Fo=2 Approche 1 Approche 2 Approche 3
40/0 0,52 0,46 0,59 0,50 0,77
35/0 0,95 0,86 0,99 0,91 1,28
35/5 0,83 0,73 0,86 0,79 1,13
30710 1,25 1,10 1,19 1,19 1,57
25/20 1,63 1,37 1,41 1,54 1,9
20/35 1,92 1,48 1,53 1,80 2,11

1neieaux Largeur minimale B [m] d'une semelle filante d’apres différentes approches.
Charge verticale excentrée Q = 800 kIN/ml et excentricité e = B/6.
Minimal width B [m] of strip footing from different approaches.
Eccentric vertical load Q = 800 kIN/ml and eccentricity e = B/6.

- Apprdches déter‘ministés . _ Appro‘chésksefni-prfdbabﬂistes‘
, ; _ DIN1054(1976)  DTU1312(1988)  Approchesde 'Eurocode 7 (2004)
¢'[degrés)/c’[kPa] Fg=2 Fg=2 Approche 1 Approche 2 Approche 3
40/0 0,95 0,96 1,09 0,91 1,39
35/0 1,68 1,68 1,76 1,60 2,24
35/5 1,49 1,50 1,56 1,43 2,00
30/10 2,22 2,21 2,13 2,12 2,76
25/20 2,88 2,83 2,50 2,73 3,30
20/35 3,31 321 2,60 3,13 3,51 7 1
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. wEiEAux | Largeur minimale B [m] d'une semelle carrée d’aprés différentes approches.

Charge verticale centrée Q = 290 kN.

Minimal width B [m] of square footing from different approaches. Centered vertical load Q = 290 kN.

o¢’[degrés)/ckPal

= ‘Appfoi:hes ‘se@«p@babiﬁsfes ‘
; Aﬁfgjifoclies‘ de I'Eurocode 7 (2004)

Approche 1 Approche 3

Approche 2
40/0 0,41 0,51 0,45 0,40 0,52
35/5 0,53 0,63 0,55 0,52 0,64
30/10 0,67 0,77 0,65 0,65 0,76
25/20 0,75 0,84 0,69 0,73 0,81
20/35 0,79 0,85 0,70 0,76 0,82
| wmeigaixi Largeur minimale B [m] d’une semelle carrée d’apres différentes approches.

Charge centrée inclinée Q = 400 kN et inclinaison & = 10 degrés.

Minimal width B [m] of square footing from different approaches.

Inclined centered load Q =400 kN and inclination & = 10 degrees.

¢'ldegrés]/c’[kPa]l Fg= Fg=2 Approche 1 Approche 3

40/0 0,59 0,67 0,64 0,57 0,75
35/5 0,77 0,85 0,79 0,74 0,92
30/10 0,96 1,03 0,94 0,94 1,11
25/20 1,10 1,12 1,03 1,07 1,21
20/35 1,19 1,14 1,07 1,15 1,27

_mBiEaUxil | Largeur minimale B [m] d’une semelle carrée d’aprés différentes approches.

Charge verticale excentrée Q = 800 kN et excentricité e = B/6.
Minimal width B [m] of square footing from different approaches. Eccentric vertical load Q = 800 kN and eccentricity e = B/6.

o’[degrésl/c’[kPa]
40/0
35/5
30/10
25/20

20/35

_ Approches de 'Eurocode 7 (2004)
Approche 1

Approche 3

Approche 2
0,94 0,85 1,09
1,15 1,09 1,34
1,37 1,36 1,59
1,47 1,54 1,72
1,48 1,62 1,74

—l'approche 3 (EC 7) conduit aux plus grandes largeurs
de semelles, a cause de 'application simultanée des
facteurs partiels de sécurité sur les forces et sur les
parametres du sol (tableau VI) ;

— les approches DIN 1054 (F_ = 2) et DTU 13.12 (F,=2)
fournissent généralement des largeurs de semelles peu
différentes de celles calculées d’apres les approches de
I'EC 7 (Approches 1 et 2 } a 'exception du cas des sols

a forte cohésion (¢ = 20 kPa) ;

—l'approche 2 (EC 7) donne les plus petites largeurs
des semelles pour les sols pulvérulents et de faible
cohésion (¢ = 10 kPa), alors que 'approche 1 (EC 7)
donne les plus petites largeurs de semelles pour les
sols a moyenne et forte cohésion (¢’>10 kPa).
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L 6
Calcul de l'indice de fiabilité

Le calcul de I'indice de fiabilité a été réalisé a l'aide
du logiciel ZUVAN développé a I'Université de Weimar
(Allemagne) et fondé sur la théorie de fiabilité de pre-
mier ordre (Belabed, 1996) en utilisant soit I’algorithme
de Spéthe (Spéthe, 1987), soit 'algorithme de Rackwitz
{(Rackwitz, 1978 ; FieBler et al.,, 1976). Le principe de
cette méthode est expliqué plus haut. On doit d’abord
implanter dans ce logiciel I'équation d’état limite pour
chaque approche. A chaque valeur de largeur B calcu-
lée auparavant (tableaux VIII & XIII), on calcule 'indice




de fiabilité p correspondant. Le tableau V regroupe
les variables aléatoires et leurs propriétés statistiques
nécessaires pour ces calculs.

* Exemple d’une semelle carrée avec une
charge centrée inclinée (Q = 400 kN, § =
10 degrés) — Approche 2 de 'Eurocode 7

Pour cet exemple, I'équation (24) est implantée dans
le programme ZUVAN en tenant compte des équations
(17), (25) et (27). Les données statistiques des parameé-
tres (tableau V) ainsi que la largeur de la semelle calcu-
lée auparavant sont introduites dans le programme.

Pour ¢’ = 40 degrés et ¢’ = 0, le tableau XII indique
une largeur de semelle égale a 0,57 m. Le calcul itératif
conduit alors a un indice de fiabilité p = 2,3 (Fig. 11).
Les détails des résultats du calcul probabiliste, au
moyen du logiciel ZUVAN, sont regroupés dans le
tableau XIV.

Pour ¢’ = 35 degrés et ¢’ = 5 kPa, le tableau XII four-
nit une largeur de semelle égale & 0,74 m ; d’oU, un
indice de fiabilité g = 2,671 (Fig. 11).

On procede de la méme maniére pour les autres
approches.

Les résultats des calculs des indices de fiabilité pour
tous les cas ont été regroupés dans les figures 7 & 11
pour différents types de sols d’apres différentes appro-

Résultats d'un exemple de calcul de Vindice
de fiabilité.
Results of the calculation of the reliability index.

_ TABIEAU XV

ches. Linterprétation de ces résultats a permis de tirer
les constatations suivantes :

- I'approche 3 (EC 7) sous-estime la sécurité en don-
nant les plus grandes largeurs de semelles et les plus
grands indices de fiabilité. Le niveau de sécurité cor-
respondant est inhomogeéne sur toute la fourchette des
sols étudiés (Fig. 7). Par suite, les résultats des indices
de fiabilité pour cette approche ne sont pas présentés
pour les autres cas (Fig. 84 11);

- le niveau de sécurité obtenu pour l'approche 1 (EC 7),
dont les facteurs partiels de sécurité sont appliqués sur
les parametres du sol, est relativement homogeéne le
long de la fourchette des sols étudiés en comparaison
avec les approches dont les facteurs de sécurité sont
appliqués sur les forces (approches 2 (EC 7), DIN 1054
Fg=2)etDTU 13.12 (Fg = 2}). Ces dernieres approches

Semelle filante. Charge centrée inclinée Q = 400 kN/m

>
w

N

W

J

Indice de fiabilité B [-]
? ;
/

N
w

ny

30/10 20/35

@' [degrés] / ¢' [kPa]

40/0 35/5 25/20

Para ot
- : S - ——DTU 13.12 (F,= 2) —#— DIN 1054 (F, = 2)
¢ [degrés] 40 31,11 0,9659
—3¥— EC 7 (Approche 2) st BEC 7 (Approche 1)
c’[kPa] 0 0 0
v [KN/m?] 20 19.74 01116 __ mes  Indice de fiabilité p d’aprés différentes
/ ’ approches. Charge centrée inclinée
Q [kN] 400 419,40 -0,2109 Q = 400 kN/ml et inclinaison & = 10 degrés.
, Reliability index B from different approaches.
b [degres] 10 10,23 -0,1003 Inclined centered load Q = 400 kN/ml and
B -] 2,30 (voir Fig. 11) inclination 6 = 10 degrees.

Semelle filante, Charge verticale centrée Q = 290 kN/m

5
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- // e
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;: 0/
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4
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B - =1
=
2,5
2
40/0 35/0 35/5 30/10 25720 20/35

o' [degrés] / ¢' [kPa]
—&— DIN 1054 (F, = 2)
—~@— EC 7 (Approche 3)

—4— DTU13.12 (F =2)
—3#— EC 7 (Approche 2)
s BC 7 (Approche 1)

Indice de fiabilité p d’apres différentes
approches. Charge verticale centrée
Q =290 kIN/ml.

Reliability index g from different approaches.
Centered vertical load Q = 290 kN/ml.
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Semelle filante. Charge verticale excentrée Q = 800 kN/m
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A p
<ol e
2 //
=35
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2

40/0 35/5 30/10 25/20 20/35

o' [degrés] / ¢' [kPa]

—&— DTU 13.12 (F_=2)
~3#— EC 7 (Approche 2)

—A— DIN 1054 (F, = 2)
e BC 7 (Approche 1)

Indice de fiabilité p d’apres différentes
approches. Charge verticale excentrée
Q = 800 kN/ml et excentricité e = B / 6.
Reliability index p from different approaches.
Eccentric vertical load Q = 800 kN/ml and
eccentricity e = B/6.
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Semelle carrée. Charge verticale centrée Q =290 kN
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2
40/0 35/5 30/10 25/20 20/35

¢' [degrés] / ¢’ [kPa]

——DTU 13.12 (F =2)
—3— EC 7 (Approche 2)

~—4— DIN 1054 (F = 2)
e EC 7 (Approche 1)

Indice de fiabilité § d’apres différentes
approches. Charge verticale centrée
Q =290 kN.

Reliability index B from different approaches.
Vertical centered load Q = 290 kN.

. Heae

présentent la méme tendance pour les valeurs de f
(Figs. 7 a 11). Celles obtenues avec 'approche 1 sont
proches des valeurs cibles B = 3 (Figs. 7 a 11} ;

— dans tous les cas étudiés, les approches de 'Euro-
code 7 (approches 1 et 2) sont de loin les plus défavora-
bles. Elles donnent le minimum de sécurité (Figs. 7 a 11)
et les plus petites dimensions des semelles (Tableaux
VIIL a XIII). 'approche 2 est la plus défavorable pour
les sols pulvérulents et de faible cohésion (¢’ < 10 kPa).
L'approche 1 (combinaison 2) est la plus défavorable
pour les sols a moyenne et forte cohésion (¢’ > 10 kPa).

Conclusion

La vérification a 1’état ultime de la stabilité des
fondations superficielles vis-a-vis du poingonnement
se fait traditionnellement en appliquant un coeffi-
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Semelle carrée. Charge centrée inclinée Q = 400 kN
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—¢—DTU 13.12 (F, = 2)
—3#— EC 7 (Approche 2)

—A&— DIN 1054 (F = 2)
weee BC 7 (Approche 1)

Indice de fiabilité p d’apreés différentes
approches. Charge centrée inclinée
Q =400 kN.

Reliability index B from different approaches.
Inclined centered load : Q = 400 kN.

ws

cient global de sécurité Fq = 2 sur la charge limite
calculée par la théorie de Prandtl. Dans cette étude,
on a présenté une nouvelle analyse du probléeme fon-
dée sur la théorie probabiliste (EC 7) en appliquant
des facteurs partiels de sécurité sur les forces (appro-
che 2) ou sur les parametres de sol (approche 1). Une
analyse comparative avec les approches détermi-
nistes nationales a été effectuée. Les approches 1
et 2 de 'Eurocode 7 sont les plus défavorables. Le
calcul de l'indice de fiabilité est trés important pour
I"évaluation de la sécurité. I'approche semi-proba-
biliste est un moyen d’uniformiser les codes et les
normes traitant le calcul des structures en rempla-
cant les facteurs globaux empiriques de sécurité par
des facteurs partiels de sécurité tenant compte de la
dispersion aléatoire des parameétres. De plus, cette
approche assure un emploi souvent économique des
matériaux. Les vérifications a I’état limite de service
sont également importantes dans le dimensionne-
ment final des ouvrages.
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