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posante de cimentation ne semble pas diminuer avec 
la contrainte de confinement. 
•L'indice qui définit la fragilité de l'argile bleue du Gua
dalquivir (('tP - 'tres)/'t ) prend des valeurs proches de 
celles d'autres argiles ~urconsolidées de plasticité élevée 
comme c'est le cas de l'argile de Londres, qui a fait l'objet 
de très nombreux tests (Fig. 19). Ir varie entre 0,9 et 0,7 
lorsque la contrainte effective de confinement varie entre 
50 et 350 kPa approximativement (c'est un intervalle 
représentatif du confinement effectif le long de la surface 
de glissement ayant affecté la digue). Les valeurs élevées 
de Ir indiquent que l'argile est susceptible de connaître 
des phénomènes de rupture progressive. 
• Lorsqu'on recueille toutes les valeurs de pic mesu
rées, sauf celles des échantillons remaniés, on peut 
calculer .les valeurs moyennes suivantes : c' = 65 kPa 
cp' P = 24, 1 degrés [Fig. 20). La dispersion est, tféanmoins'. 
significative. La droite qui unit les valeurs de résistance 
minimale de la figure 20 conduit à c' = 30 kPa et 
<(P.= 18ctewés . . si l'on examine toutes l~s valeurs de 
res1stance a la fin de l'essat on obtient c' = O kPa et 
<p', = 21,2 degrés. La dispersion expérimenUile suggère 
que cp'r (fin de l'essai) peut varier entre 15 et 23 degrés. 
• L'anisotropie est faible. En effet, les paramètres de 
déformation pour a= 45degrés et a= 90degrés, indi
qués auparavant peuvent difficilement se distinguer de 
ceux obtenus lorsqu'on teste les plans horizontaux. 
Néanmoins, les enveloppes de résistance montrent des 
valeurs un peu supérieures (valeurs de pic). Ceci peut 
être constaté sur la figure 21, qui regroupe tous les 
essais effectués sur l'échantillon M3 du sondage S3-1. 
L'augmentation de résistance par rapport aux plans 
horizontaux est petite mais significative. 
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Résultats des essais de cisaillement direct 
(valeurs de pic). 

Essais de cisaillement direct 
sur des discontinuités 
dans les échantillons en bloc 

On a prélevé des échantillons en bloc dans quelques 
grands fragments d'argile transportés par la coulée de 
boues. Ces fragments montrent clairement, après une 
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période de séchage au grand air, des diaclases et joints 
bien définis, à surface lisse. Les fragments, qui ont un 
volume de plusieurs mètres cubes, ne semblent pourtant 
pas brisés ou distordus (Fig. 5). Dans deux de ces grands 
fragments, on a prélevé un total de trois échantillons de 
forme cubique. Sur ces échantillons, on a essayé de tester 
au cisaillement direct quelques surfaces de discontinuité 
de l'argile, même s'il n'est pas possible d'identifier clai
rement leur nature. Pour cela, on a réalisé en laboratoire 
des essais en taillant des échantillons cylindriques tra
versés par une discontinuité. Cette discontinuité, essen
tiellement plane, est disposée de telle sorte que son orien
tation soit parallèle au plan moyen de cisaillement de la 
boîte de cisaillement direct. 

La procédure d'essai fut, à partir de ce moment, simi
laire au reste des essais de cisaillement direct. Après une 
phase de saturation et consolidation, on a appliqué des 
cycles de déplacement en cisaillement. Des cycles de 
charge et décharge ont été appliqués à ces échantillons 
afin d'accumuler des déplacements relatifs dans le plan 
de cisaillement. Les courbes de contrainte de cisaille
ment-déplacement montraient un comportement duc
tile. Sur la figure 22, on a réuni sur une même courbe les 
contraintes de la première rupture et les contraintes 
finales ou résiduelles pour les deux échantillons. Avec 
elles, on peut obtenir une enveloppe résiduelle (c' = 0, 
cp' = 11 degrés), même si les résistances obtenues à 
basses contraintes (cr'" = 100 kPa) sont un peu plus 
grandes que ne l'indiquent les valeurs choisies de c' et 
cp'. On a aussi réalisé un essai de cisaillement sur un 
échantillon de grand volume (230 cm2 en surface). Dans 
ce cas, on a mis en contact des plans naturels de discon
tinuité. L'essai a eu lieu sous cr' = 435kPa et on a mesuré 
une contrainte de cisaillement 't = 110 kPa. On calcule 
donc un angle de frottement de 14 degrés. 
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Sondage 3-1/Échantillon 3 (profondeur: 
39,20-40, 10 m). Essais de cisaillement direct 
sur trois plans (a = 0 degré (horizontal), 
a= 45 degrés, a = 90 degrés (vertical)). 

En résumé, les surfaces de discontinuité de l'argile 
montrent une résistance très inférieure à celle qu'on a 
mesuré sur les échantillons d'argile intacte à partir des 
essais de cisaillement direct. On compare ensuite les 
angles de frottement mesurés dans ces discontinuités 
aux angles de frottement résiduels mesurés dans 
l'appareil de cisaillement annulaire. Il est intéressant de 
constater que la teneur en eau et la densité naturelle 
des échantillons est similaire à celle obtenue dans les 
échantillons des sondages. C'est-à-dire que la période 
d'exposition à l'atmosphère n'a pas modifié la teneur 
en eau des échantillons en bloc prélevés. 
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nG. u Synthèse des propriétés de résistance au 
cisaillement de l'argile, à partir des essais 
de cisaillement direct. 

Le coefficient A (Skempton) de génération de pres
sion interstitielle montre la transition entre un compor
tement légèrement contractant dans la phase initiale de 
charge déviatorique à un comportement dilatant 
lorsqu'il s'approche la rupture de pic. La valeur 
A = 0,33 correspond aux conditions élastiques et elle 
est probablement une situation moyenne acceptable 
pour les conditions in situ. Cela implique que les incré
ments de pression interstitielle sont approximativement 
égaux aux incréments de contrainte moyenne totale. 

Les modules non drainés mesurés (70-115 MPa) 
sont supérieurs à ceux obtenus dans les essais de com
pression simple et sûrement plus réalistes, puisque 
dans ce cas on a reproduit des conditions de confine
ment plus proches de celles existant in situ et on a 
mesuré plus précisément les déformations (les modules 
cités correspondent à des déformations inférieures à 
0,2 %). 

-Essais œdométriques 
Avec ces essais, on a cherché à obtenir le coefficient 

de consolidation c, pour des états de contraintes simi
laires aux valeu'rsv in situ. La succession de charges 
appliquées n'est pas celle des essais conventionnels et 
indique l'objectif poursuivi. C'est pour cela qu'on a étu
dié en détail les courbes de déformation en fonction du 
temps pour des contraintes proches des contraintes 
verticales in situ. La détermination du module de défor
mation œdométrique dans ces mêmes essais permet 
aussi d'obtenir le coefficient de perméabilité. 

La détermination des paramètres s'est faite moyen
nant une procédure d'ajustement automatique entre le 
modèle et les résultats expérimentaux. Le critère 
d'ajustement était la minimisation de l'erreur quadra
tique moyenne. Le modèle considère une déformation 
finie initiale lorsqu'on applique une· nouvelle charge, la 
théorie classique de la consolidation et une p hase de 
consolidation secondaire qui commence quand on 
atteint 90 % de consolidation primaire. Les valeurs des 
paramètres du modèle (Bit c.,.. Em, c.) sont déterminées 
moyennant la méthode d'analyse à rebours citée. Les 
prévisions du modèle et les résultats de tous les essais 
furent en général très proches. 

La dispersion trouvée dans le coefficient de consoli
dation c est relativement faible. La majorité des résul-, v' 
tats se situe dans l'intervalle cv: 0,5 à 1,5 x 10-3 cm2/s. La 
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m.oyenne est c = 1 x 10-3 cm2/s. La perméabilité (qu'on 
dédui t par le c~ lcul à partir de cv et E'l\) varie entre 2 et 
7 x 1Q- 9 cm/s. Lorsqu'on admet pour l'argile une rigi
dité plus grande que celle mesurée dans l'oedomètre, la 
perméabilité réelle de l'argile peut être même inférieure 
(dans la même proportion que l'incrément du module). 
On n'observe pas de chang.ements s ignificatifs dans cv 
et K dans les vingt premiers mètres d'argile. 

-Déterminations minéralogiques et chimiques 
et observations au microscope électronique 

L'argile bleue du Guadalquivir a comme minéraux 
essentiels non argileux la calcite et le quartz, qui, 
ensemble, peuvent représenter 30 % des minéraux pré
sents. Le reste correspond à des minéraux d'argile. 
Parmi les minéraux de l'argile, prédomine la smectite 
calcique, avec des proportions significatives de smec
tite potassique. La composition minéralogique est com
plétée, en proportions variables mais généralement 
faibles, d'illite et kaolinite (Tsige, 1998). 

On était aussi intéressé à connaître la composition 
chimique et minéralogique des surfaces naturelles de 
discontinuité. C'est pour cette raison qu'on a pris des 
échantillons de poudre sur les surfaces de discontinui
tés naturelles présentes dans les échantillons en bloc 
décrits auparavant. On n'a observé aucun changement 
dans la minéralogie. Dans les analyses chimiques réali
sées, on a découvert une similitude presque complète. 
Seul le contenu en fer variait, ce qui expliquait les chan
gements en couleur (ocre jaunâtre, gris verdâtre). On 
estime que ces différences ont une origine naturelle, 
liée aux processus d'altération et de circulation d'eau le 
long des diaclases proches du toit des argiles . En effet, 
le petit écoulement d'eau qui s'est mis en place dans la 
masse d'argiles était associé à un processus de consoli
dation à cause de la charge des résidus et de la digue, 
et était majoritairement dirigé vers les alluvions supé
rieures. 

On a réalisé aussi de nombreuses observations au 
microscope électronique à balayage, afin de com
prendre la microstructure des argiles bleues . Il était 
aussi intéressant d'étudier la structure des plans de 
cisaillement. C'est pour cette raison qu'on a examiné 
des échantillons extraits des sondages. Dans quelques
uns, on a provoqué une rupture par traction afin 
d'observer la matrice de l'argile. Dans les autres, les 
observations ont eu lieu le long des plans de cisaille
ment, lorsqu'on a effectué les essais de cisaillement 
direct. L'unité structurale de base de ces argiles est 
l'agrégat de particules d'argile, qui a une forme ellipsoï
dale de quelque 7-10 µm de largeur et un diamètre 
proche de 5 µm (voir Fig. 25). Les pores non accessibles 
à l'écoulement libre d'eau ont des diamètres moyens qui 
ne dépassent pas 1 ou 2 m. Ces petits diamètres expli
quent la faible perméabilité des argiles bleues. 

Lorsqu'on soumet à un cisaillement les agrégats, 
ceux-ci se déforment et les particules s'orientent paral
lèlement à la surface de déformation intense de cisaille
ment. La porosité de cette surface diminue aussi. De 
cette façon, la résistance au cisaillement disponible est 
proche du frottement intrinsèque minéral-minéral 
(approximativement, 5 degrés dans les montmorillonite, 
10 degrés dans les illites et 15 degrés dans les kaoli
nites). Ces valeurs expliquent les angles faibles de frot-
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TAILIAU • Résultat des calculs d'équilibre limite en supposant une résistance plus petite dans les plans 
de sédimentation (coefficient de sécurité = 1 dans tous les cas). 

1 
Réslstan'-"e de l'argile bleue en masse 

c' (kPa) cp' (degrés) 

65 24 

40 24 

20 24 

0 24 

0 17 

couche d'argile, une profondeur qui est très supérieure à 
celle de la rupture réelle. Cette observation s'explique 
par le fait que, dans les phases antérieures de construc
tion de la digue, les contraintes les plus déstabilisantes et 
donc les plus grandes déformations ont eu lieu dans les 
zones les plus superficielles, où elles ont enclenché un 
phénomène de rupture progressive. Dans des phases 
postérieures, les phénomènes de rupture progressive 
ont continué essentiellement dans les zones déjà endom
magées. En conséquence, la résistance à grande profon
deur était en réalité bien supérieure à celle des zones les 
plus superficielles, et la rupture s'est finalement produite 
dans une zone intermédiaire. Il existe aussi la possibilité 
de ce que les valeurs de résistance de l'argile soient 
effectivement un peu inférieures dans les couches les 
plus superficielles, même si des évidences en faveur 
d'une hétérogénéité de ce type soient rares. 

On peut alternativement calculer le coefficient de sécu
rité en supposant que le plan de sédimentation est une 
surface de faiblesse où les phénomènes de rupture pro
gressive se concentrent. Ainsi une hypothèse plausible 
serait que l'argile, en dehors du plan de sédimentation 
présenterait des paramètres de résistance plus proche de 
ceux de pic et plus éloignée des valeurs résiduelles. 

Dans le tableau II on détaille les valeurs de l'angle de 
frottement du plan de sédimentation nécessaires à 
!'équilibre strict pour différentes valeurs des paramètres 
de résistance dans l'argile en masse. Pour cette dernière, 
on a supposé des valeurs de la cohésion progressivement 
décroissantes et une valeur unique de frottement de pic. 
On peut observer comment les angles de frottement du 
plan de sédimentation varient entre des valeurs proches 
de la valeur résiduelle (12,5 degrés) et des valeurs inter
médiaires (15,5 degrés) selon la valeur de cohésion. 

Angle de frottement dans le plan de sédimentation 
1 à la rupture (c' = 0) 

cp' (degrés) 

12,5 

13,5 

14,5 

15,5 
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-Stabilité des phases intermédiaires 
de construction 

On a analysé, non seulement la situation finale de la 
digue immédiatement avant la rupture, mais aussi le 
degré de stabilité dans les phases intermédiaires de 
construction suivantes : 
- Cote de couronnement de la digue : 54,3 m 

Largeur de couronnement : 14 m 
Temps de consolidation : 2 220 j 

- Cote de couronnement de la digue : 62,65 m 
Largeur de couronnement : 14 m 
Temps de consolidation: 3 740j 

- Cote de couronnement de la digue : 65 m 
Largeur de couronnement : · 37 m 
Temps de consolidation : 4 280 j 

L'origine des temps de consolidation est établie au 
1/01/1978. Les pressions d'eau employées dans chaque 
cas varient avec la profondeur et leurs valeurs ont été 
déduites des calculs décrits dans le chapitre antérieur. 

Les coefficients de sécurité obtenus pour une sur
face de glissement horizontale, 10 men dessous du toit 
des argiles, sont présentés dans le tableau Ill. Il est 
intéressant de constater que le degré minimum de sta
bilité ne correspond pas à la phase finale, mais à une 
phase intermédiaire : lorsque le couronnement se 
trouve à la cote 61,65 m, juste avant l'élargissement de 
la digue en aval. On obtient le même genre de résultat 
lorsqu'on observe, dans ce tableau, les angles de frot
tement de l'argile nécessaires à l'obtention de 
!'équilibre strict. 

-...=.,,.....- Degré de stabilité dans les phases intermédiaires de la construction de la digue. 

1 Phase de construction Coefficient de sêcurit · Angle de frottement de l'argile 
1 

Cote de coua'Onnement pour une valeur de~· : 17 degrés de l'argile pour un équilibre strict (c' "' 01 (en degrés) 1 -
54,3 1,06 16 

62,65 0,89 19,5 

65,0 0,98 17,5 

68,5 1,04 16 
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TABUAU w Caractéristiques des matériaux. 

ymbole Alluvions Argile 

-
Y dry 20,0 21,0 

Ywet 20,0 21,0 

E 20 X 103 40X103 

V 0,30 0,30 

c 1,0 variable 

cp 35,0 variable 

'V 0,0 0,0 

type drainé non drainé 

k 1,555 X 1Q- 3 1,555 X 10 6 

Les analyses employées simulent la construction gra
duelle de la digue et du dépôt de résidus minéraux. 
Chaque étape de construction est divisée en deux phases 
successives : construction non drainée et consolidation. 
La phase de construction non drainée implique la géné
ration de pressions interstitielles à cause de la charge 
appliquée . Même si la construction a été menée gra
duellement, on l'a divisée en 11 étapes dans les analyses. 
Dans chacune de ces étapes, on suppose que la 
construction se produit d'une façon instantanée et 
entraîne donc une réponse non drainée des argiles de 
fondation. Dans la phase de consolidation, c'est la dissi
pation partielle des pressions interstitielles entre deux 
étapes consécutives de construction qui est analysée. 

Étant donné que, après chaque étape de construc
tion les valeurs aux limites hydrauliques en amont de 
la digue se modifient, la situation d'écoulement station
naire vers lequel tendent les pressions d'eau change. 
De cette façon, on reproduit approximativement le pro
cessus réel de la construction, en ajoutant, d'une 
manière rigoureuse, l'interaction entre les aspects 
d'écoulement, contrainte-déformation et rupture. Dans 
quelques analyses, on a ajouté une phase initiale de 
réduction des paramètres pour examiner plus directe
ment le mécanisme final de rupture. 

Comme exemple, on présente un détail de la maille 
employée dans le modèle M2, dans laquelle on inclut 
explicitement la surface de glissement observée, 10 men 
dessous du toit des argiles. La maille est composée de 3 
184 éléments, 6 565 nœuds et 6 552 points de Gauss 
(Fig. 32). Le maillage adopté pour le modèle M1 est simi
laire mais il n'inclut pas la surface de rupture, puisqu'on 
suppose un comportement homogène de l'argile. On 
adopte un modèle élastoplastique de Mohr-Coulomb 

15% 15 % 
30 60m 

30% 

n Modèle M1b, phase 22. Contours d'égale 
1---'!ll!l..~ déformation de cisaillement produits 

pendant cette phase. 
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J Remblais teriles Unités 
,_ 

20,0 31,0 kN/m3 

20,0 31,0 kN/m3 

40X103 3 x103 kPa 

0,30 0,30 -
- 1,0 kPa 

- 37,0 degrés 

- 0,0 degrés 

drainée drainée -
1,555X10 3 1,555 X 10 3 m/jour 

pour tous les matériaux. Dans ce modèle, on suppose une 
plasticité parfaite et on ne considère donc pas le radou
cissement du matériau. Ainsi, le phénomène de rupture 
progressive n'est pas inclus dans ce genre d'analyse. 

Les caractéristiques des matériaux employés sont 
présentées dans Je tableau IV. On a simulé l'effet imper
méabilisant de la couche d'argile rouge en amont et de la 
membrane par l'inclusion d'éléments cc interface)) qui 
évitent la circulation d'eau à travers eux. On a considéré 
11 étapes de construction séparées par 10 étapes inter
médiaires de consolidation; en somme, il s'agit de 
21 phases. Les analyses numériques ont été développées 
en employant le code d'éléments finis PLAXIS. 

-Analyse avec argile homogène 
Ces analyses correspondent au modèle M1 . Dans 

l'analyse M1a, on a adopté les valeurs de résistance de 
pic des argiles, c'est-à-dire : cohésion, c' = 65 kPa et 
angle de frottement, <!> ' = 24 degrés. On a constaté qu'il 
n'y a presque pas de points plastiques dans la future 
zone de rupture de l'argile pendant la construction de 
la digue. Ainsi, si le matériau de cimentation avait eu 
initialement sa résistance de pic, les phénomènes de 
rupture progressive n'auraient pas eu lieu, puisque la 
résistance disponible n'est en aucun cas dépassée. Ce 
résultat indique que, au moins dans quelques zones du 
terrain, une résistance plus petite opérait initialement. 

30 60m 

Modèle M2a, phase 21. Contours de 
pression d'eau. 
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flCL37 Modèle M2a, phase 22. Déformation du maillage produite pendant la phase de rupture. 
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Modèle M2a. Situation des points où l'on a suivi l'évolution de la pression d'eau. 

plan horizontal impliqué dans la rupture et indiqués sur 
la figure 38. On constate que le poids des matériaux 
placés au-dessus de chaque point est le facteur le plus 
important qui contrôle l'ordre de grandeur de la pres
sion interstitielle générée. Les pressions d'eau plus 
fortes se trouvent sous les stériles qui ont une plus 
grande densité. On observe aussi que la dissipation des 
pressions interstitielles est très limitée et reflète la faible 
perméabilité du substrat argileux. 

Sur la figure 40, on représente les contraintes tan
gentielles et les valeurs maximales admissibles, selon 
le critère de Mohr-Coulomb, des analyses M1a et M2a, 
le long du plan de rupture. Dans le cas de M1a, les 
contraintes tangentielles n'atteignent pas la valeur de 
plastification et on obtient essentiellement la solution 
élastique. On observe aussi qu'il existe une marge 
importante de résistance sur le plan de glissement. Par 
contre, dans l'analyse M2a, les contraintes tangentielles 
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La combinaison de ces contraintes et des hautes pres
sions d'eau mentionnées auparavant se traduit en 
l'application d'efforts supérieurs à la résistance maxi
male de l'argile dans des certaines zones du futur plan 
de glissement. La progression de la construction et la 
rupture progressive ont étendu la surface de rupture à 
des zones chaque fois plus grandes. La situation est 
devenue instable lorsque la surface de glissement a été 
incapable d'offrir une résistance croissante au mouve
ment relatif entre ses faces. 

-Discontinuités 
La surface à la base du glissement a coïncidé pro

bablement avec un plan de sédimentation des argiles, 
plans caractérisés pour être presque horizontaux (avec 
une inclinaison de 2-4 degrés en direction SE). On a 
signalé la faiblesse relative des plans de sédimentation 
par rapport à la résistance qu'offre l'argile en masse. 
Les essais de cisaillement effectués au laboratoire indi
quent la présence d'une cohésion réelle (attribuée à des 
phénomènes de cimentation) de l'argile en masse. Mais 
les analyses de stabilité effectuées suggèrent que cette 
cohésion ou cimentation n'existait pas ou était petite le 
long des plans de stratification. Ces mêmes conditions 
de sédimentation et, probablement, l'apparition de 
mouvements tectoniques post-miocéniques peuvent 
expliquer la diminution de résistance au cisaillement 
des plans de sédimentation. Ainsi, ces plans réagissent 
comme de grandes surfaces qui, face aux efforts de 
cisaillement transmis par le bassin et la digue, réagis
sent avec un comportement de caractère fragile (la 
résistance diminue avec le mouvement relatif entre les 
deux surfaces du plan de rupture) et plus petite que 
celle disponible dans l'argile de masse. Le rôle notable 
des plans de sédimentation sur la rupture est cohérent 
avec les résultats des analyses d'équilibre limite et les 
calculs par éléments finis. Si l'argile avait été parfaite
ment homogène, la géométrie du mécanisme critique 
de rupture s'approcherait d'un cercle. Le fait que la 
rupture eut lieu le long d'un plan indique que la strati
fication de l'argile a eu une influence sur l'instabilité. 

Les limites du glissement étaient contrôlées par les 
discontinuités de l'argile bleue de fondation. On dis
tingue dans cette argile deux types principales de dis
continuités: les plans de sédimentation, déjà mention
nés, qui définissent la surface basale de glissement et 
l'ensemble des diaclases subverticales orientées NE-SO 
et N-S. 

La limite supérieure, en amont ou occidentale, du 
glissement était limitée par une diaclase verticale de 
l'argile, orientée N-S, qui était parallèle au pied de la 
digue. Dans la limite nord du glissement, le mouve
ment était limité aussi par une diaclase d'orientation 
NE-SO qui traversait obliquement la digue de retenue 
du bassin de pyroclastes proche de la jetée de sépara
tion entre les bassins de pyrites et pyroclastes. Le glis
sement vers l'est de la digue de retenue du bassin de 
pyrites a ouvert dans ce plan une brèche de quelque 
14 m de largueur qui a permis le versement des boues 
en direction NE. On a détecté une rotation modérée du 
mouvement vers le sud qu'on a interprété comme cau
sée par l'inclinaison des plans de sédimentation des 
argiles bleues. 
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-Développement des conditions de rupture 
pendant la période de fonctionnement 
de la structure 

Les analyses effectuées suggèrent que les premiers 
phénomènes de rupture progressive dans le futur plan 
basal de glissement ont eu lieu sous le pied en aval du 
remblai d'enrochement (du côté du fleuve Agrio) 
lorsque la digue a atteint 17-18 m d'hauteur, c'est-à-dire 
vers 1985. 

La construction de la digue vers l'aval a fait pro
gresser dans la même direction la rupture le long de la 
future surface de glissement. Non seulement l'intensité 
croissante des contraintes de cisaillement, mais aussi 
les surpressions d'eau ont contribué à étendre les 
conditions critiques en aval, même au-delà du pied de 
la digue, en direction du fleuve Agrio. En amont, sous 
le pied du remblai revêtu par la couche. d'argile rouge, 
les déplacements accumulés par la poussée des résidus 
sur la digue ont aussi causé une rupture de l'argile. La 
dernière phase de mobilisation complète de la résis
tance dans le plan de rupture correspondait probable
ment à la zone centrale sous couronnement de la digue, 
où existaient deux circonstances plus favorables (des 
contraintes de cisaillement plus petites et des 
contraintes normales plus élevées), et aux pentes de 
sortie de la surface de glissement, en aval. Les résultats 
des analyses effectuées (par éléments finis et équilibre 
limite) sont cohérents avec le développement du méca
nisme de rupture décrit. 

Il est de plus intéressant de constater que les 
méthodes de calcul indiquent que, si l'on considère une 
résistance de l'argile constante dans le temps, on atteint 
le coefficient de sécurité minimum pendant une étape 
intermédiaire de construction, juste avant de réaliser 
l'agrandissement du remblai en aval. Cette observation 
est importante pour évaluer si la rupture s'est produite 
le long d'une surface de glissement préexistante ou si 
elle est la conséquence de déformations imposées par 
le processus de construction. Si une surface de rupture 
antérieure avec des valeurs faibles de résistance avait 
existé, les analyses montreraient que l'instabilité aurait 
eu lieu dans l'étape identifiée comme critique (aux envi
rons de 1988) ou même avant. Le fait que la rupture 
s'est produite en 1998 suggère que la résistance de 
l'argile était supérieure en 1988 à celle du moment de la 
rupture. Cela explique l'existence d'une dégradation 
complémentaire de sa résistance, dégradation produite 
par le processus de rupture progressive associée à la 
construction de la digue elle-même. 

-La rupture d'Aznalcollar 
en perspective 

On a identifié la rupture progressive comme l'un 
des phénomènes principaux qui conduisit à la rupture 
de la digue d'Aznalc611ar. Dans la littérature géotech
nique classique, on a fréquemment invoqué son impor
tance pour les problèmes de stabilité des pentes 
(Skempton, 1964; Terzaghi et Peck, 1964 ; Bjerrum, 
1967; Bishop, 1967 et 1971). Ces auteurs suggèrent que 
l'importance de la rupture progressive augmente dans 
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Cette comparaison est représentée sur la figure 56. 
Deux cas correspondent à des barrages (le barrage de 
North Ridge et le barrage de Carsington). Les autres 
cas sont des glissements de talus. Stark et Eid (1994) 
ont constaté que le rapport des contraintes mobilisées 
('t 8 / cp') est approximativement égal à la moyenne 
ent1re la nrésistance complètement ramollie et la résis
tance résiduelle. Ce résultat ne correspond pas aux cas 
rapportés par Skempton (1977) et Chandler (1984), qui 
ont suggéré que la résistance au cisaillement mobilisée 
dans un premier glissement est donnée par la résis
tance complètement ramollie. Dans la discussion qu'ils 
font des résultats de la figure 56, Stark et Eid (1994) 
incluent deux effets : le ramollissement associé à des 
hausses de teneur en eau le long de la surface de rup
ture en développement et le processus de transfert des 
forces, implicite au concept de rupture progressive. 
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nca.tt Rapport de contraintes mobilisées, com
plètement ramollies et résiduelles pour des 
cas réels analysés (Sark et Eid, 1994). 

En ce qui concerne les ruptures notables de bar
rages sur fondations argileuses, on observe qu'il y a 
peu de données sur le processus de rupture et, parti
culièrement, sur le développement éventuel de la rup
ture progressive. 

Description 

La rupture du barrage de San Luis a été discutée 
par Penman (1986) et Stark et Duncan (1991). La posi
tion et la forme de la surface de rupture ont été bien 
identifiées à l'aide d'inclinomètres (Fig. 57). Une grande 
proportion de la surface était située sur un dépôt de 
g laise colluviale slope wash (w1 = 35-45% ; wP = 18-
24 %) qui, se lon Stark et Duncan (1991), contient de 
grandes proportions de beidellite, un minéral argileux 
gonflant. Le dépôt de glaise colluviale ne fut pas excavé 
au moment de la construction car il était sec et dur et 
ne répondait pas à la spécification suivante pour 
l'excavation éventuelle des matériaux de fondation : 
cc être enlevé jusqu'à trouver une roche ferme ou un 
horizon, dont la résistance surpasse celle du remblai 
au-dessus JJ. Lorsque l'argile du dépôt de glaise collu
viale devint humide, sa résistance tomba jusqu'à des 
valeurs proches de !'cc état complètement ramolli JJ. 

Stark et Duncan (1991) constatent cependant que la 
rupture ne peut pas s'expliquer sans considérer que le 
dépôt de glaise colluviale se trouve en conditions rési
duelles. La raison donnée par les auteurs pour cette 
chute additionnelle de résistance est l'accumulation des 
déformations causées par une série de cycles de rem
plissage et vidange du barrage. Il n'y a donc pas 
d'évidence définitive de rupture progressive dans ce 
cas. Il est de plus important de reconnaître que la 
construction d'un barrage zoné induit de grandes 
déformations de cisaillement le long et autour des 
interfaces entre masses de raideur différente telle que 
présentée sur le schéma de la figure 58. Ces zones peu
vent potentiellement avoir leurs valeurs de résistance 
réduites jusqu'à être proches des valeurs résiduelles. 

Le cas de la rupture de la digue de Carsington a été 
analysé par Skempton (1985) et Potts, Dounias et Vau
ghan (1990). La section au commencement de la rupture 
initiale est donnée sur la figure 59. Dans leur analyse, 
Potts et al. (1990) ont attribué une certaine fragilité aux 
deux matériaux argileux directement impliqués dans la 
rupture : le noyau compacté (une argile plastique : 
w 1 = 7 4 % ; w = 32 % ; fraction argileuse 62 % ) et!' argile 
jaune de Pon&atÎO'n (une argi!ite Oxydée : W 1 = 79 % ; 
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De l'importance du suivi 
pour maîtriser 
le dimensionnement 
des ouvrages géotechniques1 

Cet article a pour but de mettre en évidence, à partir 
d'un nombre significatif' d'exemples plus ou moins 
récents, la nécessité de suivre de façon systématique 
le comportement réel des ouvrages géotechniques ; on 
entend ici par suivi non pas l'observation passive, mais 
la mesure et l'exploitation des mesures, instantanée ou 
différée, selon une procédure à définir au cas par cas en 
fonction de l'incertitude et des risques que le concepteur 
de l'ouvrage se doit d'avoir analysés au préalable. 
On s'attache dans un premier temps à montrer les limites 
du calcul géotechnique, face à la complexité et aux 
exigences croissantes imposées par l'environnement vis
à-vis de la conception des ouvrages géotechniques. 
On montre dans un deuxième temps comment le suivi 
d'ouvrages géotechniques pratiqué lors des dernières 
décennies (principalement des écrans de soutènement) 
a pu permettre de valider les approches de calcul 
classiques reposant sur la notion de coefficient de 
réaction du sol, de préciser les ordres de grandeur des 
paramètres associés, de mieux connaître les vraies limites 
de ces approches simplifiées, et d'apporter un éclairage 
sur l'utilisation de méthodes numériques de portée plus 
générale. On donne enfin quelques exemples montrant 
comment un suivi interactif' permet de mieux maîtriser 
la sécurité et l'optimisation des ouvrages, et comment la 
teneur et la gestion de ce suivi peuvent être modulées en 
fonction des risques de dépassement d 'états limites, que 
les analyses préalablement effectuées par le concepteur 
de l'ouvrage ont normalement permis de détecter. 

Mots-clés : méthode observationnelle, dimensionnement 
interactif, écrans de soutènement, rétro-analyses, 
coefficient de réaction, modèles de comportement, 
raideur du sol, états limites, analyse de risques. 

Monitoring geotechnical structures · 
a requirement for design 

This article intends to demonstrate, using a significant number 
of classical or recent examples, the need for a systematic 
monitoring of geotechnical structures; monitoring is considered 
here as an active process, including continuous measurements 
and instantaneous or not back-analysis, depending on 
preliminary evaluation of uncertainties and risks. 
The first part shows geotechnical calculation limits, compared 
with continuously increasing complexity and constraints 
imposed by environmental requirements. 
The second part shows how several decades of geotechnical 
monitoring, more especially in the field of retaining structures, 
made it possible to validate conventional calculation models 
such as those resting on subgrade reaction theory, to set 
relevant orders of magnitude for associated parameters, to 
better know actual limits of such simplified approaches, and 
also to provide useful information to calibrate more general 
numerical models. 

t1J Texte de la conférence Coulomb prononcée lors de la séance tech
nique du CFMS le 12juin 2008. 49 
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-Introduction 
La nécessité de confronter les théories à la réalité, 

en géotechnique comme dans tous les domaines de 
l'ingénierie, est une évidence dans l'esprit de tous, et ce 
principe a toujours fait partie de l'enseignement même 
de la géotechnique. 

Force est pourtant de constater que la pratique intè
gre parfois difficilement cette évidence, dont la prise 
en compte pourrait être perçue comme une entrave au 
déroulement optimal des travaux : il est intellectuelle
ment plus confortable, et en première approximation 
plus efficace, de fonctionner dans un univers virtuel 
constitué de certitudes inébranlables, ce qui explique 
qu'au-delà des bonnes intentions, la pratique soit par
fois peu réceptive à ce qui risquerait de remettre en 
cause les fondements, réglementaires ou bibliographi
ques, sur lesquels repose la conception du projet. 

Cet article vise pourtant à montrer que !'évolution 
des projets et l'expérience acquise au cours des 30 der
nières années mettent en lumière non seulement l'im
portance, mais encore l'absolue nécessité de ce qu'il 
est convenu d'appeler le suivi géotechnique. 

On présente ainsi successivement : 
- quelques réflexions mettant en évidence les limites 
du calcul géotechnique; 
- quelques exemples démontrant l'intérêt du suivi géo
technique pour améliorer la prévision du comporte
ment réel des ouvrages (principalement des écrans de 
soutènement) ; 
- quelques exemples visant à montrer l'intérêt du suivi 
géotechnique pour améliorer la maîtrise de la sécurité 
des ouvrages, dans le cadre de ce qu'il est convenu 
d'appeler la méthode observationnelle, version plus 
contraignante du suivi géotechnique, plus justement 
décrite par le terme cc dimensionnement interactif )J 

(Allagnat, 2005 ; Schlosser et Schmitt, 2007). 

-Les limites du calcul géotechnique 
On est souvent trop peu conscient de l'évolution 

considérable, en termes d'exigence vis-à-vis du calcul, 
générée par l'évolution continue des projets au cours 
des 30 dernières années. 

Le calcul géotechnique des années 70 reposait 
essentiellement sur des schémas conventionnels issus 
de la théorie du calcul à la rupture (capacité portante 
des fondations, équilibre de poussée-butée des écrans 
de soutènement, etc.) : les dimensionnements étaient 
donc implicitement établis par référence à des états 
limites ultimes, dont on se maintenait éloignés en pra
tique par l'usage de coefficients de sécurité élevés. 
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The third part finally gives examples showing how interactive 
monitoring makes it possible to better guarantee both safe and 
optimized designs, and how monitoring process itself may be 
adjusted in order not to exceed any of the potential limit states 
detected by preliminary analysis. 

Key words: observational method, interactive design, retaining 
structures, back-analysis, subgrade reaction modulus, soi! 
models, soi! stiffness, limit states, risk analysis. 

Ces coefficients de sécurité étaient en partie expli
cites (cc taux de travail du sol ll n'excédant pas le tiers 
de la charge limite par exemple), en partie implicites 
(hypothèses de calcul réputées sécuritaires), d'où résul
tait la conviction générale que le calcul géotechnique 
était largement c< dans le sens de la sécurité)), au point 
qu'il pouvait même sembler frustrant, voire coûteux, 
de faire reposer la conception des ouvrages sur des 
calculs aussi peu représentatifs. 

Les coefficients de sécurité de l'époque étaient 
même réputés suffisamment élevés pour dispenser, 
en général, de vérifications approfondies en termes de 
déplacements. 

Ainsi l'apparition dans les bureaux d'études, vers la 
fin des années 70, des premiers programmes de calculs 
aux coefficients de réaction, permettant de mieux 
appréhender qu'auparavant la déformée des écrans 
de soutènement, a été avant tout perçue comme un 
moyen de mieux aborder le calcul des sollicitations : le 
déplacement était un résultat annexe intéressant, mais 
il n'intervenait pas explicitement dans la procédure de 
dimensionnement, tant était enracinée dans la pensée 
dominante de l'époque la conviction que ces dépla
cements calculés étaient toujours bien supérieurs aux 
déplacements réels. 

Ceci étant, comme c'est souvent le cas, l'évolution 
des projets dans la période récente s'est avérée beau
coup plus rapide que celle des méthodes de calcul, 
sous la pression de plusieurs facteurs déterminants 
parmi lesquels on peut citer : 
- la saturation progressive des sites disponibles pour 
les implantations industrielles ou immobilières, condui
sant à travailler dans des terrains aux caractéristiques 
de plus en plus médiocres, et souvent dans un envi
ronnement urbain de plus en plus contraignant, en 
termes notamment d'exiguïté du site et de sensibilité 
des ouvrages existants ; 
- les progrès technologiques permettant de réaliser 
des ouvrages enterrés de plus en plus profonds, subis
sant donc de la part du sol des sollicitations de plus en 
plus importantes ; 
- le développement des entreprises de travaux spé
ciaux et de la concurrence associée, conduisant natu
rellement à renforcer leur compétitivité à travers non 
seulement des innovations techniques, mais encore 
à travers l'optimisation continue des dimensionne
ments, ce qui suppose inévitablement une approche 
plus rigoureuse de la sécurité. 

Corrélativement, l'encadrement réglementaire s'est 
lui-même développé jusqu'à l'apparition récente des 
Eurocodes structuraux et de leurs annexes nationales. 

Curieusement, une idée couramment répandue est 
que, dans le domaine de la géotechnique, !'évolution 
majeure serait la référence accrue aux états limites 
ultimes, avec l'introduction explicite de coefficients .de 
sécurité partiels, qui n'existaient souvent auparavant, 



il est vrai, que sous une forme globale ou implicite, 
alors qu'en réalité l'évolution majeure de ces dernières 
années est bel et bien la référence aux états limites de 
service, qui se traduit en premier lieu par l'introduction 
explicite de nouveaux critères de dimensionnement 
exprimés en termes de déplacements admissibles. 

Le calcul des ouvrages géotechniques repose donc 
bien dorénavant sur deux préoccupations distinctes, 
qui sont la sécurité et les déformations, que l'on n'ac
cepte plus d'amalgamer comme auparavant, sous cou
vert d'un calcul approximatif dont l'imprécision serait 
compensée par l'introduction plus ou moins explicite 
de coefficients globaux. 

Au contraire, la vérification explicite d'un état limite 
de service exprimé sous forme d'un critère de dépla
cement constitue une contrainte doublement draco
nienne: 
- la vérification par le calcul ne comporte plus aucun 
coefficient de sécurité, qu'il soit explicite, comme c'est 
le cas pour la vérification d'un état limite ultime, ou 
implicite, dans la mesure où les valeurs caractéristi
ques des paramètres de calcul sont censées n'être que 
des valeurs moyennes (pour un volume de sol réputé 
homogène) représentant, de façon prudente mais 
aussi réaliste que possible, les propriétés de la frac
tion du massif de sol qui se trouve en interaction avec 
l'ouvrage; 
- contrairement au cas d'un état limite structurel, qui 
ne va généralement pas donner lieu à une vérification 
in situ (la mesure précise de l'ouverture réelle des fis
sures d'un ouvrage en béton armé fait rarement partie 
des critères de réception de cet ouvrage), il est bien 
évident que le maintien en service des constructions 
existantes, qu'il est indispensable d'assurer, dépend 
directement des déformations réelles, et non pas théo
riques du sol, et que le respect du critère de déplace
ment faisant l'objet du calcul va donc de plus en plus 
souvent faire l'objet d'un contrôle in situ. 

Il en résulte que l'on demande, dorénavant, à ce 
même calcul dont l'imprécision reconnue était aupa
ravant réputée compensée par l'usage de coefficients 
de sécurité élevés, de fournir, avec un coefficient de 
sécurité égal à 1, la valeur réelle exacte de ce qui est le 
plus difficile à appréhender en géotechnique, à savoir 
la déformation du sol ! 

Or qu'a-t-on fait en 30 ans pour accompagner 
cette exigence déraisonnablement accrue vis-à-vis du 
calcul? 

Les reconnaissances géotechniques ne semblent 
pas avoir évolué dans le sens d'une densité plus impor
tante de sondages et d'essais, pourtant indispensables 
pour mieux cerner les valeurs réelles des paramètres 
représentatifs du comportement du sol ; au contraire, 
il est regrettable d'avoir assisté durant cette période 
à une réduction drastique de l'importance des essais 
de laboratoire, pourtant seuls capables d'appréhender 
les lois de comportements complexes dont la maîtrise 
serait indispensable pour permettre la réalisation de 
calculs réellement représentatifs. 

La seule évolution significative est celle, non pas 
des méthodes de calcul, qui n'ont pour ainsi dire pas 
évolué en 30 ans, mais de la puissance des ordinateurs 
et de la convivialité des logiciels, qui permettent de 
mettre dorénavant entre toutes les mains des outils 
très spécialisés, extrêmement complexes et sensibles 
à des variations mineures de paramètres que plus per
sonne ne mesure ! 

Ceci explique la persistance, dans la pratique, de 
méthodes de dimensionnement empiriques, au sens 
noble du terme, c'est-à-dire basées sur l'expérience 
et l'observation ; le problème de ces approches est 
qu'une méthode empirique n'est par définition vala
ble que dans le domaine expérimental nécessairement 
limité qui a permis de l'établir, et que ce domaine n'est 
jamais explicitement précisé, alors qu'il est évident que 
la précision d'une approche empirique décroît très for
tement, et même dangereusement, au fur et à mesure 
que l'on s'approche des frontières de son domaine de 
validité. 

Le praticien a donc aujourd'hui à sa disposition, 
pour fournir les résultats des calculs de plus en plus 
précis sur lesquels on lui demande de s'engager, soit 
des méthodes de calcul numériques très performan
tes mais qui exigent de lui la connaissance de lois 
complexes et des paramètres associés, que personne 
n'est en mesure de lui communiquer, soit des métho
des empiriques dont il ignore le domaine de validité et 
dont il est par conséquent parfaitement incapable de 
connaître la précision réelle. 

Il est important d'insister sur le fait que l'impréci
sion du calcul ne provient finalement qu'en partie de 
l'hétérogénéité du sol, laquelle pourrait en théorie être 
maîtrisée par des reconnaissances géotechniques plus 
complètes, réalisées suffisamment en amont des étu
des, et complétées comme il se doit au fur et à mesure 
de l'avancement du projet, conformément à la norme 
française relative aux missions d'ingénierie géotech
nique (AFNOR, 2006), ainsi que par une détermination 
plus rigoureuse des valeurs caractéristiques des para
mètres de comportement ; mais aucun texte ne traite 
aujourd'hui le problème, encore plus redoutable, de 
la précision des modèles de calcul eux-mêmes, et de 
l'incertitude inhérente à la méconnaissance générale 
de leurs domaines de validité réels. 

Comment expliquer, dans ces conditions, que la 
conception et la réalisation d'ouvrages géotechniques 
de plus en plus complexes et audacieux ne soient pas 
devenues des aventures totalement hasardeuses ? 

La seule réponse possible réside dans la prise de 
conscience progressive, et dans la mise en œuvre, éga
lement progressive, envers et contre tout, par les prin
cipaux acteurs français et européens de la profession, 
du cc suivi géotechnique JJ, jusqu'à son aboutissement 
qu'est le cc dimensionnement interactif JJ, dorénavant 
érigé par le guide français établi dans le cadre de 
l'IREX (Allagnat, 2005), et par l'Eurocode 7 lui-même 
en méthode de dimensionnement à part entière. 

Seule une telle approche pragmatique a pu per
mettre de pallier l'incertitude inhérente aux différents 
modèles de calcul, en permettant à la fois : 
- de la réduire, par l'observation continue des ouvrages 
pratiquée dans le cadre du suivi géotechnique (cf. § 3); 
- de la gérer, en recourant chaque fois que nécessaire à 
la méthode du dimensionnement interactif (cf. § 4). 

-Prévision du comportement 
réel des écrans de soutènement 

Le calcul des écrans de soutènement fait depuis 
30 ans en France l'objet de polémiques entre les par-
tisans des différentes approches, alors que le vrai 51 
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problème n'est finalement pas tant celui de la validité 
d'une méthode que celui de son domaine d'utilisation. 

Or chaque méthode est associée à un modèle de 
comportement de l'ouvrage et du sol, et c'est donc la 
connaissance de ces modèles, déduite de l'expérience 
et des observations, qui peut seule permettre de pré
ciser les domaines de validité réels des méthodes de 
calcul associées. 

Ainsi les modèles de calcul reposant sur la seule 
prise en compte de l'équilibre limite de poussée-butée 
des écrans de soutènement, que plus personne n'utilise 
aujourd'hui alors que ce sont les seuls capables de pré
dimensionner efficacement un ouvrage par référence 
aux états limites d'instabilité rotationnelle décrits par 
l'Eurocode 7, ont un domaine de validité probablement 
limité aux ouvrages isostatiques, bien qu'ils aient dans 
le passé permis de réaliser avec succès des ouvrages 
plus complexes. 

Les modèles de type poutre sur appuis élastiques, 
dits <<aux coefficients de réaction ii, sont parfois répu
tés n'avoir qu'un domaine de validité quasi inexistant 
en raison de la fragilité de leur support théorique, alors 
que la pratique française des 30 dernières années a 
démontré au contraire, à la surprise générale, leur effi
cacité dans le domaine non seulement du dimension
nement, mais encore de la prévision du comportement 
des ouvrages courants. 

La méthode des éléments finis, réputée universelle, 
est la plus prometteuse dans la mesure où son usage 
systématique permettrait en théorie d'éluder le pro
blème de la connaissance des modèles de comporte
ment particuliers et des limites d'utilisation des métho
des empiriques associées, qui reposent nécessairement 
sur la prise en compte de mécanismes simplifiés. 

Cependant, cette généralisation butte toujours à 
l'heure actuelle sur deux problèmes majeurs qui sont 
la connaissance, insuffisante en pratique, des lois de 
comportement réellement représentatives du compor
tement des sols et des paramètres associés, d'une part, 
et d'autre part, sur l'absence de programme de calcul 
possédant des fonctionnalités suffisantes pour repré
senter correctement à la fois la construction, le fonc
tionnement et l'évolution dans le temps d'une structure 
enterrée complexe, le comportement réel du massif de 
sol entourant cette structure, et l'interaction entre les 
deux : ceci explique que la pratique consiste toujours 
à l'heure actuelle à enchaîner, dans la plupart des cas, 
des calculs modélisant séparément la structure, le mas
sif de sol dans son ensemble, et l'interaction entre les 
deux, cette dernière faisant le plus souvent l'objet de 
calculs aux coefficients de réaction. 

On s'attachera dans ce qui suit à mettre en évidence 
l'éclairage apporté par le suivi géotechnique sur les 
questions suivantes, toutes fondamentales pour la mise 
en œuvre pratique d'un modèle de calcul réellement 
représentatif du comportement réel de l'ouvrage : 
- validation du modèle « poutre sur appuis élasti
ques ii, et calage des paramètres associés; 
- mise en évidence de quelques modèles de comporte
ment élémentaires, non pris en compte par le modèle 
précédent, et dont l'observation permet de mieux situer 
les frontières de son domaine de validité ; 
- calage d'une loi de comportement représentative du 
comportement réel du sol, dans l'optique de la mise en 
œuvre d'une modélisation numérique globale ; 
- mise en évidence des limites générales des modélisa
tions numériques elles-mêmes. 
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On ne saurait manquer de rendre ici hommage à 
l'initiateur de cette démarche qu'aura été Daniel Gou
venot, qui avait non seulement compris très rapide
ment l'importance pratique du suivi comme facteur 
de progrès pour le dimensionnement des ouvrages 
géotechniques, mais avait également su, avec toute 
la force de persuasion qui le caractérisait, faire pro
gressivement passer cette notion fondamentale dans la 
culture de !'Entreprise (voir par exemple : Bustamante 
et Gouvenot, 1978). 

Il 

Mise en évidence du modèle 
« poutre sur appuis élastiques » 

Le succès de ce modèle depuis la fin des années 
70 provient essentiellement de son intérêt pratique, 
dans la mesure où il permet, sans complication exces
sive et moyennant le choix d'un nombre limité de para
mètres, une approche plus réaliste que les modèles 
traditionnels ne reposant que sur la théorie des équi
libres limites, lesquels étaient (et sont toujours) bien 
adaptés à l'étude d'états limites géotechniques au sens 
de l'Eurocode 7, mais incapables de prendre en compte 
l'effet cumulé des chargements/déchargements suc
cessifs et les déformations réelles des ouvrages, donc 
peu adaptés à une évaluation réaliste des états limites 
structurels et des états limites de service. 

Cependant ce modèle très pratique, et relativement 
classique puisque introduit par Winckler et Werter
gaard dès les années 20 (Westergaard, 1926 ; Terza
ghi, 1955), a longtemps été rejeté par la communauté 
scientifique, en raison du « scandale géotechnique ii 
sur lequel il reposait, consistant à assimiler le massif de 
sol à un ensemble de petits ressorts indépendants les 
uns des autres, ce qui suppose notamment une propor
tionnalité, contraire à la réalité, entre le déplacement et 
la contrainte en tout point de l'interface. 

C'est donc exclusivement le suivi géotechnique pra
tiqué sur un nombre représentatif d'ouvrages réels qui 
aura permis de mettre en évidence la surprenante vali
dité de ce modèle apparemment simpliste, ce qui expli
que qu'il soit devenu et demeure encore aujourd'hui un 
véritable standard pour le dimensionnement pratique 
des écrans de soutènement. 

Il faut reconnaître que les raisons de cette représen
tativité, incontestable puisque démontrée par de mul
tiples observations, restent encore à éclaircir. On peut 
en effet concevoir qu'il soit licite d'approcher le com
portement du sol, dans le domaine limité par le « bulbe 
de contraintes ii représentant la zone d'influence de 
l'ouvrage (Terzaghi, 1955), par un coefficient de réac
tion global représentant le rapport, dans ce domaine 
réputé homogène, de la contrainte moyenne à l'inter
face au déplacement moyen de cet interface, même 
si cette proportionnalité supposée n'est évidemment 
pas représentative du comportement local. Cependant, 
plusieurs questions restent alors en suspens : 
- comment expliquer que le comportement d'un maté
riau notoirement non linéaire puisse être représenté 
par un paramètre unique reposant sur le schéma idéal 
d'un comportement à la fois élastique et linéaire ? 
- comment expliquer que les différentes « zones d'in
fluence ii du sol au voisinage d'un écran, sollicitées 
de façons très diverses (mise en butée élastique du 
massif amont sous l'effet d'ancrages précontraints, 



mise en butée du sol sous le niveau de fond de fouille 
pour mobiliser la réaction nécessaire à l'équilibre de 
l'écran ... ), puissent être représentées, en supposant le 
sol intrinsèquement homogène, par une valeur unique 
d'un coefficient de réaction pourtant inversement pro
portionnel à la hauteur de cette zone d'influence ? 

On verra ci-après comment le suivi géotechnique 
d'un nombre représentatif d'ouvrages réels a égale
ment permis d'apporter des éléments de réponse à ces 
questions fondamentales. 

H 

écran. 

Rappelons au préalable la modélisation classique, 
proposée par Terzaghi (1955) et reprise par Ménard 
(Bourdon et Ménard, 1965), qui consiste à évaluer le 
coefficient de réaction du sol sollicité en butée élasti- Conventional wall embedment mode!. 
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que par la fiche de l'écran en assimilant cette dernière 
à une fondation superficielle verticale (à l'anisotropie 
du sol près), dont l'axe coïnciderait avec le niveau du 
fond de fouille (Fig. 1). 

La demi-largeur de cette semelle équivalente avait 
été initialement évaluée, par les auteurs précités, aux 
2/3 de la fiche totale, ce qui est légitime dans la mesure 
où les coefficients de sécurité usuels reviennent en pra
tique à rechercher un encastrement partiel par mobi
lisation d'une contre-butée vers la base de l'écran, ce 
qui justifie bien la prise en compte d'une partie seu
lement de la fiche totale dans l'évaluation de la zone 
d'influence du sol sollicité en butée sous le niveau de 
l'excavation. 

Un premier intérêt du suivi géotechnique, pratiqué 
dès le début des années 80, a été de mettre en évidence 
le fait que cette évaluation forfaitaire était inadaptée 
aux phases intermédiaires d'excavation de l'écran, pour 
lesquelles la hauteur située sous le niveau de l'excava
tion est bien supérieure et pour lesquelles la zone d'in
fluence de l'écran se trouve en pratique bien souvent 
limitée à une profondeur dépendant plus de la rigidité 
relative de l'écran par rapport au sol, autrement dit 
de sa capacité à répartir les efforts, que de la hauteur 

/' 
/ 

Alluvions modernes / • 
Pl = 0.9 MPa /' 
EM= 7 MPa /' 

• 18.00 ,/' 

Marnes et caillasses 
Pl = 3 MPa 
EM= 30 MPa 

Calcaire grossier 

totale de la fiche, dont la partie inférieure se trouve en 
pratique peu sollicitée (Fig. 2; Schmitt, 1984). 

Cette approche plus réaliste de la zone d'influence 
de l'écran permettait en outre de comprendre, à condi
tion d'admettre l'hypothèse de Terzaghi et Ménard 
consistant à assimiler la fiche de l'écran à une demi
semelle sollicitée par l'effort tranchant transmis par 
la partie supérieure, pourquoi les différentes zones de 
mobilisation du sol de part et d'autre de l'écran pou
vaient en pratique être représentées par une valeur 
unique du coefficient de réaction, inversement propor
tionnelle à une cc hauteur d'influence JJ ne dépendant 
elle-même dans le cas général que de la rigidité rela
tive de l'écran par rapport au sol, constante pour une 
inertie d'écran et un module d'élasticité du sol donnés. 

Restait à valider l'hypothèse hardie consistant à 
assimiler la fiche à une demi-semelle verticale sollicitée 
ponctuellement, ce qu'a également permis l'analyse du 
suivi géotechnique des ouvrages. 

En effet, l'hypothèse retenue pour l'exploitation des 
mesures de déformation a consisté à définir forfaitaire
ment la hauteur d'influence de l'écran comme la hau
teur sur laquelle le déplacement était supérieur ou égal 
à 20 % de sa valeur maximale (Fig. 3; Schmitt, 1984). 

a 

Demi-semelle supérieure 
sollicitée par la précontrainte 
des appuis supérieurs 

Demi-semelle inférieure 
sollicitée par la partie 
supérieure de l'écran 
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L'exploitation synthétique des déformées mesu
rées par inclinométrie a permis d'établir que la hau
teur d'influence cc a )) ainsi définie était en moyenne 
égale à 1,4 foi s la longueur élastique 10 de l'écran, avec 
10 = (4. EI/k)lt4, où El est le produit d'inertie de l'écran et 
k le coefficient de réaction du sol (Schmitt, 1998). 

On vérifie en effet que cette expression est com
patible avec les formulations empiriques directement 
issues de l'exploitation des mesures (Schmitt, 1995), 
soit: 

a= 1 ,7 . (EI/EM/a)113 (Fig. 4) 
k = 3,6 . EM/(a.a) = 2, 1 . (EM/a)413/(EI)113 

où EM est le module pressiométrique Ménard et a, le 
coefficient de structure fonction de la nature des sols. 

Or l'application directe de la théorie des poutres sur 
appuis élastiques sollicitées ponctuellement montre 
que la distance à laquelle le déplacement résiduel n'est 
plus égal qu'à 20 % du déplacement maximal est pré
cisément égale à 1,6 x 1

0
, à comparer à 1,4 x 1

0 
mesuré 

(Schmitt, 1998). 

Cette concordance à moins de 15 % près entre 
mesures et prévisions théoriques de l'ordre de gran
deur de la hauteur cc a )) démontre clairement le bien
fondé de l'application de la théorie des poutres sur 
appuis élastiques au comportement du sol mobilisé en 
butée par un écran de soutènement. 

Le suivi géotechnique d'une quantité significative 
· d'ouvrages réels depuis le début des années 80 aura 
donc finalement permis : 
- d'établir la validité du modèle cc poutre sur appuis 
élastiques )) pour représenter le comportement réel des 
ouvrages courants ; 
- d'expliquer en partie les raisons de cette validité a 
priori surprenante ; 
- d'établir un ordre de grandeur des valeurs des para
mètres empiriques à associer à ce modèle de calcul. 

-Mise en évidence des limites 
du modèle « poutre sur appuis élastiques » 

Comme indiqué plus haut, la question à laquelle il 
devrait être obligatoire de répondre sitôt établie une 
méthode de dimensionnement ou une formulation 
de nature empirique est celle de son domaine de vali
dité. Les limites du modèle cc poutre sur appuis élasti
ques )), sur lequel repose actuellement la justification 
des ouvrages courants, ont pu être cernées à partir de 
l'observation de quelques ouvrages ayant fait l'objet 
d'un suivi attentif. 

Limites temporelles 

Le calage des paramètres représentatifs du modèle 
cc poutre sur appuis élastiques )) repose sur le suivi géo
technique d'ouvrages généralement assuré pendant les 
phases de construction. Malheureusement, on dispose 
de peu d'exemples de suivi prolongés en phase d'ex
ploitation, ce qui fait que le domaine de validité tempo
rel des paramètres usuels est extrêmement incertain. 

L'exemple de la paroi moulée de Colombes fait 
exception dans la mesure où le suivi de cet ouvrage par 
inclinométrie a été prolongé pendant plus d'une année 

après la fin des terrassements, ce qui a permis de met
tre en évidence une chute de 1 à 2 des valeurs du coef
ficient de réaction du sol dans les terrains supérieurs 
compressibles, constitués de remblais et d'alluvions 
modernes (Fig. 5; Londez et al., 1997). 

INCLINOMÊTRE 15 

•25.50 
...L 

·27.50 4 8 12 16 20mm 

Calca.lre grossier 

Évolution en 1 an des déplacements de la 
paroi moulée de Colombes. 
Colombes diaphragm wall movements during 
1 year. 

La généralisation de ce résultat intéressant mais 
malheureusement ponctuel serait toutefois d'autant 
plus hasardeuse que : 
- on ignore tout de l'évolution ultérieure des déforma
tions de l'ouvrage ; 
- l'évolution rapportée ci-dessus concerne essentielle
ment la partie nord de l'ouvrage, située en bordure de 
Seine, mais n'a pas été confirmée par le suivi pratiqué 
dans la partie Sud, sans que cette différence de com
portement ait pu être clairement expliquée (variabi
lité spatiale de la nature des alluvions ? comportement 
d'ensemble du massif limité par les berges de la Seine 
sous l'effet de la précontrainte ? ... ) ; 
- le cas des alluvions modernes est peut-être parti
culier. On pourrait être tenté de voir dans l'évolution 
constatée une simple conséquence de la pratique cou
rante qui consiste à assimiler le module pressiomé
trique, déduit d'un palier de chargement maintenu 
pendant une minute, à un module cc à long terme J), y 
compris dans le cas de sols contractants. 

Concernant ce dernier point, on rappelle en effet 
que l'interprétation classique consiste à déduire de 
l'essai pressiométrique un module d'élasticité drainé 
en supposant l'identité des modules déviatoriques ins
tantané et différé, identité clairement établie dans le 
cas d'un matériau dont le comportement serait idéale
ment élastique et linéaire, ce qui n'est précisément pas 
le cas des sols. 

Au contraire, dans le cas des argiles molles pour 
lesquelles les déformations différées sont précisément 
prépondérantes, la contractance génère un compor
tement non élastique se traduisant par l'apparition 
de pressions interstitielles y compris dans le domaine 
déviatorique, d'où il résulte que les déformations 
mesurées lors de l'essai pressiométrique sont associées 
à des contraintes effectives plus faibles que ne le sup- 55 
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pose l'interprétation classique, laquelle a donc a priori 
tendance à surestimer la valeur du module différé. 

Les valeurs traditionnelles du coefficient de struc
ture ex, permettant de passer du module pressiomé
t rique EM représentatif du comportement du sol en 
expansion au modu le d'Young EM/cx représentatif du 
comportement du sol en compression (Gambin, 2005 ; 
Ménard, 1965), n'intègrent pas ce phénomène, dont 
la prise en compte amènerait à envisager des valeurs 
de ex croissantes quand le degré de consolidation de 
l'argile diminue, alors que c'est l'inverse qui est tradi
tionnellement retenu. 

Un coefficient d'ajustement théorique à appliquer 
au module pressiométrique pour tenir compte de ces 
phénomènes, fonction du coefficient A proposé par 
Skempton pour exprimer, précisément, les surpressions 
interstitielles générées par des sollicitations déviatori
ques, a pu être proposé par Lavisse et Schmitt (2004), et 
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Calculated and measured displacements in Le Havre versus time and tide cycles. 
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Déplacements calculés et mesurés du mur de quai de Deauville en fonction des cycles de marées 
(1 bar= 105 Pa). 
Calculated and measured displacements of Deauville quay wall during tide cycles. 

corroboré par le suivi géotechnique consistant à mesu
rer le tassement en fonction du temps sous des rem
blais de préchargement au port de Rouen (Fig. 6). 

Il va sans dire que d'autres exemples de tels suivis 
seraient nécessaires pour préciser de façon plus systéma
tique les valeurs représentatives du comportement à long 
terme des argiles, en l'absence d'essais oedométriques. 

Un autre exemple de méconnaissance des effets du 
temps est celui des ouvrages maritimes soumis à des 
sollicitations cycliques : la section instrumentée de la 
paroi moulée du quai de Port 2000 au Havre met ainsi 
en évidence l'effet des cycles de marée sur les dépla
cements en tête, notablement différents des prévisions 
données par les calculs traditionnels, que ce soit en ter
mes d'amplitude ou en termes d'évolution (Figs. 7 et 8; 
Delattre et al., 2005 ; Marten, 2005 ; Sayavong, 2008). 

Inversement, le comportement du mur de quai de 
Deauville en paroi préfabriquée, continûment observé 
au cours des cycles de marées avait pu, quant à lui, être 
correctement prédit par les calculs classiques (Fig. 9 ; 
Bustamante et Gouvenot, 1978). 

On verra qu'une explication possible de cette dif
férence peut être trouvée dans un effet d'échelle, 
puisqu'il s'agit d'un ouvrage de 1,2 m d'épaisseur et de 
40 m de hauteur dans le premier cas, de 0,35 m d'épais
seur et de 12 m de hauteur dans le second. 

On met ainsi en évidence un autre problème, qui est 
celui de la validité des modèles de comportement tradi
tionnels dans le domaine non plus temporel, mais spatial. 

Limites géométriques 

Il est clair que le modèle de comportement « pou
tres sur appuis élastiques JJ, dont la validité a été 

démontrée vis-à-vis de la prédiction du comportement 
à court terme des ouvrages courants isolés, peut diffi
cilement prétendre à la même efficacité vis-à-vis de la 
prise en compte d'interactions entre ouvrages voisins, 
ou de la prise en compte de la déformation d'ensemble 
du massif de sol avoisinant l'écran. 

La difficulté pratique à laquelle doit faire face le 
concepteur est donc de déceler l'existence de ces phé
nomènes, et d'apprécier à partir de quand il y a lieu de 
les prendre explicitement en compte au moyen d'une 
méthode appropriée. On conçoit que le suivi géotech
nique joue ici encore un rôle déterminant. 

Un exemple de circonstance dans laquelle l'interac
tion entre ouvrages voisins peut jouer un rôle favora
ble vis-à-vis du comportement de l'écran est celui des 
tranchées couvertes de faible largeur, dans lesquelles 
les <<bulbes de contraintes JJ correspondant à la mobi
lisation du terrain en butée sous le niveau de l'excava
tion ont naturellement tendance à interagir. 

Un tel exemple a pu être donné par le suivi géotech
nique de la paroi moulée de la trémie Pasteur, à Rouen, 
dont les déformations mesurées se sont trouvées être 
environ quatre fois plus faibles que prévu. L'explication 
a pu en être partiellement trouvée dans un effet tridi
mensionnel, lié d'une part à la localisation de la section 
de mesures au voisinage d'une transition entre deux 
zones appuyées différemment et, d'autre part, au mode 
de butonnage progressif en fonction de l'avancement 
de l'excavation, non pris en compte par les calculs à 
deux dimensions traditionnels (Nguyen, 2003). 

Cependant un coefficient de réaction trois fois plus 
élevé que celui résultant de la formulation empirique 
rappelée au§ 3.1, et établie à partir du suivi d'ouvrages 
isolés, a pu être justifié dans ce cas en estimant tout 
simplement le raccourcissement élastique de la tranche 
de sol comprimé par les deux parois en vis-à-vis, ce qui 
est relativement logique (Fig. 10; Escobar, 2001). 57 
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Loi de Hooke : 
k=2.Es/b 

--~llG.~1=0- Interaction entre les zones de butée 
mobilisées par deux écrans rapprochés. 
Interaction between passive earth pressure 
areas mobilized by close together walls. 

Un autre exemple classique d'interaction, défavo
rable cette fois-ci, est celui de tirants scellés au ter
rain à une trop faible distance de l'écran pour que les 
sollicitations induites dans le massif amont puissent 
être dissipées par cisaillement interne : c'est ce qui se 
produit lorsque la proximité d'ouvrages enterrés, ou 
l'interdiction de réaliser des tirants sous le tréfonds des 
immeubles, ne permet pas de satisfaire à la condition 
de Kranz. 

Dans ce cas, la mise en butée du massif par les scel
lements induit un complément d'efforts sur l'écran que 
ne permettent pas de prendre en compte les métho
des classiques d'évaluation de la poussée des terres, et 
qu'il y a lieu d'intégrer au moyen de méthodes appro
priées. 

Tel est le cas par exemple de l'écran composite 
(paroi berlinoise surmontant une paroi moulée) réa
lisé à Monaco pour la construction du parking semi
enterré de l'immeuble Le Testimonio (Fig. 11 ; Schlos
ser, 2007) : l'interdiction administrative de réaliser des 
tirants de plus de 15 m de longueur rendait à l'évidence 

flG. 11 Projet Le Testimonio à Monaco. 
Monaco Le Testimonio project. 

leur efficacité problématique vis-à-vis de la réalisation 
d'une excavation de 35 m de hauteur, le supplément 
d'efforts résultant de l'inévitable interaction étant alors 
repris par les planchers de la superstructure, dont la 
construction devait alors impérativement être com
mencée avant les phases d'excavation profondes. 

Le suivi géotechnique a dans ce cas fort heureuse
ment confirmé l'ordre de grandeur des résultats des 
calculs aux éléments finis (Fig. 12), seuls capables de 
prendre en compte non seulement les sollicitations 
supplémentaires induites par les tirants trop rap
prochés, mais encore le déplacement d'ensemble du 
massif d'éboulis dans lequel étaient scellés ces tirants, 
déplacement ignoré par les calculs traditionnels qui 
supposent fixes les points d'ancrage, et n'intègrent 
donc dans la déformée calculée que l'effet de l'allonge
ment élastique du tirant. 

Cet exemple réel met bien en évidence le grand 
intérêt de la méthode de Kranz en tant qu'indicateur 
des limites de validité des méthodes de calcul tradi
tionnelles. 

Cependant, une question encore mal résolue est 
celle, souvent associée à la précédente mais pas néces
sairement, de la limite à partir de laquelle il convient de 
prendre en compte le risque d'un déplacement d'en-
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.,.----==-""-=--- Essais non drainés sur sable dense 
(Id = 0,80), par pluviation à sec. 

...u 

Undrained tests on dense sand (Id = 0.80), 
by dry funnel pluviation . 

Placement humide 

Une série d'essais non drainés a été réalisée en utili
sant la méthode de placement humide pour la mise en 
place des échantillons avec des densités relatives initia-

1 06 
les de 29, 50 et 80 % pour des contraintes de confine
ment initial de 50, 100 et 200 kPa. 
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A l'inverse des échantillons réalisés par la première 
méthode, les résultats représentés sur les figures 7.1, 
7.2 et 7.3 montrent une tendance à l'instabilité et la 
liquéfaction statique observée pour les échantillons 
avec une pression de confinement effective P' c = 50 et 
100 kPa. Les courbes de cisaillement (q, 1:) sont carac
térisées par des pics de résistance au cisaillement (pics 
de déviateur) de faible niveau, inférieurs à 20, 50 et 
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Influence de la densité relative sur le 
comportement non drainé du sable de Chief. 
Effect of the relative density on the undrained 
behaviour of Chlef sand. 

contraintes vers l'origine des axes pour les pressions 
de confinement effectives 50 et 100 kPa, et une légère 
phase de durcissement pour la pression de confine
ment effective 200 kPa (Id= 0,50 et 0,80). L'évolution de 
la surpression interstitielle développée lors du cisaille
ment rend compte du caractère très contractant du 
sable de Chlef, avec un taux d'augmentation très élevé 
dés le début du cisaillement et une stabilisation pro
gressive vers une valeur ultime. 

Synthèse des résultats 

-Effet de la densité 

La figure 8 montre l'évolution de la résistance au 
cisaillement monotone en fonction de la densité rela
tive initiale du sable. On note que la résistance à la 
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liquéfaction, représentée par le déviateur à 20 % de 
déformation axiale, augmente sensiblement avec la 
densité du sol pour les deux méthodes de déposition 
des échantillons utilisées, avec une augmentation 
plus prononcée pour la méthode de pluviation à sec, 
où les valeurs du déviateur varient de 28 kPa, pour un 
sol lâche et une pression de confinement effective de 
50 kPa, à 240 kPa pour un sol dense et une pression de 
confinement effective de 200 kPa. La même observation 
a été faite pour la méthode de placement humide où 
l'évolution du déviateur démarre à partir de la densité 
relative D = 50 % jusqu'à la densité D, = 80 %. Pour 
les échantillons avec une densité relative initiale D, = 
29 %, la liquéfaction statique a été observée suite à une 
chute brutale de la résistance au cisaillement. 

Effet de la méthode de déposition 

La figure 9 montre les résultats de la série d'essais 
triaxiaux non drainés menés sur des échantillons de 
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a) dry funnel pluviation; b) wet deposition. 
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