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La Revue frangaise de géotechnique est une publication scientifique trimestrielle parrainée par
les Comités francais de mécanique des sols, de mécanique des roches, et de géologie de
I'ingénieur, qui publie des articles et des notes techniques relevant de ces domaines. Des
discussions sur les travaux publiés dans la revue sont également les bienvenues.

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

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

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

REVUE
FRANCAISE

DE

GEOTECHNIQUE

(©) 2014
ISSN 0181 — 0529

Directeur de publication : Bruno BIEDER

Rédacteur en chef : Philippe MestaT (IFSTTAR)

Co-rédacteurs en chef: Denis FABRE (CNAM), Frédéric PELLET (INSA, Lyon)

Comité de lecture : Gabriel AuvineT (UNAM, Mexico), Roger CoJeaN (Ecole des mines de
Paris), Alain GuiLLoUx (Terrasol), D. JONGMANS (Université Joseph-Fourier, Grenoble),
R. KasTnER (INSA, Lyon), A. Parriaux (Ecole polytechnique fédérale de Lausanne, Suisse),

A. Pouya (LCPC, Paris), C. SCHROEDER (Université de Liege}, J.-P. TisoT (ENSG, Nancy), Pierre
VEzoLE (Eiffage), Gérard VouiLLE (Ecole des mines de Paris)

Revue trimestrielle

Abonnement 2013 (numéros 142-145) franco : 140 €

Prix au numéro franco : 38 € (valable également pour les numéros anciens)
La revue est expédiée par avion dans les D.O.M.-T.O.M. et a I'étranger.
Sommaires des numéros anciens sur demande.

Presses des Ponts et chaussées

15, rue de la Fontaine-au-Roi, 75127 Paris Cedex 11 - Tél. : 01 44 58 27 40
presses.ponts@mail.enpc.fr

Impression : Corlet, Imprimeur, S.A. 14110 Condé-sur-Noireau.

N° d'imprimeur : 165015. Dépdt 1égal : juillet 2014

Les articles publiés dans cette revue n’engagent que la responsabilité de leurs auteurs. Tous droits
de reproduction, de traduction et d’adaptation réservés pour tous pays.







T.D. TRAN

M. AUDIGUIER

R. COJEAN

Centre de Géosciences
MINES ParisTech

35, rue Saint-Honoré

77305 Fontainebleau
(France)

Analyse des roles

de la microstructure

et de la composition
minéralogique de trois sols
argileux du bassin de Paris
sur leur sensibilité

au retrait-gonflement

En France, depuis 1976, des périodes de sécheresse
prolongée, associées a des déficits hydriques importants,
ont mis en évidence une grande vulnérabilité des
maisons individuelles fondées sur des sols argileux. Cet
article présente les caractéristiques minéralogiques,
microstructurales et géotechniques de trois formations
argileuses du bassin de Paris, sensibles aux processus
de retrait-gonflement. Les Argiles Plastiques (AP) du
Sparnacien, non carbonatées, sont comparées aux
Argiles Vertes de Romainville (AVR) du Rupélien et

aux Marnes Bleues d’Argenteuil (MBA) du Ludien. Les
contributions de la composition minéralogique et de la
microstructure sur leur sensibilité au retrait-gonflement
sont étudiées, en particulier en comparant des matériaux
intacts et des matériaux remaniés au laboratoire.

Résumé

Mots-clés : argile, retrait, gonflement, Argiles Plastiques
du Sparnacien, Argiles Vertes de Romainville, Marnes
Bleues d’Argenteuil.

Analysis of the roles

of microstructure and mineralogical
composition of three clayey soils

in the Paris basin on their sensitivity
to the shrinkage-swelling

'U In France since 1976, periods of prolonged droughts, associated
to significant water deficits, showed a high vulnerability

of houses founded on clayey soils. This paper presents the
mineralogical, microstructural and geotechnical characteristics
of three clayey formations of the Paris basin, sensitive to shrink/
swell processes. The Plastic Clays (AP) of Sparnacian age

are not carbonated. They are compared to the Green Clays

of Romainville (AVR) of Rupelian age and the Blue Marls of
Argenteuil (MBA) of Ludian age. The respective contributions
of the mineralogical composition and microstructure on their
sensitivity to shrinkage and swelling are highlighted, especially
when comparing intact materials and remoulded materials in
the laboratory.
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Key words: clay, shrinkage, swelling, Plastic Clays
of Sparnacian, Green Clays of Romainville,
Blue Marls of Argenteuil. 3
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Introduction("

Récemment, de nombreux chercheurs qui étudient
des argiles a I’état naturel ainsi qu’a ’état compacté
ont réalisé¢ des études microstructurales cherchant a
préciser par les techniques de microscopie électro-
nique et porosimétrie au mercure l'arrangement des
particules, des agrégats et la distribution de rayon des
pores (Delage et Lefebvre, 1984 ; Delage et al., 1996).
Ces études sur la microstructure du sol peuvent expli-
quer en partie leur comportement macroscopique et
leurs propriétés physiques, comme cela a été montré
dans la synthése de Romero et Simms (2008).

Barden (1973), Collins et al. (1973), Tovey (1973) ont
été les pionniers qui ont travaillé sur la microstructure
des argiles gonflantes. Depuis lors, beaucoup d’études
sur la microstructure des sols ont été réalisées (Romero
et Simms, 2008). Dans les études microstructurales des
sols non saturés, plus d’attention a été portée aux sols
compactés qu'aux sols intacts. Il y a eu des tentatives
de lier la microstructure des sols compactés avec leurs
propriétés géotechniques. Par exemple, les caractéris-
tiques de microstructure des sols compactés ont été
utilisées pour expliquer les variations de volume dues
a la compression cedométrique, ou dues a des compac-
tages dynamiques (Ahmed et al., 1974) ou pour pré-
voir les propriétés de rétention d’eau (Simms et Yanful,
2002 ; Culi et al., 2002 ; Cuisinier et Laloui, 2004). En
outre, les relations entre les caractéristiques de micros-
tructure et les propriétés principales d'un sol compacté
telles que la résistance, la compressibilité et la perméa-
bilité ont également été étudiées dans les travaux de
Tessier et al. (1992) et Delage et al. (1996). Récemment,
les argiles gonflantes naturelles ont été étudiées a nou-
veau en raison de la prise en compte croissante du
risque de sécheresse dans le dimensionnement des
fondations sur sols argileux (Audiguier et al., 2008).

Cet article a pour but d’étudier la microstructure de
sols argileux en utilisant les techniques de porosimétrie
au mercure et de microscopie électronique a balayage

Analyse minéralogique des sols étudiés.
Mineralogical analysis of soils studied.

(MEB) avec 'objectif de relier des caractéristiques de
microstructure a des paramétres géotechniques. Les
Argiles Plastiques (AP) du Sparnacien sont étudiées
et comparées aux Argiles Vertes de Romainville (AVR)
du Rupélien et aux Marnes Bleues d’Argenteuil (MBA)
du Ludien, formations géologiques étudiées antérieu-
rement dans les travaux de Audiguier et al., 2008. On
cherche a mettre en évidence les contributions respec-
tives de la composition minéralogique et de la micros-
tructure sur la sensibilité au retrait-gonflement de ces
sols argileux.

[ 2]
Matériaux étudiés

Les Argiles Plastiques (AP) du Sparnacien ont été
prélevées a Angervilliers (Essonne, Ile-de-France).
Trois niveaux sont analysés : un niveau supérieur
(APS), un niveau moyen (APM) et un niveau inférieur
(APD). Ils sont différenciés par leur teneur en argiles et
les proportions des différents minéraux argileux. Les
résultats des caractérisations minéralogiques et géo-
techniques de ces sols sont présentés (Tableau ).

Caractérisation minéralogique

Les compositions minéralogiques des trois niveaux
d’AP sont tres proches (Tableau I).

L'analyse des résultats concernant les trois niveaux
d’Argiles Plastiques (AP) conduit aux conclusions sui-
vantes :

- la proportion de quartz diminue avec la profondeur.
Elle est de 37 % pour APS, de 34 % pour APM et de
19 % pour API;

— les trois niveaux sont non carbonatés ;

— les minéraux argileux sont représentés par de la kao-
linite, de lillite et des interstratifiés illite-smectite en

Carbonates
Calcite
Dolomite
Quartz
Oxydes de Ti
Oxydes de fer

Feldspaths

M 1

Illite

Kaolinite
Interstratifiés Iilite-Smectite ou Smectites
Argiles fibreuses

0% 0% 0 % 10 % 27 % 58 %
- - - - +++ ++++
- - - - - -

37 % 34 % 19 % 30-40 % 23 % <15 %
+ + + - - -

- + - _ - -

<5% - -
30-50 %

+ + ++ +++ -+ ++
o +++ 4 ++ + -

+ + ++ ++ e+ ++

- - - - - ++

* Audiguier et al., 2008.

++++ : trés abondant, +++ : abondant, ++ : moyenneinent abondant, + : peu abondant, —: non décelé ou traces.

M Une version de cet article, moins compléte, a été présentée aux
JNGG 2012.
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proportions égales dans API, alors que la kaolinite est
majoritaire dans APS et APM.

La comparaison avec les Argiles Vertes de Romain-
ville (AVR) et les Marnes Bleues d’Argenteuil (MBA)
met en évidence des différences majeures avec ces for-
mations :

— absence de carbonates dans AP alors qu’ils sont
abondants a trés abondants dans AVR et MBA ;

- abondance de kaolinite dans APS et APM par rapport
aux autres formations ;

- proportion d’interstratifiés illite-smectite moins
importante dans APS et APM.

Caractérisation géotechnique

Les remarques suivantes peuvent étre tirées de
I'analyse du tableau I1 :

- pour les Argiles Plastiques (AP), Vindice de plasticité,
la teneur en fines et la valeur de bleu augmentent avec
la profondeur ;

— dans APS, la présence de kaolinite représentée par
des particules pouvant atteindre 5 a 10 pm expligue
que le pourcentage de minéraux argileux (62 %) soit
plus grand que le pourcentage des particules de dia-
metre inférieur & 2 um (66 %).

La comparaison avec les Argiles Vertes de Romain-
ville (AVR) et les Marnes Bleues d’Argenteuil (MBA)
met en évidence une densité plus forte (Tableau III)
pour les Argiles Plastiques (AP) et des valeurs de bleu
significativement plus faibles.

Techniques expérimentales
pour I'étude de I'aptitude
au gonflement

Laptitude au gonflement des argiles a été étudiée
a partir d’essais de gonflement libre a I'cedomeétre sui-
vant la norme ASTM D 4546-85, méthode A (1986), sur
des échantillons naturels et des échantillons remaniés
au laboratoire. Le remaniement est analogue a celui
réalisé pour les limites de liquidité, suivi d'un séchage
jusqu’a la teneur en eau correspondant a celle du maté-
riau intact.

La microstructure des matériaux dans I’état intact
ou remanié, a teneur en eau naturelle ou apres gon-
flement, a été analysée a partir d’échantillons lyophi-
lisés, cualitativement par observation au microscope
électronique a balayage (MEB) et quantitativement par
porosimétrie au mercure (Delage et Lefebvre, 1984 ;
Delage et al., 1996 ; Audiguier et al., 2007).

L g
Résultats et discussions

Analyse des potentiels de gonflement

Les résultats de l'analyse des potentiels de gon-
flement (Tableau III) montrent que les taux de gonfle-
ment sont différents entre les niveaux d’AP mais aussi

Caractéristiques physiques et géotechniques des sols étudiés.

Teneur en eau naturelle moyenne (%)
Porosité (%)
Limite de liquidité (%)
Indice de plasticité (%)
Indice de retrait (%)

Fraction fine < 2 pm (%)
Valeur de bleu (g/100 ¢)

Physical and geotechnical parameters of soils studied.

20 23 20 30 33 30
33 40 37 42 45 40
46 63 69 75 89 63
21 36 37 35 47 35
30 47 56 59 68 47
56 62 87 78 78 82
2,6 44 5,9 9,3 9,7 5,4

* Audiguier et al., 2008.

i\ Gonflement libre des sols étudiés.
Free swell of soils studied.

Echantillons intacts

Taux de gonflement libre (%)

Teneur en eau avant le gonflement (%)
Poids volumique sec avant de gonflement (kN/m*)
Echantillons remaniés
Taux de gonflement libre (%)

Teneur en eau avant le gonflement (%)
Poids volumicue sec avant de gonflement (kN/m?)

4 8,5 10,5 16 4 1,5
20 20 21 25 32 23
17 17 17 15 14 16
13 21 19 32 26 15
20 21 21 27 34 24
16 16 16 15 15 16

* Audiguier et al., 2008.

)
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entre 1'état intact et I'état remanié d’'un méme niveau,
a teneurs en eau de départ voisines. Ce phénomene
présente une analogie avec ce qui a été observé pour
les formations AVR et MBA.

Pour une teneur en eau équivalente, le taux de gon-
flement d’APS passe de 4 % & 13 % entre I'état intact
et I’état remanié, celui d’APM passe de 8,5 % a 21 % et
celui ’API passe de 10,5 % a 19 %. APM et APl ont des
taux de gonflement voisins et supérieurs a celui d’APS.
Plus que la forte proportion en quartz dans APS, c’est
certainement la disposition de ces quartz observée au
MEB (Fig. 2) et la microstructure correspondante qui
sont a l'origine d'une plus faible sensibilité au gonfle-
ment concernant APS a I’état intact, comparée a celle
d’APM et APL

Par comparaison, AVR est également plus sensible
au gonflement a I’état remanié qu’a I'état intact et son
taux de gonflement est supérieur a celui de MBA. Les
échantillons de MBA sont d’autant moins sensibles au
gonflement & I’état intact que la teneur en carbonate
est élevée (Audiguier et al., 2008). Comme les carbo-
nates dans MBA, la proportion de quartz et leur arran-
gement dans les trois niveaux d’AP jouent un rdle dans
I'aptitude au retrait-gonflement, en rigidifiant quelque
peu I'édifice microstructural.

Bien que les échantillons des trois niveaux d’AP
intacts solent plus denses et leurs teneurs en eau plus
faibles que celles des échantillons d’AVR et de MBA,
leurs potentiels de gonflement sont plus faibles. La
proportion plus faible d’interstratifiés illite-smectite
(minéraux argileux gonflants) et la forte proportion de
kaolinite (minéral argileux non gonflant) expliquent en
partie un pouvoir de gonflement plus faible pour les
trois niveaux d’AP que pour ceux d’AVR et MBA.

Analyse et observation des microstructures

Les résultats des essais porosimétriques des échan-
tillons d’APS, APM et API sont regroupés dans le
tableau IV.

Les échantillons séchés a I’étuve (APS, APM et API)
présentent une distribution unimodale des rayons
d’accés de pores centrée sur 25 nm pour APS, 20 nm
pour APM et 7 nm pour AP, prolongée vers les faibles

Parameters of porosimetric curve of soils studied.

rayons par une queue de distribution dénotant ainsi
une porosité inter-particulaire non accessible par la
porosimétrie au mercure. Cette courbe est caractéris-
tique d’une structure matricielle argileuse compacte
(Audiguier et Delage, 1987).

Les trois niveaux d’AP, se différenciant par leurs
compositions minéralogiques et leurs microstructures,
ne présentent pas le méme comportement vis-a-vis du
gonflement.

Les remarques suivantes peuvent étre tirées de
I'analyse du tableau IV :
—al'état intact (état initial), APS (Fig. 1a) et API (Fig. 1¢)
présentent une distribution bimodale avec deux
familles de pores tandis que APM (Fig. 1b) présente
une distribution unimodale ;
— 4 I'état remanié (état initial), les trois niveaux pre-
sentent une distribution de pores similaire ou quasi
similaire a celle des échantillons intacts, mais avec une
augmentation du volume poreux total résultant du
remaniement ;

- aprés gonflement, le volume poreux de 'échantil-
lon APS intact ne varie quasiment pas. Mais le rayon
moyen de la famille de macropores passe de 90 nm
a 150 nm. Par contre, aprés gonflement, I"échantillon
APS remanié augmente nettement de volume (20 %) et
on observe que le rayon moyen de la famille de macro-
pores passe de 90 nm a 400 nm (Fig. 1a). Pour I"échan-
tillon APM intact ou remanié, le gonflement fait appa-
raitre une nouvelle famille de pores (macropores de
rayons 150 nm pour APM intact et 300 nm pour APM
remanié) (Fig. 1b). Dans le cas d’API, le gonflement
conduit a une forte augmentation des rayons de la
famille de macropores préexistante (passant de 400 nm
a 1 500 nm pour API intact et de 500 nm a 1 700 nm
pour API remanié) (Fig. 1c) ;

- apres gonflement, les trois niveaux, intacts ou rema-
niés, présentent une distribution bimodale avec deux
familles bien individualisées. Ces courbes bimodales
correspondent a une structure en agrégats.

Les observations au microscope électronique a
balayage des états intact et remanié, avant et aprés
gonflement, illustrent les résultats obtenus en porosi-
métrie au mercure.

Les photos prises sur APS, a I'état intact, montrent
une microstructure relativement aérée formée par des
petits grains (environ 1 um) de cuartz jointifs, assem-

Caractéristiques des courbes porosimétriques des sols étudiés.

Echantillon intact, état initial

Volume poreux total (mm?/g)
Rayons moyens des familles {nm)
apres gonflement
Volume poreux total (mm?®/g)
Rayons moyens des familles (nm)

Echantillon remanié, état initial

Volume poreux total (mm?/g)
Rayons moyens des familles (nm)
apreés gonflement
Volume poreux total (mm?®/¢p)
Rayons moyens des familles (nm)

180 168 158
25/90 30 7/400
182 196 232
25/150 30/150 1071 500
223 191 225
25/90 30 10/500
268 312 264
25/400 30/300 10/1 700
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Derived porosimetric curves {a: APS; b: APM; ¢ : API).

blés en amas de 10 um a 20 um qui contribuent a rigi-
difier quelque peu le squelette du matériau. Ces amas
sont reliés entre eux par des agrégats argileux (Fig. 2a).
Cette structure ressemble a la structure de MBA ou
la calcite est remplacée par le quartz (Audiguier et al.,
2008). Cette microstructure subit peu de changement
au cours du gonflement (Fig. 2b).

['échantillon remanié, avant gonflement, présente
une microstructure ou des amas de grains coexistent
avec des grains isolés. Cette microstructure est peu
différente de celle de I’échantillon intact. Au cours du
gonflement un réseau poreux bidimensionnel (aspect
de Tissure) apparait, responsable de la famille de
macropores mesurée en porosimétrie au mercure.

gonflement.

APS. Natural sample : a) initial state ; b) after swelling. Remoulded sample : ¢} initial state ; d) after swelling.

APS. Echantillon intact : a) état initial ; b) aprés gonflement. Echantillon remanié : ¢) état initial, d) apres
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Pour APM, a I'état intact et a Iétat remanié, avant
gonflement, on observe une microstructure relative-
ment compacte ol les agrégats ne sont pas bien indivi-
dualisés. Elle est formée d’une matrice argileuse dans
lacuelle sont noyés des grains de quartz dispersés
(Fig. 3a, ¢). Aprés gonflement, une porosité bidimen-
sionnelle apparalt montrant un processus de division
en agrégats. L'échantillon remanié présente alors un
espace poral plus important que celui de 1"échantillon
intact apres gonflement (Fig. 3d).

Pour API, a I’état intact, avant gonflement, on observe
une microstructure en agrégats séparés par des pores
bidimensionnels de taille inférieure a 1 um. La matrice
argileuse, dans laquelle sont noyés des grains de quartz
épars, est tres compacte (Fig. 4a). A I'état remanié, 'ob-
servation au MEB ne montre pas de différences signi-
ficatives (Fig. 4c). Aprés gonflement, les échantillons
intacts et remaniés présentent une macroporosité de
taille plus importante, avec des pores bidimensionnels
de plusieurs microns d’extension (Fig. 4b et 4d).

. 5]
Conclusion

Les analyses et les observations réalisées sur les
échantillons d’APS, APM et API intacts ou remaniés
conduisent aux remarques suivantes :

- l"analyse minéralogique a mis en évidence la pré-
sence de quartz en abondance dans les échantillons
APS, diminuant en passant d’APS a APM puis API. Le
pourcentage d’interstratifiés illite-smectite est plus
important dans APl que dans APM et APS ;

~ le gonflement libre des échantillons d’APS, APM et
API varie suivant la teneur en eau de départ et suivant
Iétat initial : intact ou remanié. Alors qu’API présente
un taux de gonflement de 10,5 % pour 1’état intact et
de 19 % pour I'état remanié, APM de 8,5 % pour I'état
intact et de 21 % pour I'état remanié, APS ne varie pra-
tiquement pas de volume pour l'état intact (4 %) et il
augmente de 13 % pour I'état remanié ;

- les analyses par porosimétrie au mercure et les
observations faites au MEB confirment les remarques
précédentes.

Cette étude et la comparaison avec 1'étude des
échantillons d’AVR et MBA ont permis de confirmer le
role de deux familles de facteurs dans les processus de
retrait-gonflement des sols argileux :

— la composition minéralogicque : les smectites et
interstratifiés illite-smectite favorisent le gonflement,
ce qui n’est pas le cas des kaolinites. Le gonflement est
contrarié par la présence de carbonates mais aussi de
quartz, la présence de ces minéraux limitant 'influence
des minéraux argileux. A l'état intact, le gonflement
libre dépend du taux de carbonates ou de quartz ;

APM. Echantillon intact : a) état initial ; b) apres gonflement. Echantillon remanié : ¢) état initial ; d) apres
gonflement.
APM. Natural sample : a) initial stat ; b) after swelling. Remoulded sample : ¢) initial stat ; d} after swelling.
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¢) état initial ; d) apres

gonflement.
APIL Natural sample : a) initial state ; b) after swelling. Remoulded sample : ¢ initial state ; d) after swelling.

- la microstructure : pour un pourcentage en carbo-
nates ou en quartz donné, la sensibilité au gonﬂemem Les auteurs présentent leurs remerciements au ministere de VEcologie,
est p]us importante pour le sol remanié au laboratoire du Dé\(/()loppempnf dul‘lable et de I"Energie pour le financcmen/t de\]a pré-
que pour le sol intact. Fn effet, le remaniement détruit, Ziﬁienig‘cg];ﬁ“ s’inscrit dans le cadre du projet ARGIC 2 « Sécheresse et
au moins partiellement, des €léments de microstruc-

tures qui contrariaient le gonflement : ponts carbo-

natés entre agrégats argileux dans les sols argileux

carbonatés, amas de grains de quartz insensibles au

gonflement dans les sols argileux riches en quartz.
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Evaluation du risque

de liquéfaction de la fondation
d'un barrage en terre
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La liquéfaction des sols est un risque majeur pour

les ouvrages construits ou fondés sur des terrains
sableux et saturés. Létude proposée s’inscrit dans

cette catégorie. Elle est appliquée a la fondation d’'un
barrage en terre dont le sol est formé essentiellement de
couches de sables saturées. Louvrage étant situé dans
une zone sismique, il convient donc de s’intéresser au
comportement des sols de la fondation du barrage vis-
a-vis du risque de liquéfaction. Ce risque était d’ailleurs
3 I'origine d’une opération de traitement de la fondation
par vibrocompactage. Le présent article vise a évaluer
le potentiel de liquéfaction de la fondation du barrage.
Le travail porte sur I'exploitation des résultats des
essais SPT (Standard Penetration Test) et CPT (Cone
Penetration Test) effectués avant et apres densification
du sol par vibrocompactage. Les résultats obtenus ont
permis de confirmer l'efficacité du vibrocompactage.
Cette étude peut servir de base a d’autres analyses
effectuées dans les mémes conditions.

Mots-clés : sable lache, liquefaction, SPT, CPT,
vibrocompactage, barrage en terre.

Abstract

Evaluation of liquefaction risk
of an earth dam foundation
using In situ tests

Soil liquefaction is a major risk for the design of earth structure
built on sandy soils. This paper deals with the study of an earth
dam foundation composed of saturated sand layers. Because the
dam is located in a seismic area, the verification of liquefaction
risk related to the dam and its foundation is recommended. To
eliminate the potential risk of liquefaction especially for the soil
foundation, a vibrocompaction treatment has been executed.
In this paper, we present the interpretation of the Standard
Penetration Test (SPT) and the Cone Penetration Test (CPT)
results before and after soil densification. The exploitation of
thesis results confirmed the efficiency of the vibrocompaction
technique. This study can be used for other analysis realized in
the same conditions.

Key words: loose sand, liquefaction, SPT, CPT, vibrocompaction,
earth dam.
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1]
Introduction

La liquéfaction des sables constitue 1'un des phé-
nomenes les plus importants et complexes de la dyna-
mique des sols laches. Dans des zones fortement sis-
miques, ce phénomene est responsable de dommages
excessifs au niveau des fondations des ouvrages. His-
toriquement, les répercussions majeures, occasion-
nées en 1964 par le séisme de Nigata au Japon, ont
stimulé plusieurs recherches pour appréhender le
risque de liquéfaction et évaluer ses conséquences en
fonction d’'une intensité sismique donnée (Seed, 1971 ;
Robertson & Wride, 1998 ; Boulanger & Idriss, 2008 ;
Moss et al., 2006). Ainsi, plusieurs approches et critéres
empiriques ont été développés afin d’analyser le poten-
tiel de liquéfaction d'un sol en se basant, en particulier,
sur des résultats d’essalis in situ.

Au Nord-Ouest de la Tunisie, le barrage Sidi El Bar-
rak présente une fondation nettement envahies par
des dépots sableux perméables. A cet endroit, le risque
sismique peut causer la liquéfaction des sables de I'ou-
vrage. C’est pourquoi, il est important de caractériser
la susceptibilité du sol & la liquéfaction. Ainsi, le risque
pourra étre maitrisé et la fondation sera qualifiée. Cette
étude explicitera, dans un premier temps par une pré-
sentation générale, la structure géologique et géotech-
nique de l'ouvrage de référence. Dans un deuxiéme
temps, I'évaluation du potentiel de liquéfaction du sol
sera effectuée a partir de I'analyse des résultats des
essais in situ avant et apres vibrocompactage. Enfin,
un diagnostic de la fondation du barrage Sidi El Barrak
sera présenté.

[ 9]
Présentation du site

Le barrage Sidi El Barrak est implanté sur l'oued
Zouarda a 15 km de la région de Nefza et a 20 km de
la ville de Tabarka (Fig. 1). Le bassin versant couvre

une superficie de 896 km? et re¢oit un apport annuel
de l'ordre de 260 millions de m® d’eau. En créant une
réserve de 264 millions de m?, le barrage joue donc un
réle prépondérant dans la gestion des ressources en
eau du pays.

Le barrage Sidi El Barrak est un ouvrage en terre
caractérisé par une hauteur maximale de 28 m et une
longueur en créte égale a 595 m. Il s’agit d'une digue
compactée et hétérogene dont la recharge amont est
formée par un matériau argileux et la recharge aval
est constituée par des sables provenant des fouilles
de I’évacuateur de crues. De plus, il faut indiquer que
dans le cas du barrage Sidi El Barrak, une paroi plas-
tique a été mise en place afin de réduire les pertes par
infiltration et d’éviter la manifestation des phénomeénes
d’érosion interne. Son ancrage a été fait dans le subs-
tratum marneux a une profondeur allant jusqu’a 34 m
pour une épaisseur de 80 cm.

Contexte géologique du site

La synthése des résultats de la compagne géolo-
gique a permis de préciser la structure complexe de
la fondation du barrage Sidi El Barrak. En effet, elle
renferme des horizons perméables répartis aussi bien
en surface qu’en profondeur et en contact direct avec
d’autres niveaux de perméabilité plus faible. Ceux-
ci peuvent subir parfois une variation des faciés de
I'amont vers l'aval et d’une rive a I'autre. D'une fagon
générale, les formations géologiques affleurantes se
sont essentiellement formées au Paléogéne, au Néo-
géne et au Quaternaire. La rive gauche est constituée
par des sables graveleux miopliocenes, de plusieurs
dizaines de métres d’épaisseur, reposant sur des ter-
rains de l'oligocene. Ils sont recouverts par des sables
dunaires éoliens plus au moins grésifiés et perméables.
Le fond de la vallée est occupé par des terrains qua-
ternaires recouverts par des sables alluvionnaires de
12 a 15 m de profondeur. A noter que I’ensemble de la
fondation est subdivisé en sept groupes de terrains :

“fm;ii

Paroiplastique

Aval

vidanige |

Localisation du barrage Sidi El Barrak et description de ses composantes.
Location of Sidi El Barrak dam and description of its components.
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- les terrains éoliens. lls se présentent sous forme de
sables fins a moyens, homogeénes, a granulométrie
serrée et de couleur jaune a brun. Leur épaisseur est
importante au niveau de la rive gauche alors qu’elle
est limitée a la rive droite surtout a 'aval de I"éperon
rocheux ;

- les formations de pentes anciennes. 1l s’agit de blocs
de grés durs mélangés a des argiles vertes dont l'épais-
seur peut étre décimétrique a métrique. Les formations
actuelles sont constituées de sables a débris de gres, de
sables grossiers hétérogenes, de sables moyens homo-
genes de type éolien et de limons sableux a débris de gres ;

- les terrains alluvionnaires. Localisés dans le fond de la
vallée, ces terrains sont constitués par des sables allu-
vionnaires homogenes, trés uniformes et lenticulaires,
a granulomeétrie moyenne, trés serrée et de couleur
jaune-beige jusqu’a 20 m de profondeur. Beaucoup
plus en profondeur, il existe des terrains alluvionnaires
hétérogenes formés par des lentilles des sables fins, de
sables limoneux ou argileux et de graviers ;

— les terrains fluvio-lacustres. On les retrouve au niveau
des horizons intermédiaires du fond de la vallée. Ainsi,
on rencontre des argiles noires riches en matiere orga-
nique, des sables limoneux, des limons ou des argiles
sableuses de couleur grisétre et quelques lentilles de
sables fins ;

— les terrains dunaires du Quaternaire ancien. Placés
a la rive gauche, ces terrains possédent une structure

classique de dunes éoliennes entrecroisées. Ils ren-
ferment parfois des dépressions dues & 1’érosion ou
a la dissolution. Ils comprennent des facies sableux
bruns beiges, des sables grésifiés et des bancs de grés
friables ;

- les terrains miopliocénes continentaux. A la rive
gauche, ils n'affleurent pas en surface et ils sont com-
posés par des sables grésifiés, des sables moyens a
fins, des sables limoneux conglomératiques et des
argiles noires a brunes-vertes ;

- le substratum oligocéne. Il renferme des marnes
brunes-vertes et des bancs de grés siliceux.

Les figures 2 et 3 schématisent respectivement une
coupe géologique transversale a 'oued et une coupe
longitudinale de la fondation du barrage.

Contexte sismique

Du point de vue tectonique, le site du barrage Sidi
El Barrak est situé dans la zone de convergence des
plaques africaines et eurasiatiques de direction NNO-
SSE a NS. 1l appartient a une zone de nappes de char-
riage ou on distingue un axe de compression proche
de I'horizontale et de direction N-S. Du point de vue
historicue, le foyer sismique le plus proche de la zone

Rive gauche

Rive droite

5 Sable éolien

Sable alluvionuaive

40 Conduite de vidange 40
a0 w
%2
2 ,J,W/A’///f/////m o
AR T
(AT
i s
20 ////////l////// 2 P .20
”Zz’.fﬁ/?/ig R
S
S ,
R ,/,,,,,/,,::::::,//////z/ il o
5 It I s
e b s b O AT b s ks e ol OGN LT
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2 Sable & graviers ot galots
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AT

Maxne brunevoert

Coupe géologique longitudinale a I'oued.
Longitudinal section of the river.

%4y
-
L

R

Rract

Légende de In fondation

E::I Lable aluavionioise

Argile

Subsaatwo mameny [ 1 Sable & débris gréseux

m Blocs de gxés durs ewvobés dargile

Cross section of the dam foundation.

Coupe transversale de la fondation du barrage
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du barrage est localisé a 'est de Ghardimaou et, parti-
culierement, a l'intersection de la plaine de la moyenne
de la Medjerda, d’une part (avec 'accident de Cap Ser-
réat) et, d’autre part, avec les faisceaux des failles au sud
de Sejnane et Nefza. Par ailleurs, la détermination des
caractéristiques du séisme de référence est basée sur
la méthodologie francaise d’évaluation du risque sis-
mique pour les barrages. En effet, ces caractéristiques
sont définies par une intensité épicentrale o de VII
MSK, une magnitude calculée égale & 5 et une profon-
deur du foyer de 10 km. ['accélération maximale rete-
nue pour le mouvement horizontal et le mouvement
vertical vaut 0,15 g (Blanchin, et al., 2002).

Contexte géotechnique

Le site du barrage Sidi El Barrak a fait I'objet d’une
campagne géotechnique comprenant des essais de
laboratoire et des essais in situ. En effet, des puits de
reconnaissance dans plusieurs zones ont été réalisés.
A titre d’'exemple, des puits ont été exécutés au niveau
de la fondation : le premier puits a été réalisé dans la
rive gauche (maille C2) ou I'on a une prédominance
des sables éoliens (Fig. 4a). Les autres puits ont été
réalisés dans le lit de I'oued (mailles D4 et F3) ot I'on
a une abondance des sables alluvionnaires (Fig. 4b).
La nappe de la rive gauche est a 5 m de profondeur,
tandis que le lit de 'oued reste a un niveau superficiel.
Ces résultats peuvent étre exploités en vue de vérifier
la susceptibilité des sables a la liquéfaction aux niveaux
des deux zones (lit de I'oued et rive gauche). En effet,
I'examen des conditions de liquéfaction des sables
testés montre que le diameétre moyen D, est compris
entre 0,05 et 1,5 mm et le coefficient d’uniformité C,est
inférieur a 15. Cela indique que le site du barrage Sidi
El Barrak présente un potentiel de liquéfaction.

Riwe gauche Maille (2
Gyos sable & Sable Sable |Limon
X
8
g
g
&
100 10 1 0,1 0,01
Diamétre en (mn)

Grain distribution of soil in zones C2, D4 and F3.

Traitement de la fondation par la technique
du vibrocompactage

La densification du sol du barrage Sidi El Barrak
par la technique de vibrocompactage permet d’ac-
croftre la densité relative des horizons sableux a une
valeur minimale de 70 % alors que celle-ci, a 1’état
naturel, est souvent comprise entre 50 et 55 %. L'en-
semble de la fondation est traité sur une profondeur
allant jusqu’a 10 m. La zone a densifier a été subdivisée
en 45 éléments. A l'intérieur de chaque élément un
maillage triangulaire est adopté pour le traitement avec
des distances de 2,94 m et de 2,5 m entre les points de
compactage (Fig. 5).

D'une facon générale, le vibreur est relié a une
source d’énergie électrique et & une pompe a eau a
haute pression (Fig. 5). Soumis aux fortes sollicitations
du vibreur, le sol sableux saturé se liquéfie et le réar-
rangement des grains qui en résulte conduit a une
compacité plus élevée.

Dans le cas du barrage Sidi El Barrak, le vibreur
utilisé permet de compacter des alluvions jusqu’a une
profondeur de 35 m. Il a les caractéristiques suivantes :
0,355 m de longueur et une masse de 9 500 kg. II est
équipé d’un moteur de 120 kW qui impose une fré-
quence de 30 Hz.

Par ailleurs, dans le but d’étudier l'efficacité de la
technique de vibrocompactage, un suivi strict de la
réaction du sol aux vibrations appliquées a été exécuté.
En effet, plusieurs planches d’essais in situ (SPT et CPT)
ont été réalisées avant et aprés vibrocompactage afin
de quantifier les améliorations des caractéristicques du
sol.

La figure 6 illustre des exemples de mailles, au
niveau de la fondation du barrage Sidi El Barrak, trai-
tées par la technique de vibrocompactage. Les résul-

‘ H
Litdeloued | Npilles D et F3
. rgros sahle & Sable Sable [Limon
3 .
o 0 ° ;-
b o oy ‘%
3 Lsn WY o
a1 g, %
S 8
N =
k1 i
A0 LY. L 1
poi L4 %Z‘““ 5 e
HeFr % ) {rssyir ¢ H IELE R 3 A | F A B A L
100 10 1 0,1 0,0

Diametre ex (rum)

- Fuseaux granulométriques des mailles C2, D4 et F3.

14

REVUE FRANGAISE DE GEOTECHNIQUE
N° 143

2 trimestre 2013



2.94m

2.94m

S

4
250 m ¢

b 1

] >
)
250 1 ¢ ‘/ !
; h H

2.50 m

oK

4
2.50 m

vibrocompacteur.

. Maillage triangulaire traité par vibrocompactage et photo du

Triangular mesh treated by vibrocompaction and the photo of the

vibrocompactor.

tats des essais SPT sont disponibles dans les mailles
désignées par C2, C4 et D4. La maille C2 est localisée
a la rive gauche de 'ouvrage ou on note une domi-
nance des sables éoliens alors que les mailles C4 et
D4 se situent au lit de I'oued qui est caractérisé par la
présence des sables alluvionnaires. Identiquement aux
essais SPT, pour évaluer le potentiel de liquéfaction des
sols du barrage Sidi El Barrak, le traitement des résul-
tats des essais CPT concerne les mailles suivantes : C2,
C4 et F3. A noter que la maille F3 est située au lit de
I'oued (Fig. 6).

4 2 3 4 5 8

T T .
A Axe du barlmgo Axe '.?e ¥ evn;umeu(
s s

Rive gauche S . YO

Lit dde f"ouad

o

Limite de 1a zone tralfse

il

I

Axe de 1a parot
L n

Exemples des mailles ftraitées par
vibrocompactage (C2, C4, D4 et F3).
Examples of meshes treated by vibrocompaction
(C2, C4, D4 and F3).

Prévision du risque de liquéfaction
a partir des essais in situ

[/étude d’un ensemble de séismes aide a évaluer
le potentiel de liquéfaction d’un sol. En effet, aprés
le séisme de Nigata (1964), plusieurs chercheurs ont
proposé de différencier les conditions de liquéfaction
de celle de non liquéfaction. Pour cela, des investiga-
tions faites au moyen d’essais in situ ont permis de tirer
les premiers critéres empiriques de corrélation. Plus
tard, en 1971, Seed et al. ont dégagé des corrélations
qui tiennent compte de la contrainte effective et dans
certaine mesure de la densité relative du sol étudié.
Ces corrélations ont été présentées sous la forme de
courbes enveloppes délimitant des domaines conte-
nant des sites potentiellement liquéfiables. Par ailleurs,
I'analyse de trente-cing cas de sols liquéfiés au moment

du séisme de Nigata (1964) montre que la contrainte de
cisaillement moyenne peut étre estimée a 65 % de la
contrainte de cisaillement maximale correspondant au
pic de l'accélérogramme du séisme considéré (Seed,
1971). Ainsi, Seed a défini le rapport des contraintes
cycliques par 'expression suivante :

Tav Ov  Omax

CSR = == 065 % =

ov

I'a (’l)

g

out,, est la contrainte de cisaillement moyenne due au
séisme & la profondeur considérée, o’ est la contrainte
verticale effective a la méme profondeur, o, est la
contrainte verticale totale a cette profondeur, a__ est
I'accélération maximale du sol en surface (m/s?), g est
l'accélération de la pesanteur (m/s?) etr, est un facteur
correcteur de réduction de la contrainte de cisaillement
avec la profondeur.

D’une maniére générale, I'évaluation du risque
de liquéfaction est fondée sur la détermination de la
résistance du sol et de sa comparaison au rapport des
contraintes cycliques généré par le séisme. Elle permet
d’évaluer la sécurité des sols contre le phénomeéne de
liquéfaction en utilisant 'expression suivante :

CRR ,
FS=cx @)

avec CRR (Cyclic Resistance Ration) la résistance du
sol 4 la liquéfaction qui est déterminée empirique-
ment. Elle représente la courbe limite dans le plan
{contraintes sismiques, résistance in situ) entre les sites
liquéfiés et ceux non liquéfiés. CSR (Cyclic Stress Ratio)
qui est le rapport des contraintes cyclique calculé par
I"équation 1. MSF (Magnitude Scaling Factor) qul est le
facteur d’échelle d’amplitude. ['analyse du potentiel
de liquéfaction est faite au moyen des investigations
réalisées post tremblement de terre d’amplitude de
référence 7,5. Le coefficient MSF a donc été déterminé
pour obtenir une valeur corrigée de CSR correspon-
dant a une magnitude égale a 5.

Parmi les relations empiriques bien connues, il faut
mentionner celle de Boulanger et Idriss (2008) dont
I'objectif principal consiste a calculer la résistance
cyclique d'un sol (CRR) a partir des résultats des essais
SPT. Egalement, les méthodes de Robertson et al.
(1998) et celle de Moss et al. (2006) permettent de calcu-
ler CRR en utilisant les données des essais CPT.
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Evaluation du potentiel de liquéfaction
a partir des essais SPT

Dans un essai SPT, il est nécessaire de corriger la
résistance a la pénétration en fonction du nombre de
coups compté. En effet, comme la résistance du sol
et son comportement vis-a-vis du risque de liquéfac-
tion sont contrdlés par I'état des contraintes effectives,
une correction avec la profondeur est nécessaire. Le
rapport des contraintes cycliques peut étre exprimé
en fonction d’une valeur corrigée de la résistance a la
pénétration N, (Corté, 1978). La relation entre la résis-
tance a la penetrahon mesurée N et N est donnée par
I"écruation suivante :

N=C} (3)

Avec N la résistance a la penetratlon mesurée, N,
la résistance a la pénétration corrigée et C le Loefﬁ—
cient multiplicateur qui dépend de la demlto relative,
de la contrainte effective et la résistance de pénétration
mesurée.

Les figures 7 et 8 représentent la résistance a la
pénétration corrigée N, en fonction de la profondeur.
Ces figures se basent sur les résultats des essais SPT
effectués avant et aprés vibrocompactage pour les
mailles C2, C4 et D4. Ces résultats indiquent une nette
augmentation des valeurs de N, obtenues apres vibro-
compactage En effet, la valeur moyenne de N, des hori-
zons non traités est de l'ordre de 21, 13 et 8 coups par
0,3 m (Fig. 7) respectivement pour les mailles C2, C4
et D4 alors qu’elle atteint 46, 39 et 40 coups par 0,3 m
pour les couches densifiées (Figs. 10, 11 et 12).

Méthode de Boulanger et Idriss (2008)

Cette relation consiste a déterminer la résistance du
sol a la liquéfaction en se basant sur des valeurs modi-
fiées de la résistance a la pénétration mesurée. Bou-
langer et Idriss (2008) ont construit des courbes enve-
loppes pour des sols non cimentés, d’dge holocéne et
a différents pourcentages de fines. Ces courbes sont
utiles pour I'identification des sites liquéfiables. I'équa-
tion 4 décrit la relation entre la résistance cyclique et la
résistance corrigée (Boulanger et al., 2008).

MNP goes
141

(N.,)Zsocs =
126

(N s0cs
23,4

(er)hlsncs
25,4

CRRy75 = exp( -28 (4)

avec (N,),., 1a résistance équivalente a celle d’'un sable
propre dont la détermination s’effectue en employant
les expressions donnée par les équations suivantes :

N, ,=N.Cy.CoCppCyCp (5)
(N )GOLS 1,60 + A(N’I,GO) (6)
AIN1,60) = CXpM 63+FC 0.01 (FCESV(Z.M)Z) (7)

avec, N le nombre de coups mesuré (coups par 0,3 m),
Cyla correction de la contrainte effective du sol, C, la
correctlon du taux d’énergie de la masse, C,la c01

rection du diametre de forage, C,la cor rectlon de la
longueur du train des tiges, C, la correulon du carot-
tier avec ou sans revétement et FC le pourcentage des
fines.
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Résultats des essais SPT dans la maille C2, C4 et D4 avant vibrocompactage.
SPT results in mesh C2, C4, D4 before vibrocompaction.
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SPT results in mesh C2, C4, D4 after vibrocompaction.

Résultats des essais SPT dans la maille C2, C4 et D4 aprés vibrocompactage.
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La figure 9 illustre le rapport des contraintes
cycliques (CSR) en fonction de la résistance a la péné-
tration corrigée enregistrée avant et apres vibrocom-
pactage (mailles C2, C4 et D4). Avant le traitement de la
fondation, il est clair que les points (points foncés) sont
situés au-dessous de la courbe enveloppe séparant les
sites liquéfiables de ceux non liquéfiables. Apres vibro-
compactage, le nuage des points (points clairs) est tota-
lement décalé a droite de la courbe enveloppe, c’est-a-
dire dans le domaine non liquéfiable. En conclusion,
les formations sableuses compactées ne présentent pas
de risque de liquéfaction. De plus, & chaque point de
la fondation, on peut former le rapport entre la résis-
tance a la liquéfaction et la sollicitation cyclique, appelé
encore facteur de sécurité dont la valeur oscille autour
de 1 suivant I'occurrence (FS < 1) ou 'absence (FS > 1)
de risque de liquéfaction. La représentation de ce para-
meétre se fait sous forme de graphiques ou de cartes.
La figure 10 indique la variation du facteur de sécurité
calculé avant vibrocompactage dans chacune des trois
mailles de la fondation du barrage Sidi El Barrak.

D’apres cette figure, on note que le facteur de sécu-
rité est faible et ne dépasse pas la valeur de 1. En effet,
la valeur moyenne est comprise entre 0,7 et 0,85 dans
les mailles C2 et C4 alors qu’elle varie de 0,6 a 0,9 dans
la maille D4. Ces résultats confirment bien la tendance
de la fondation a se liquéfier. Une consolidation du sol
est donc raisonnable. La figure 10 montre les profils
de facteur de sécurité des horizons densifiés par vibro-
compactage dans les mémes endroits (mailles C2, C4
et D4). D’apres les résultats obtenus, on note que les
valeurs du facteur de sécurité (FS) sont, maintenant,
plus élevées et nettement supérieures a 1. Ceci indique
que le sol a acquis une résistance suffisante pour mini-
miser le risque de liquéfaction vis-a-vis d"un séisme.

Evaluation du potentiel de liquéfaction
a partir des essais CPT

On rappelle que dans la présente étude, 'examen
des résultats des essais CPT intéressera les mailles
C2, C4 et F3. L'analyse des données des essais CPT
effectués avant et aprés vibrocompactage (Figs. 12 a
13) montre que l'effet de densification est nettement
meilleur dans les trois mailles C2, C4 et F3. Cette den-
sification est décrite par une augmentation des valeurs
de q_enregistrées apres vibrocompactage par rapport
a celles notées avant le traitement de la fondation.
Dans le cas du sol traité, les valeurs moyennes de d.
dépassent 15 MPa, tandis qu’elles sont inférieures a
12 MPa pour le sol non traité.

'Métyhdd’e de Robertson et Wride (1998)

Dans le but d’apprécier le potentiel de liquéfaction
des sols sableux, les approches empiriques basées sur
les essais CPT nécessitent la connaissance préalable
de certaines caractéristiques du sol, en particulier, le
pourcentage des fines ou le diametre moyen D, ou
bien encore la connaissance des corrélations SPT-CPT.
Robertson et Wride (1998) ont introduit une nouvelle
procédure pour évaluer le potentiel de liquéfaction
en se basant uniquement sur les données issues des
essais CPT. Cette méthode s’appuie sur la résistance
de pointe statique ¢, et la mesure du frottement latéral
sur le manchon f. fe prmc1pe consiste a déterminer
la résistance d’un sol a la hquefac‘aon en faisant réfé-
rence a un sable propre. Pour cette raison, la résistance
de pointe mesurée q_ est, en premier lieu, normalisée
en une résistance d,, puis corrigée pour obtenir une
valeur équivalente ¢, relative a un sable propre
{Robertson et al., 1998). Enfin, en fonction des valeurs
de référence, Ueppey ON obtient une formulation de la
résistance a la hquéfaction CRR qui est décrite par les
équations suivantes (Robertson et al., 2000) :

~ POUT G yee< 50 CRR, ;= 0,8331(qyy../1 000] + 0,05 (8)
~pour50<,,,..< 160 CRR,,=93[(d,..)"1 000F +0,08 (9)

Généralement, les relations de la normalisation pré-
sentées par Robertson et Wride (1998) s’expriment par
les équations suivantes :

cinjcs

qc’!N = Cq [qc/Pa'l] (10)
C=IP /0" (11)
=[f /(q.-0,)1*100 % (12)

q.4y st la résistance de pomte normalisée, q_la
resistance de pointe mesurée (MPa), C_ e coefficient
correcteur dont une valeur maximale egale a2 est
généralement recommandée dans le cas des faibles
profondeurs, ¢’ la contrainte verticale effective (kPa),
o, la contrainte verticale totale (kPa) ; P etP, les pres-
sions de références ayant des unités regpectivement
1dent1ques a celles de g et o' (P =100 kPa si o', est
exprimée en kPa, P, = O 1 MPa s1 g, est mesurée en
MPa, n l'exposant des contraintes variant de 0,5 pour
un sable propre jusqu’a 1 pour un sol argileux, F le
frottement normalisé et f,le frottement latéral, exprimé
en kPa.
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CSR en fonction de (N,), . dans C2, C4 et D4.
CSR as a function of (N, ), in C2, C4, D4.
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CPT results of C2, C4, F3 before treatment.

Résultats CPT de C2, C4, F3 avant traitement.
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IC =[(3,47- log Q)+ (1,22 + log FyFP? (13)

Classification des sols en essai CPT

L'avantage majeur que présente un essai CPT par
rapport a un essai SPT consiste a reconnaitre directe-
ment le profil stratigraphique et la nature du terrain
traversé puisqu’il fournit une lecture continue avec
la profondeur. A cet effet, Robertson et Wride (1998)
proposent de déterminer les caractéristiques des par-
ticules du sol au moyen d’un abaque, représentant le
comportement des couches rencontrées, ou figurent
des matériaux de différentes natures. Sur cet abaque,
les frontiéres séparant les zones indiquées (2 a 7)
peuvent étre rapprochées a des cercles concentriques.
Le rayon de chaque cercle est utilisé comme un indice
de comportement I dont la valeur est globalement
utile pour identifier les propriétés du sol. Cet indice est
défini par I"équation suivante :

L<131
1,31 <1 <205
2,06 <1 <260
2,60 <1 <295

Relation entre I_et le type du sol (Robertson et al., 2000).

avec, I, I'indice de comportement du sol, Q la résis-
tance de pointe normalisée et F le frottement latéral
normalisé.

Le tableau I explicite les différents comportements
du sol en fonction des valeurs de I'indice I .

La figure 14 montre les différents types de sols
des mailles C2, C4 et F3 selon 'abaque de Robertson
et Wride (1998). D’apres les courbes tracées, on peut
dégager les constatations suivantes :

— & la rive gauche (Fig. 14a) le nuage des points, au
niveau de la maille C2, est essentiellement situé dans
les zones 6 et 7 ce qui indique que les couches du sol
de la fondation ont un comportement semblable a celui
d’un sable propre a silteux dans la premiére zone et
a celul d’un sable graveleux dans la deuxiéme zone
(tableau I). Ceci est en accord avec les résultats de la

Sable gravier a sable dense

Sable propre a sable silteux

Sable mélangé
Argile et silt

2,95 <1 < 3,60 Argile silteuse a argile pure
b C4 ,
1000 2 1000
100 100
o o
10 19
i i Lot et At b B b il 1 .
0.1 1 10
; F (%)

Classification des sols de C2, C4, F3.
Classification of soils of C2, C4, 3.
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reconnaissance géologique qui prouve que la rive
gauche est occupée par des sables graveleux hétéro-
geénes a passées limoneuses, surmontés par des sables
éoliens de plusieurs dizaines de meétres d’épaisseur ;
—au lit de l'oued, au niveau des mailles C4 et F3, les
points sont repartis sur les zones 2, 3,4, 5, 6,7, 8, 9 ce
qui montre la présence d’une grande variété des maté-
riaux allant des argiles silteuses aux sables graveleux
(tableau |, fig. 14b-c). Ces résultats sont aussi en bonne
concordance avec I'étude géologique qui affirme que le
fonds de la vallée renferme des sédiments argileux, des
alluvions silteuses et principalement des sables allu-
vionnaires.

Détermination de la résistance équivalente d’un sable propre
en essai CPT

D’apres Robertson et Wride (1998), il est néces-
saire de corriger la résistance de pointe afin d’amé-
lioration la résistance a la liquéfaction sous I'effet d'un
accroissement du pourcentage des fines. I'approche
de Robertson et Wride (1998) fait donc appel a une dis-
tinction entre les horizons granulaires, pour lesquels
ce genre de correction est envisageable, et ceux a
comportement argileux pour lesquels certains critéres
doivent étre vérifiés. Parmi ces critéres on distingue le
critere chinois (Youd et al., 1997) qui se base sur 1'in-
dice de comportement I, calculé pour n = 1 (Fig. 15).
Les couches identifiées comme argileuses sont situées
au-dela de la droite limite correspondant a un indice
I égal a 2,6. L'allure de chaque courbe permet de
constater que :

— dans la zone de la rive gauche, 'examen du profil
présenté par la figure 15a conduit & mettre en évi-
dence, pour la maille C2, deux niveaux a comporte-
ment argileux : le premier s’étend jusqu’a 1,15 m par
rapport a la surface du sol et le deuxiéme est localisé a
3 m de profondeur ;

— dans la zone du lit de 'oued, concernant la maille C4,
la figure 15b montre des oscillations occasionnelles
de I'indice de comportement I par rapport a sa valeur
limite (I, = 2,6) indiquant ainsi une alternance nette
entre des couches fines ou argileuses et des couches
sableuses ;

— d’apres la figure 15c¢, il apparait que, pour la maille
F3, le comportement argileux peut étre assigné aux
horizons situés dans les trois premiers metres et a ceux
qui se trouvent entre 8,5 et 11 m de profondeur.

Ce critere montre que le potentiel de liquéfaction
cyclique dans les limons et les argiles est souvent
gouverné par les dimensions des particules du sol, la
limite de liquidité et la teneur en eau. En effet, le cri-
tére chinois stipule que la liquéfaction ne pourra se
produire que si les conditions suivantes sont réunies
(Youd et al., 1997).

1) Le pourcentage d’argile présente dans le sol est
inférieur a 15 %. 2) La limite de liquidité W, est infé-
rieure a 35%. 3) La teneur en eau ne dépasse pas 90 %
de la limite de liquidité.

Les tableaux II et III présentent les différentes
caractéristiques des sols avant vibrocompactage pour
des échantillons prélevés de la rive gauche et du lit
de V'oued. D’apres le tableau 2, les résultats d’identifi-
cation des sols en laboratoire montrent que le critére
chinois (Youd et al., 1997) n’est pas vérifié puisque la
teneur en argile dépasse 15 % et la limite de liquidité
est trés nettement supérieure a 35 %. Il en ressort donc
que les couches argileuses de la maille C2 ne sont pas
sensibles a la liquéfaction. D'aprés le tableau 3, il en va
de méme pour les mailles C4 et F3.

Caractéristiques physiques des échantillons
argileux prélevés de la maille C2.
Characteristics of clayey samples of the mesh C2.

Cc2 78 54,1 56

Caractéristiques physiques des échantillons
argileux des deux mailles C4 et F3.
Characteristics of clayey samples of the meshes
C4 and F3.

C4 53 34,7 21,5
F3 44 34 18,7
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Selon Robertson et al. (1998), si 'indice de compor-
tement du sol est minimum par rapport a sa valeur
limite, le sol est classé comme granulaire et un calcul
de I_s’avere nécessaire avec un changement de l'expo-
sant n pour juger si les couches granulaires sont plas-
tiques ou non plastiques. Dans ce cas, des profils de
l'indice de comportement I_ont été tracés, pour n égal
a 0,5 afin de caractériser la plasticité des couches. La
figure 16 décrit les profils établis de l'indice de com-
portement des terrains de chague maille de la fon-
dation du barrage. D’aprés ces figures, on constate
que, sur la totalité des mailles étudiées, l'indice de
comportement I_est inférieur & 2,6 ce qui signifie qu’il
s’agit bien de sols non plastiques. Néanmoins, dans la
maille C4, la couche se trouvant a 2 m de profondeur
présente un I_supérieur a 2,6. Selon la procédure de
Robertson, concernant cette couche, un calcul de I_est
refait pourn égal a 0,7.

On rappelle ici, que analyse de risque de liqué-
Taction est principalement basée sur I'évaluation de la
résistance sismique de la fondation (CRR) puis sa com-
paraison au rapport des contraintes cycliques (CSR)
généré par un séisme. Dans le cas du barrage Sidi El
Barrak, ce rapport, déduit a partir de 'équation 1, est
calculé en considérant les valeurs de l'accélération
maximale retenue suite a I’étude sismique. Cette accé-
lération sera prise égale a 0,15 g. La figure 17 montre la

variation de CRR et CSR obtenue avant vibrocompac-
tage en fonction de la profondeur de chaque maille. En
se référant a ces graphiques, on remarque que pour
la majorité des couches étudiées, le rapport CSR est
nettement supérieur a la résistance du sol. Dong, la
liquéfaction de la fondation du barrage est fortement
probable dans le cas d'une accélération maximale de
I'ordre de 0,15 g. Apres vibrocompactage, les valeurs
de la résistance du sol a la liquéfaction CRR sont plus
élevées que celles du rapport des contraintes cycliques
CSR (Fig. 18). Ceci confirme, d’une part, 'améliora-
tion de la résistance des terrains de la fondation et,
d’autre part, l'efficacité de la technique de densification
du sol. Une autre méthode d’identification des points
3 haut risque peut étre utilisée. Elle consiste & préci-
ser les limites entre des échantillons qui peuvent subir
une liquéfaction et les autres. Pour cela, il faut tracer
le diagramme de CSR en fonction de q_,, (Fig. 19). Les
points des essais apres traitement sont placés a gauche
de la courbe limite ou le domaine est défini comme
potentiellement liquéfiable. Les courbes obtenues
apres vibrocompactage permettent de constater que
tous les points appartiennent a la zone non liquéfiable,
ce qui traduit bien I'augmentation de la résistance du
sol traite.

De plus, les résultats d'une analyse traditionnelle
du potentiel de liquéfaction s’appuyant sur le facteur
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de sécurité FS, défini comme le rapport FS = CRR/CSR
sont donnés sur la figure 20. D’apres ces figures, les
coefficients de sécurité indiquent un vrai potentiel de
liquéfaction des couches ou les valeurs calculées sont
inférieures & 1. Aprés vibrocompactage, les valeurs de
FS sont supérieures a 1'unité ce qui justifie ’absence de
tout menace de liquéfaction.

Méthode de Moss et al, (2006)

Le developpement des courbes enveloppes CRR
a été effectué en considérant plusieurs autres para-
meétres tels que les propriétés des sols et les caracté-

ristiques sismiques. Moss et al. (2006) ont cherché a
représenter le CRR en se basant sur des méthodes sta-
tistiques bayésiennes. Ils ont proposé une famille de
courbes limites calées pour differentes valeurs de pro-
babilité (PL = 5, 20, 50, 80 et 95). Ainsi, 1'évaluation de
CRR a partir des mesures de CPT selon la méthode de
Moss et al., (2000) est faite de la fagon suivante :

0.11.Rp}+(0.001.R, 1+0.85R¢) -(.848.1n(Mw)-0.002 1 163291 (P,
CRR = expr(q 1" £ ) )+ o 71;; n(Mw)- n(oy)+ ¢ L))] (’14)

Avec q_, la résistance au cone modifiée, M la magni-
tude du Selsme de référence, @' la distribution normale
cumulée inverse, P, la probabilité de liquéfaction dont
'expression est donnee par I'équation suivante :

o 2 4Fs 5 10 0 2 4Fs g 10 0
0 0 0
2 - 2 ,
g 56 5 6
2, - 2
£
210 210 - «E‘,w
12 - 12 12
14 14 14

Profil de FS de C2, C4, F3.
Profile of FS of C2, C4, F3.
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(([5'11'0451\%_»(0.11.R[)+(0.001,Rf]+ c(1+0.85.R()-7.177.ln[CSR]~0.848,In[Mw}0.0021nb’V]-ZO.E)ZS) N (,l 5)
)

PL=¢ (- 132

Dans le cas du présent barrage, les résultats des
essais CPT effectués avant et apres vibrocompactage
ont été reproduits sur les graphiques reliant le rap-
port des contraintes cycliques (CSR) a la résistance a la
pénétration modifiée g, (Fig. 21). D’apres ces courbes,
on note que la fondation non traitée demeure en partie
potentiellement liquéfiable puisque le nuage de points
est placé a gauche des courbes enveloppes corres-
pondantes aux différentes valeurs de probabilité. Par
contre, aprés vibrocompactage, on note que tous les
points sont décalés a droite des courbes limites dont la
translation correspond a une augmentation des valeurs
de la résistance corrigée.

De plus, cette approche sert a déterminer le fac-
teur de sécurité FS de la fondation du barrage Sidi El
Barrak (Figs. 22 et 23). Ces figures montrent qu’avant
vibrocompactage les valeurs de FS sont inférieures a 1

ce qui témoigne l'existence de couches potentiellement
liguéfiables. Par contre, apres les travaux de densifi-
cation du sol, il apparait que le risque de liquéfaction
diminue puisque FS > 1.

[ 4]
Conclusion

Dans le cas du barrage Sidi El Barrak, les résultats
des essais in situ SPT et CPT et I'interprétation des dif-
férentes approches simplifiées utilisées sont conformes
et similaires. La fondation du barrage est nettement
envahie par des dépbts sableux perméables et le risque
sismique peut causer la liquéfaction des sables de l'ou-
vrage. Ainsi, un traitement par vibrocompactage a été
choisi pour améliorer les caractéristiques mécaniques
des sols de cette fondation. Apres vibrocompactage,
les résultats obtenus a partir des corrélations empi-
riques montrent que le risque est maitrisé, et la fon-

80 50 20 04
F3
03
<4
B2 -
0.1 4 &80
Pas de liquéfaction
i T T T 0
0 3 10 13 20 : J T
g1 (MPa) 0 5 qutipay 15 20

CSR en fonction de g, dans C2, C4, F3.
CSR as a function of g, in C2, C4, F3.

FS FS FS
0 02 04 06 08 0 02 04 06 08 1 0 02 04 06 08 1
G i H ) 0 L i i 0 |
2 2 -
E 4 & E 4
2 ] E
A E 30
s : 5
2 s E g s-
= T L.
10 10
12 —
C4 F3 (:/
14 14

Variation de FS dans les mailles C2, C4 et F3 avant vibrocompactage.

Variation of FS in meshes C2, C4 et F3 before vibrocompaction.
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: : £
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. Variation de FS dans les mailles C2, C4 et F3 apreés vibrocompactage.

Variation of FS in meshes C2, C4 et F3 after vibrocompaction

dation a été qualifiée. En effet, une amélioration des
résistances des sols a été obtenue pour des séismes
d’accélération maximale égale a 0,15 g ou plusieurs
points ont dépassé les conditions critiques de la liqué-
faction. Les facteurs de sécurité calculés sont large-
ment supérieurs & 1 au niveau des différentes mailles
étudiées, et I'effet du vibrocompactage place la fonda-

tion du barrage Sidi El Barrak en sécurité. Ainsi, une
analyse systématique croisée des essais in situ SPT et
CPT permet de poser un diagnostic pour un risque de
liquéfaction des sols support. Cette étude doit donc
servir de base a ’'analyse d’autres sites rassemblant les
mémes conditions de risques.
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Réflexions et propositions
pour le calcul optimise
des parois clouées

sume

Ré

Cet article a pour objets : (1) de présenter les probléemes
auxquels sont confrontés les praticiens lors du
dimensionnement des parois clouées en particulier

pour 'optimisation du quantitatif d’inclusions et de la
détermination des efforts apportés au parement ; (2) a
partir de développements ou extensions de méthodes
existantes, de proposer des méthodes permettant
d’optimiser les longueurs et sections des inclusions

et de déterminer les efforts ponctuels apportés au
parement par les inclusions afin de pouvoir réaliser

le dimensionnement structurel de ce dernier ; (3) de
présenter les développements opérationnels résultant de
ces développements.

La méthode proposée est basée, entre autres, sur des
développements de propositions contenues dans I'additif
aux Recommandations CLOUTERRE publié en 2002 et
dans la norme NF 94 270 publiée en 2009. Une réflexion
a été menée sur le mécanisme de transfert de I’effort
mobilisé a l'intersection entre 'inclusion et la surface

de rupture jusqu’au parement pour déterminer les
efforts ponctuels appliqués par les tétes d’inclusions a ce
dernier.

Mots-clés : parois clouées, inclusions, parement, méthode
de Culmann, poussée active et au repos.

Proposals for the design optimization
of nailed walls

Abstract

The goals of this document are (1) to present the problems
encountered by practitioners when making the design of soil
nail walls, particularly to optimize the quantity of nail bars and
to determine the efforts applied to the shotcrete wall facing,

(2) to propose methods giving answers to the above mentioned
problems by development of existing methods and (3) to present
the practical solutions. The method is based on developments of
the proposals included in the French document « Addendum to
the CLOUTERRE Recommendations » published in 2002 and in
the French standard NF 94 270 Geotechnical design-Retaining
structures-Reinforced and soil nailing structures published in
2009. The point loads due to nail heads applied to the shotcrete
face are determined from the efforts in the nail bars taking into
account the mechanism of transfer.

Key words: nailed walls, nail bars, shotcrete wall facing,
Culmann’s method, active and at rest pressure.
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Préambule

Le dimensionnement des ouvrages de souténement
du type paroi clouée en appliquant 'TEUROCODE 7
pose aux praticiens un certain nombre de probléemes :

1) pour les vérifications dites GEO :

- le calcul des longueurs de clous strictement néces-
saires pour satisfaire les critéres de stabilité ;

2) pour les vérifications dites STR :

— le calcul des sections d’acier strictement nécessaires
dans les inclusions,

—le calcul des efforts ponctuels appliqués au parement
par les tétes d'inclusions et/ou de la répartition de la
pression de contact sol-parement.

Le calcul des longueurs de clous strictement néces-
saires implique que le concepteur suppose un maillage
initial de clous (espacements vertical et horizontal) et
la longueur de ces derniers. Sur cette base sont réali-
sés des calculs de vérification qui conduisent a allonger
ou raccourcir les lits de clous suivant que les facteurs
de sécurité calculés sont respectivement insuffisants ou
surabondants. Cette démarche ot le diameétre de forage
et le frottement latéral unitaire caractérisant 1'interac-
tion limite sol-clou sont fixés, requiert que le concepteur
procéde par titonnements. Par ailleurs, cette démarche
ne garantit pas que la quantité de clous soit minimisée.

Les algorithmes de calcul utilisés jusqu’a ce jour
calculent la résistance mobilisable a 1’arriere de la sur-
face de rupture (minimum de la résistance structurale
et de la résistance a l'arrachement) puis integrent cet
effort dans les équations d’équilibre pour calculer le
facteur de sécurité mais ces algorithmes ne fournissent
pas l'effort strictement nécessaire dans chaque inclu-
sion pour atteindre le facteur de sécurité visé : le
dimensionnement de la section des inclusions doit
donc étre réalisé lui aussi par tAtonnements.

Enfin, les algorithmes et méthodes de calculs
actuels ne fournissent pas les efforts ponctuels appli-
qués au parement.

Le but de cet article est de proposer une méthode
de calcul permettant de répondre & ces problémes et
de présenter I'implémentation qui en a été faite dans
un logiciel.

Analyse des documents
de références

Les référentiels applicables au dimensionnement
des parois clouées ont évolué :

— Recommandations CLOUTERRE 1991 ;
— Additif 2002 aux Recommandations CLOUTERRE ;

- Normes NFP 94-270 sur les ouvrages en sol renforcé
2009.

Ce dernier document s’avére étre, a l'usage, diffici-
lement applicable pour le praticien, puisqu’il propose
dans son annexe E3 :

- soit une méthode simplifiée applicable seulement
pour des cas « simplistes » ;

— goit par une modélisation numérique sans que cette
derniére soit détaillée.
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Compte tenu des conditions particuliérement res-
trictives pour que puisse étre appliquée la méthode
« simplifiée », les cas de la pratique courante releve-
raient tous de la modélisation numérique qui reste peu
explicite, ce qui conduit, par la suite, a réflexions et
propositions.

La modélisation simplifiée recommandée consiste
a déterminer la valeur de l'effort de traction maximal
dans chaque lit de renforcement :

— a partir de la valeur de la résultante P, 0d de la poussée
au repos s ‘exercant, avant le début de 'excavation, sur
un écran vertical positionné au voisinage du parement
et de méme hauteur que celui-ci;

- en distribuant cet effort P, dans les lits de clous
pour tenir compte des consequences des phases de
construction qui conduisent & une augmentation des
efforts en téte et a une réduction en pied.

Dans la pratique, la distribution conduisant & une
résultante d’intensité P, est obtenue en ajoutant une
pression uniforme o, & la pression o, , qul représente
la composante horlzontale de la poussee active selon
Rankine.

Avec:

P4 : valeur de calcul de la poussée des terres au repos ;
0,4 © Valeur de calcul de la contrainte horizontale uni-
forme & ajouter a o,

1
Coq = 5 (K,—K,)vh

Il faut que les indices et notations soient les mémes
sur les deux lignes.
O« : valeur de calcul de la composante horizontale de
la poussée active selon Rankine.

Ty
o, \
.&k R 1 3 5
*’ﬁ,?‘ﬂ&;}i‘ x %r & <
Plemdee - Sy, ——
"*;,‘( 'y
SR qﬂ}
*
LA P2 N
. ¥n
t“*\ % ““1’&%%‘% 2
k! T
QAT RN LW BT
s £y
5 kY .

Distribution des efforts a considérer dans
les lits de clous pour vérifier la stabilité
interne d’un massif cloué dans le cas d’'une
modélisation simplifiée.

1. Ecran vertical positionné au voisinage
du parement.

2. Distribution des contraintes horizontales
a considérer.

Diagram of pressure to be taken into account to
check the internal stability of a nailed wall.




Dans ces conditions, il est apparu intéressant que
soit développée et proposée une méthode pour les cas
qui relevent de la pratique courante.

Problématique des calculs

Calcul des efforts appliqués au parement

Dans la pratique courante, la problématique du
calcul des efforts appliqués au parement et de son
dimensionnement reste entiére.

Généralités

En accord avec I'additif 2002 aux recommandations
CLOUTERRE 1991, I'effort ponctuel retenu en téte de
clou pour dimensionner le parement est

Ty=Max[T,; T, ; T, cos (8-n) )
Avec:
6 = angle de I'axe du clou sous I'horizontale ;

1 = angle d’inclinaison du parement par rapport a la
verticale ;

T, ga,lculé a partir de T, permettant de justifier la sta-
bilité d’ensemble ;

T, calculé afin d’assurer la stabilité du parement par
frottement ;

T, calculé pour assurer le confinement ;

Ty,ax POrne supérieure ou enveloppe des tractions dans
les clous permettant de justifier la stabilité d’ensemble
dans tous les cas de figure des calculs.

Calcul de T,

Le principe de calcul est le suivant.
Pour chaque surface de rupture S, envisagée :

- faire un calcul du facteur de sécurité, FS_, sans inclu-
sions;

— faire un calcul du facteur de sécurité, FS , avec inclu-
sions dont les longueurs sont saisies initlalement par
l'utilisateur mais sans en limiter la résistance structu-
rale.

Connaissant I'effort stabilisant, T, , apporté par les
inclusions sur la surface de rupture S, et sachant que
cet effort stabilisant, A, fait passer le facteur de sécu-
rit¢ FS & FS (= FS ), il est recherché par itérations la
valeur de l'effort T, strictement nécessaire pour que
FS, = FS requis.

Avec :

ES,, : facteur de sécurité de la surface de rupture sans
inclusion(s) ;
FS_: facteur de sécurité de la surface de rupture avec
inclusion(s).
Avec leffort T, , FS = FS_ + AFS (2)
Le probleme consiste :

- arechercher T tel que AFS; = FS FS . 3)

visé oi

— & itérer les calculs ci-dessus pour toutes les surfaces
de rupture et pour toutes les phases afin d’obtenir
Ty a = Max [T].

Cette méthode peut étre appliquée en considérant
que les inclusions travaillent soit de maniere axiale,
soit selon l'approche multicritére telle que proposée
par Blondeau et al.

SASAIASA

. Effort stabilisant Tio

.,
.,

e SUTface de rupture Si

Position du probléme du calcul itératif de
I'effort T, dans une inclusion pour assurer
la stabilisation interne suivant la surface
de rupture S,

Definition of the problem of the iterative
calculation of the force, T, in the nail bar to
ensure the internal stabilization along the failure
surface S,

Détermination de T a partirde T, ,,

L'optimisation proposée suppose que la longueur
des clous est toujours conditionnée par T, ..

Il est proposé que T, effort amené au parement
pour assurer la stabilité globale, soit déduit de T, ,, en
retranchant de ce dernier, le frottement mobilisé entre
la surface de rupture et le parement.

A l'extréme, si le clou est gainé et peut donc coulis-
ser librement dans la zone entre la surface de rupture
et le parement, ce qui correspondrait a ce qui se passe
sur la longueur libre d’un tirant actif, alors T, = T, .

A l'inverse, si U'effort de frottement mobilisable est
supérieur a T, dans cette zone du fait d'un frottement
latéral unitaire limite et/ou d'une longueur passive du
clou élevés, I'effort T,,,, est complétement transmis au
sol avant méme d’atteindre le parement et T = 0.

La représentation du mécanisme est celle présentée

sur le schéma ci-apres.

Variation des efforts le long de V'inclusion.
Variation of the forces along the nails.

)]

REVUE FRANGAISE DE GEOTECHNIQUE

N° 743

2 trimestre 2013



28

Tban‘e ; 7T¢f] + C[S_”(}

OUTyux = Min
acier FqS

4s AB

et T, =Ty ~ 701
4

Calcul de T,

T, est I'effort nécessaire pour mobiliser un frotte-
ment suffisant a 'arriére du parement afin d’éviter les
mouvements tangentiels.

La figure 4 précise les données du probléme.

1::moteur = WT = Wsina
Résistant = (WN + T1)tgq); + Cll
FRésistant = (WCOSC{’ + Tj)tg(l)l + Cll
FR Weosa tgd,+7T; tgd,+Cl
FSG: €S - l. | i
F Mot Wsina,

T1 = (FSeWsino -Weosa, tg®; —-Gl) x ﬁ

1

Ty =W (FSg sino cosa) — Gl
tge; tge;

Avec :
W =25 (kN/m®) x e (m) x I (m) ;
®. = angle de frottement a l'interface sol parement ;
C, = cohésion a I'interface sol parement.

Modélisation des efforts de glissement de
la paroi.
Modelling of the sliding forces of the wall.

Leffort T, est distribué entre les clous au prorata
des surfaces reprises par chacun d’eux.

Calcul de T,

Généralités

La méthode pour estimer T, est une extension de
la méthode simplifiée proposée dans I'annexe E3 de la
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norme NF 94 270 et consiste, dans un premier temps,
a calculer la poussée active a l’arriére du parement
considéré comme un écran fictif par la méthode de
Culmann.

T, est I'effort de confinement apporté par les clous
qui garantit la stabilité vis-a-vis des efforts de poussée
active sur le parement.

Méthodologie générale d'obtention du diagramme des pressions
et des résultantes des poussées

Le calcul de chacun des diagrammes de pressions
(sol, eau et surcharges) est réalisé suivant le méme
principe :
~ I'écran sur lequel s’exercent les poussées est discré-
tisé suivant un pas choisi par I'utilisateur ;

- les incréments de poussée s’exergant sur I'écran sur
chaque segment de discrétisation sont calculés par la
méthode de Culmann ;

- la répartition des résultantes des poussées sur I'écran
permet de calculer le diagramme des poussées, tra-
duites en pression sur l’écran, par dérivation du
diagramme des forces ;

- la résultante de la poussée totale est ensuite calculée
par sommation des incréments de poussée.

La méthode de Culmann est utilisée pour la déter-
mination des poussées et permet de tenir compte d'une
forme quelconque de terre-plein & 'amont du mur et
d’une surcharge elle aussi quelconque.

Le point d’application de la poussée est donné par
le barycentre du diagramme de pressions déterminé
ci-dessus.

C’est une généralisation de la théorie de Coulomb,
puisque basée sur des lignes de rupture rectilignes.

Comme le recommande G.B. Tschebotarioff, le frot-
tement sol-écran peut étre négligé (o = 0) dans le calcul
de la poussée qui sera alors légérement surestimée de
5410 %.

écran fictif

/ cholsl

7 e S

7 Rolds velumique du sot
C : cobvsion
& froftereent infeme

1.+ BOKIS volumique de Feau

Détermination de la résultante des
poussées.
Calculation of the active earth pressure.




Les forces s’exergant sur le prisme de terre ADD,
sont les suivantes :

Forces s’exercant sur le prisme de terre.
Forces acting on the earth block.

W, : poids des terres du prisme ADD,;

W, :aire (ADD} x v ;

Q,: résultante des surcharges sur le prisme ADD,. Q,
:fqi;

U, : résultante des pressions interstitielles sur le plan
AD.;

(O cohésion sur le plan AD, C, =Cx I(AD,)) =Cx]1;
Ca,: adhérence sur I'écran fictif Ca, = Ca x I(AD);

R;: réaction du plan AD, ;

P,: résultante des poussées s’exergant sur le plan AD
en considérant le plan de rupture AD,;

o : inclinaison de la poussée active sur 'écran fixée par
le concepteur.

Polygone des forces
pour ta surface de rupture AD

!
,, La - ow
® ’
D .

< Y

2 [

o .

D'ou:

Polygone des forces.
Polygon of forces.

La conduite de ce calcul pour les plans AD, a AD,,
inclinés de 6, a 6, sur 'horizontale permet de détermi-
ner I'évolution de la poussée P, sur I'écran en fonction
de l'inclinaison du plan de rupture considéré.

La méthode de Culmann donne la résultante totale
des poussées sur "écran jusqu’au point A.

Afin de pouvoir tracer le diagramme des pres-
sions s’exercant sur ’écran, il y a lieu de recommencer
le calcul de la résultante totale des poussées pour
différentes positions du point A sur 1"écran. Les
différences de poussées entre deux positions
consécutives permettent alors de déterminer le
diagramme des poussées sous forme de pression sur
I'écran.

Soit :

o la pression au point Aj ;

O, la pression au point Aj_1 ;

A, . :la distance entre deux points de discrétisation.
P.

Pj' -1

Ainc

o, est donné par o,

Poussée au repos ou poussée active

Pour les valeurs courantes de &, c’est-a-dire com-
prises entre 25 et 40 degrés, le rapport K /K, égal en

premiére approximation a (1 —sin¢)/tg? [% - g] pour une
Résultante des poussées

en chaqgue point de
discrétisation

Diagramme des
contfraintes

cire égate &

it /f;”//(Pi)“(P;»))

Calcul des diagrammes de pression sur un
écran.

Determination of the pressure diagrams on a
wall.

contrainte horizontale est compris entre 1,42 et 1,64,
soit environ 1,5 pour un angle de frottement courant
de 30 degrés, valeur moyenne des bornes considérées.

En l'absence de tout déconfinement, la poussée
exercée sur 'écran serait celle au repos et dans ce cas :

T,=1,5P,
Si le déconfinement est tel que I'état actif peut étre
atteint, alors la poussée exercée sur I'écran serait
T,=P,
La poussée exercée sur I’écran est donc :

k{ ) 5
T =p |21} &
2 AK( 5A)+ 5,

a

SOit T, = P, 514_,‘1 _ﬁ
K, 3, K

a
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Avec :

8 déplacement relatif mesuré lors de la réalisation de
parois clouées ;

d, déplacement relatif de 'écran nécessaire pour
atteindre I’état actif.

Le tableau C1 de I’Annexe C3 de la norme NF
1997-1-EC7 donne les mouvements nécessaires pour
atteindre 1'état actif : ces derniers sont compris entre
0,05H/100 et H/100 suivant I’état de densité d’un sol
non cohérent et du type de déplacement du mur.

c.3 Mouvements nécessaires pour mobiliser les pressions limites des terres

(1) It faut prendee en idération la ire pour le dé d'un étatlimite de poussée
dans un sol non cohérent deriére un mur de souténement vertical retenant un massif de terrain & surface

de ce dépend du type de mouvement du mur et de Ia densité du sol. Le
tableau C.1 donne lordre de grandeur du rapport vy/h.

Tableau C,1 ~ Rapport vylh

vyl Vot

Type de mouvement du mur sol tache sol dense

% %

04305 01802

by va « 02
H
5 HE
i
1
vy Bt

Définitions
v, estlemouvement du mur nécessalte pour mobiliser ka poussée des terves |

005301

08410 02405

04305 01302

4 eslka hawleur du mut.

Tableau C1 de I’Annexe C3 de la norme NF
1997-1-EC7.

Table C1 / Appendix C3 from NF 1997-1-EC7
Standard.

Les déplacements relatifs mesurés lors de la réali-
sation de parois clouées sont donnés dans les Recom-
mandations CLOUTERRE 1991 et varient dans une
fourchette allant de 0,2H/100 a 0,4H/100 pour les sols.

Ordre de grandeur des déplacements en téte
d’un massif cloué.

h/1 000

2H/ 1000 4H/1 000

K 0,8 1,25 15

Une borne supérieure de T, est donnée pour &
minimal et 8, maximal, soit :
8 _2H/1000
8, O05H/00

ce qui donne T,=13P,.

Il est donc proposé de retenir comme valeur de la
poussée sur 1’écran :

T,=13P,.

De la méme fagon que T,, T, est distribué entre

les clous au prorata des surfaces reprises par chacun
d’eux.
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Si, par contre, toute déformation était bloquée par
les dispositions constructives mises en ceuvre (blocage
des clous a la clé dynamométrique, parois mixtes avec
tirants précontraints et clous passifs...), alors la valeur
ploposec T, = 1,3 P, sous-estime la poussée appli-
quée sur le parement et la valeur a retenir pour T, est
T,=15P,.

C’est pourquoi il parait souhaitable que le concep-
teur puisse choisir et préciser le coefficient qui permet
de passer de la poussée active calculée par la méthode
de Culmann a la valeur effectivement appliquée sur
I"écran en fonction des déplacements prévus de la
paroi.

Ce coefficient varie donc de 1,0 & 1,5 et la valeur
devrait étre retenue en accord avec les considérations
développées dans les paragraphes précédents.

Aux fins de comparaison avec T et T,, la valeur de
T, doit étre pondérée par un coeff1c1er1t de sécurité.

En résumé, la poussée active P, est calculée par la
méthode de Culmann sur I'écran flCUf constitué par
le parement. Cette poussée active est majorée dans le
rapport K/K, pour obtenir la poussée au repos P, sur
le méme ecran La valeur de T, est mterpolee dans les
murs cloués, entre la poussée au repos a déplacement
nul et la poussée active nécessitant un déplacement
8 =0,5 % H. Enfin, cette derniere valeur de T, doit étre
pondérée par un coefficient de sécurité.

Comparaison avec la bibliographie

LAdditif 2002 aux Recommandations CLOUTERRE
proposait que, sur les deux premiers lits de clous, le
calcul soit réalisé

avec: T, =0,7 Kayh?

= Q%PA =14P,

’

soit: T,

et que, sur les lits inférieurs, soit considérée la poussée
active P,.

La norme NF 94-270 sur les ouvrages en sol ren-
forcé propose que la poussée appliquée sur 1’écran soit
la poussée active majorée sur toute la hauteur d'une
contrainte horizontale constante telle que la poussée
totale sur I'écran soit égale a la poussée au repos, ce
qui revient a considérer que T, = 1,5 P, en vertu des
considérations développées dans les paragraphes pré-
cédents. Cette derniéere disposition parait extrémement
sécuritaire et non conforme aux comportement et fonc-
tionnement des ouvrages en sol renforcé.

Terzaghi et Peck (1967) ont proposé des diagrammes
de pression a considérer pour le dimensionnement des
blindages de fouille basés sur I'expérience :

—sables

P = 0,65 K L2 0,65

SOt T, =—
0,5

4

—argiles molles et moyennement raides

0875(1-36—“)&
U H)"

P=0875 1—flg yH? soitT, =
vH 05
soit T, —175(1—@}}7 W
yH



—argiles raides

P=0,1520,30y1F soit T, = %

Byrne et al. (1998) (Fig. 5.17 p. 116) ont synthétisé
les valeurs d’efforts mesurés au parement. 80 % des
valeurs mesurées sont telles que P = 0,6 K,yH? avec
des minimums a 0 et un maximum a P = 1,5 K,yH? soit
T,=1,2 P, pour 80 % des cas et T, = 3 P,. Il préconise
que les efforts au niveau du parement soient considé-
rés comme égaux a P=0,5 K yH?, soit T, = 1,0 P,.

Gigan (1986) rapporte des pressions derriére I'écran
égales a 60 % de la poussée active soit T, = 0,6 P,.

Gudehus (1982), enfin, propose des valeurs T,
variantde 1,0a 1,2 P,.

Les valeurs proposées pour T, varient dans une
fourchette tres large, de 0,6 P,a 1,2 P, pour les auteurs
ayant suivi ou rapporté des expérimentations de parois
clouées.

CLOUTERRE, fondé sur l'expérimentation, et la
norme NFP 94 270 proposent par contre des valeurs
plus fortes, respectivement de 1,4 et 1,5.

Au vu des références bibliographiques et des déve-
loppements proposés ci-avant, la valeur de 1,5 P, pro-
posée dans la norme NF 94-270 apparait sécuritaire
{ce que cette derniere reconnalt explicitement pour les
sols cohérents) et la valeur proposée de 1,3 P, apparait
étre un meilleur estimatif pour les cas courants.

Toutefois, dans les sols ou roches tendres, évolu-
tifs, gélifs, gonflants ou fortement sur-consolidés, une
approche du comportement géotechnique de I'ouvrage
doit justifier un autre choix.

=032a0,6 P

Diagramme de poussée sur I'écran

Indépendamment de la valeur de la poussée sur
I’écran, qui a fait I'objet de 1'analyse développée au
paragraphe précédent, se pose la question de la répar-
tition des pressions sur I'écran correspondant a la
force de poussée.

Selon les documents et les auteurs, la répartition
a considérer pour distribuer la pression a partir de la
valeur T2 calculée peut varier de triangulaire (Additif
CLOUTERRE) a trapézoidale (Norme NF 94-270 et Ter-
zaghi), voire rectangulaire (Terzaghi). Il est laissé la lati-
tude au concepteur de choisir le type de distribution.

Détermination de la longueur de scellement
strictement nécessaire

Le but est de déterminer la longueur minimale de
chaque lit de clous qui permet d’assurer la stabilité de
la paroi.

L’optimisation proposée suppose que la longueur
des clous est toujours conditionnée par T, .

W Si 'on considere non pas la résistance au cisaillement non drainé
Cu mais la cohésion effective ¢’, et que 'on s’intéresse a la variation

du coefficient t=1,75(’1— 473) pour des valeurs de y et H de 20 kN/m? et
Y

H=5m, la valeur de t varie entre 1,75 et 1,05 pour une cohésion effec-
tive variant entre O et 10 kPa, soit 1,4 en moyenne.

Pour cela, I'ensemble des longueurs possibles doit
étre parcouru en imposant des contraintes construc-
tives et géomeétriques et déterminer le facteur de sécu-
rité.

La solution optimale correspond a celle dont la
somme des produits (longueur de clous x résistance
maximale de 'armature) sera minimale. Ce critere per-
met de minimiser le poids d’acier utilisé.

. nclous
Solution=TNIN(Y T,,,0)* L)
nSurfaces i=1

La contrainte constructive supplémentaire imposée
est que les longueurs de clous restent constantes ou
diminuent du haut vers le bas.

T

i+l
S
Ly

L@ =L{+)

Disposition constructive imposée sur la
longueur des clous.

Constructive arrangement imposed to the
length of nails.

Lalgorithme d’optimisation utilise la théorie des
graphes avec recherche par profondeur.

La méthode permet d’arriver rapidement a la pre-
miére solution valide, et d’éliminer ainsi plus facile-
ment des itérations.

Cet algorithme permet de parcourir toutes les
solutions en éliminant le plus rapidement possible les
« branches » que ne sont pas adéquates, ¢’est-a-dire ne
répondant pas a la contrainte imposée ou dont la solu-
tion sera forcément moins optimale que celle trouvée
précédemment.

Pour réduire le temps de calcul, il est apparu pré-
férable d'itérer cet algorithme avec des valeurs de AL
décroissantes, minimisant ainsi le nombre de combi-
naisons.

Détermination de la section d'armature
initialement nécessaire

Connaissant l'effort T,,,, qui est strictement néces-
saire pour obtenir le facteur de sécurité requis pour
une surface de rupture, la section d’armature néces-
saire pour la surface de rupture considérée est :

Ai= TMAXI
Qe
l'c,

La section d’armature strictement nécessaire est la
section maximale d’armature de toutes les surfaces de
rupture

A= MAX [Ai]

3!
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Lit de clous n° 1

(bas de la paroi) Lit de clous n° 2

max2

Algorithme de recherche de longueurs.
Algorithm to reach optimized lengths of nails.

Lit de clous m

Calcul FS pour chaque surface
S1 FS >=FSvisé alors
Calcul 2(L*Fu00)

min

Calcul FS pour chaque surface
S1 FS >=FSvisé alors
Calcul 2(L*F_

x'ma)

O U UY

Calcul FS pour chaque surface
S1 FS >= FSvisé alors
Calcul Z(L*F__ )

arma

Calcul FS pour chaque surface
Si FS >= FSvisé alors
Calcul Z(L*F

mma)

4
Application opérationnelle

Les propositions développées ci-avant ont été inté-
grées dans un logiciel de calcul de stabilité.

Lintégration de ces propositions permet non seule-
ment de faire une vérification du caractere admissible
du confortement proposé mais une optimisation de ce
dernier par une détermination des longueurs et sec-
tions optimales et des efforts amenés au parement.
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Un exemple des différentes étapes et sorties en
est montré sur les figures ci-apres. Le cas présenté a,
pour des raisons de clarté, été conduit a ’état limite
ultime, sans coefficients de sécurité partiels, en visant
un facteur de sécurité global de 1,5.

La figure ci-dessous présente les résultats du calcul
donnant les longueurs optimisées pour atteindre le fac-
teur de sécurité visé de 1,5.



. I T H H H ”I H T 1 T ¥ T l”” l' H ¥ T I ”I WI IH I'Hly - T 1 T I' H H T T T ”IH T H H ¥ ¥ T { ¥ ¥ H 'l' !
Zones d'entrée-sortie des surfaces o —

- Echelle (m) 4 (1/250) _ "

! MHHHIHHHHHHHHHHT";'“?'T'?”;‘HHH!HIIHHH i

L cloud ..,

[ ——

clous

e

20000 surfaces calculées

] i i ] 1 1 1IO i i 1 i 1 i i i i 210 k] i i i 1 ] 1 ] ] 310 1 1 1 1 1 L
A GEOSTAB® v4.07 du 10/10/2012 développé par GEOS GEOS INGENIEURS CONSEILS, 72 v. G. de Mestral, Bat. Athéna 1 TEL: 0450953814 |
‘a hitp/iww.geos.fr  E-mail: info@geos.fr Archamps Technopole, 74166 St. Julien en Genvois CEDEX - France FAX: 04 50 95 99 36
80LS (7Y; Tsat) o] ] qs Fichier "Publication_n"
1 (19.00;19.00)* 1.00  0.000/1.00 28.50/1.00 120.0/1.00 Méihode de BISHOP modifiée
1 2 (20.00;20.00)*1.00 5.000/1.00 3350/1.00 190.0/1.00 Classique
Ef 3 {19.50;19.50) * 1.00 0.000/1.00 28.00/1.00 70.00/1.00 Action des terres ve : 1
Resistance des terres yr,e 1
Yidte L o Esp & ¥ arma Coefficient de Méthode 1
CLOU1 11.0000 1500 % 5.00 1.00 0115  560.0/1,000 Unités : kN, m
CLOU 2  9.00000 15.00 5.00 1.00 0.115 560.0/1.000. [ ongueurs initiales Charges surtaciques et Forces linéaires |
CLOU 3 7.00000 0148 60.0/1.000 ag qd F Gamm g
CLOU 4  5.00000 0.115 560.0/ 1.000 1200 200 100 0.00

CLOU 5 3.00000
CcLou s  1.00000

0.115 560.0/1.000
0.115 560.0/1.000

zZ
3

Xo Yo 5 Fs Fso  CL1 cLz CL3 Cl4 CLs  CLls

trac. trac. trac. trac. frac. trac.
19.240 21660 25250 1772 1.627 0.0000 0.0000 0.0000 0.0000 29.790 129.71
191360 21.680 25300 1.773 1.625 0.0000 0.0000 0.0000 0.0000 31.750 13142
18.030 21.720 25360 1.773 1.622 0.0000 0.0000 0.0000 0.0000 33.710 133.13
19,440 21,560 25.130 1.774 1,633 0.0000 0.0000 0.0000 0.0000 25.900 126,11t
19.340 21.630 25.180 1.774 1.630 0.0000 0.0000 0.0000 0.0000 27.840 127.68
19,540 21560 25070 1.774 1.636 0.0000 0.0000 0.0000 0.0000 23.960 124.54
18,930 21.750 25420 1.774 1.620 0.0000 0.0000 0.0006 0.0000 35.680 134.85 Longueurs finales optimisées pour FS = 1.5
19.650 21530 25.020 1.774 1.639 0.0000 0.0000 0.0000 0.0000 22.030 122.98
9 19750 21.500 24.860 1.774 1.642 0.0000 0.0000 0.0000 0.0000 20.100 121.43
10 18.780 19,180 23.190 1.775 1.664 0.0000 0.000C 0.0000 0.0000 17280
Long. des clous optim. {(FS = 1.5,Lmin =5} : § 11.350- 11.380 11.350

W NGO D W N =

Calcul de la longueur optimisée pour atteindre un FS visé.
Determination of the optimized length of the reinforcement to reach the safety factor.
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La figure suivante présente les efforts T,,,,, T,
T, et T, obtenus en imposant les longueurs résultant

des calculs de I’étape précédente et montre que ces

sé

derniéres sont suffisantes pour respecter le facteur de

curité imposé.

T T H T H ¥ T ¥ T

Zones d'entrée-sortie des surfaces

T

cloud

cloud

20000 surfaces calculees

| Echelle (m)  1(1/250) - i
- 1 ]
i ST T T T s T

Facteur de sécurite 1 502

Efforts maximums dans les clous (FS = 1.5) :
Efforts TO (FS = 1.5) :

Efforts T1 (FS = 1.5)

Efforts T2 (FS = 1.5; T2/Pa = 1.3; 6/¢p = 0)

2.9807
149.64
149.64

2.8807
149.64
149.64

23,133
146.31
149.31

Maximums T0,T1, T2

Calcul des efforts maximums dans les inclusions T

(II||l1&0ililllIllzlolllllilllsloillllll
B GEOSTABO v4.07 du 10/10/2012 développé par GEOS  GEOS INGENIEURS CONSEILS, 72 1. G. de Mesiral, Bat. Athéna 1 TEL: 04 50 95 38 14
"‘.’ hitp://www.geos.fr  E-mail: info@geos.fr Archamps Technopole, 74166 St. Julien en Genvois CEDEX - France FAX: 04 50 95 99 36
SOLS ( 7; Ysat) o} 0] s Fichier "Publication_n"
1 (19.00;19.00)* 1.00 0.000/1.00 28.50/1.00 120.0/1.00 Méthode de BISHOP modifiée
[ 2 (20.00;20.00)*1.00 5.000/1,00 33.50/1.00 190.0/1.00 o Classique
1 3 (49.50;19.50)* 1.00 0.000/1.00 28.00/1.00 70.00/1 Longueurs saisies Action des terres ye : 1
Resistance des terres yr,e 1
Ytéte L o ] Coefficient de Méthode 1
CLOU 1 11.0000 1.00 0.118 Uniités tkN, m
CLOU2 9.00000 1.00 0.115 Résistances a la Charges surfaciques et Forces linéaires
CLOU 3 7.00000 1,00 0.115 traction initiales o g F Gamm g
CLOU4  5.00000 1.00 0.115 1 200 200 100 0.00
CLOUS5  3.00000 1.00 0.115
CLOUS  1.00000 1.00 0.115
Ne Xc Yo cli  Cl2 Cl3 ¢4 cls  cls =
{rac. trac. trac. frac. trac. trac. frac.
118710 17.610 20.850 1502 1.409 0.0000 0.0000 0.0000 0.0000 1.7500 97.390 99.140
2 18600 17.630 20.380 1502 1.404 0.0000 0.0000 0.0000 0.0000 4.8200 100.09 fo4.91  Efforts maximums dans les inclusions
3 18830 17600 20.310 1503 1.414 0.0000 0.0000 0.0000 0.0000 0.0000 94.690 94.600 / POur Fensemble des surfaces analysees
4 18480 17.640 20.420 1503 1.399 0.0000 0.0000 0.0000 0.0000 7.9000 102.81 110.71
5 18360 17.660 20460 1504 1.395 0.0000 0.0000 0.0000 0.0000 10.990 10553 116,52
6 18250 17.680 20.490 1.505 1.391 0.0000 0.0000 0.0000 0.0000 14.090 108.27 1223
7 18940 17.580 20270 1.506 1.419 0.0000 0.0000 0.0000 0.0000 0.0000 92.010
8 18130 17.690 20.530 1.507 1.387 0.0000 0.0000 0.0000 0.0000 17.190 111.01 12§
9 18010 17710 20570 1.508 1.383 0.0000 0.0000 0.0000 0.0000 20.310 11377 464.08
10 19.060 17570 20240 1508 1.424 0.0000.0.0000..0.0000..0.0000..0,0000

Efforts maximums au parement

et des efforts appliqués au parement T, T,, T,.
T, T,

max’

Determination of the maximum efforts in the nail bars T,__, and of the efforts applied to the face T,

[V
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La figure ci-apres présente le facteur de sécurité sont suffisantes pour atteindre le facteur de sécurité
obtenu en imposant les longueurs et les résistances visé.
résultant des calculs précédents et montrant qu’elles

T H T T T T T ¥ T T T ¥ T i 1 T T T T T ¥ H H H ¥ ¥ T H T T H T T T T T T i H T H i T T
Zones d'entrée-sortie des surfaces mmmmemosem

- Echelle (m}) 4(1/250) o

1

I ST e e T T T

L slout Lo : -]

e clou?

20000 surfaces calculées
i i i i i 1 1)0 i 1 i i i i 1 i i 2I0 1

GEOSTABO v4.07 du 10/10/2012 développé par GEOS GEOS INGENIEURS CONSEILS, 72 r. G. de Mestral, Bat. Athéna 1 TEL: 04 50 9538 14

"‘" hitp/iwww.geos.fr - E-mall: info@geos.fr Archamps Technopole, 74166 St. Julien en Genvois CEDEX - France FAX: 04 50 95 99 36
SOLS (Y; Ysat) C [ s Fichier "Publication_n"
1 (19.00;19.00)* 1.00 0.000/1.00 28.50/1.00 120.0/1.00 Méthode de BISHOP modifiée
. 2 (20.00;,20.00)*1.00 5.000/1.00 3350/100 190.0/1.00 Classique
B 3 (19.50;19.50)* 1.00 0.000/1.00 28.00/1.00 70.00/1.00 Action des terres ve : 1
Resistance des terres yre - 1
Yidte L a Esp 7} ~ Farma Coefficient de Méthode 1
CLOU1 110000 1135 5.00 1.00 0.115 ¢ 47.63/'%000 RQS!Stance ala tcriaCtt'on kb
; saisie correspondan
GLou 2 9.00000 11.35 5.00 .00 0.315 aux efforts nfaximums Charges surfaciques et Forces linéaires
CLOU3 7.00000 11.35 5.00 1.00 0.115 Pl
de la page précédente a9 qd F Gamm ¢
CLOU4 5.00000 11.35 5.00 1.00 0.115 1 200 200 *1.00  0.00
CLOU S 3.00000 11.35 5.00 1.00 0.115
CLOU 6 1.00000 11.85 5.00 1.00 0.115
N°  Xc Yo R Fs Fso  CLi CLz  CL3 CLs  CLs )3

trac.  frac.  trac. traé frac.  frac.  trac.
18,710 17.610 20.350 1.502 1.409 0.0000 0.0000 0.0000 0.0000 1.7500 97.390 99.140
18.600 17.630 20.380 1.502 1.404 0.0000 0.0000 0.0000 0.0000 4.8200 100.09 104.91
18.830 17.600 20.310 1.503 1.414 00000 0.0000 0.0000 0.0000 0.0000 94.690 94.690
18.480 17.640 20420 1.503 1.399 0.0000 0.0000 ©0.0000 0.0000 7.9000 102.81 110.71
18.360 17.660 20.460 1504 1.395 0.0000 0.0000 0.0000 0.0000 10.990 105.53 116.52
18250 17.680 20.490 1.505 1.391 0.0000 0.0000 0.0000 0.0000 14.090 108.27 122,36
18,940 17580 20,270 1.506 1.419 00000 0.0000 0.0000 0.0000 0.0000 92.010 92.010
18.130 17.690 20.530 1.507 1.387 0.0000 0.0000 0.0000 0.0000 17.190 111.01 128.20
9 18010 17710 20570 1.508 1.383 0.0000 0.0000 0.0000 0.0000 20.310 113.77 134.08
10 19.060 17.570 20.240 1508 1.424 0.0000 0.0000 0.0000 0.0000 0.0000 89.340 89.340
Efforts maximums dans les clous (FS = 1.5) 1 43.611 43.934 125,56 143.06 110.99 151.33 618.49

CO N DTS WON -

Efforts TO (FS = 1.5) : 0.0000 0.0000 0.0000 18.389 47.159 120.52 186.07
Efforts T1 (FS = 1.5) : 23.133 23.133 2.9807 2.9807 29807 22.624 77.831
Efforts T2(FS = 1.5; T2/Pa = 1.3;8/¢ = 0) : 70.052 149.31 149.64 149.64 148.14 68.954 736.73
Maximums T0,T1, T2 : 70.052 149.31 149.64 149.64 148.14 120.52

Veérification du calcul des efforts maximums T__ dans les inclusions.
Checking of the maximal efforts T, in the nails.

max

REVUE FRANGAISE DE GEOTECHNIQUE
N 143
2 trimestre 2013



La figure ci-apres présente le lieu des efforts maxi-
mums dans les clous.

T T T

T T T H T T T T T 1 T i T ¥ T ¥ H T T T T T T T 1 13 T T T

Zones d'entrée-sortie des surfaces [t

- Echelle (m) 1(1/250)

|

clotrt

clowd

cloud ..,

wloul

gloud

10 20 30

i J. 1 1 1 L F H 1 ] 1 1 1 1 ] i i L 1 1 1 | 1 L 1

i 1 1

T"i“i"i'*i”mHHHHHHH

Lieux des efforts maximums dans les inclusions.
Location of the maximum efforts in the nails.

1 ¥ T

L T T T ¥ T T ¥ H 1 T T T T T T T T T T T T T T T H T T T

Zones d'entrée-sortie des surfaces e —
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Diagram of pressure applied to the face according to Culmann’s method.

Diagramme des pressions appliquées au parement calculées par la méthode de Culmann.
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Le diagramme de poussée active calculé par la
méthode de Culmann est montré ci-dessous.

La figure ci-dessous présente le diagramme de
pression déduit du choix du maximum T, T, et T,
redistribué sur le parement

T ¥ T F H H ¥ T T L T T ¥ T H T T T H T H
Zones d'entrée-sortie des surfaces

L. Echelle (m) {(1/250)

1

» slous

cloud

20000 surfaces calculées
1{0

IZ)OI k1 1 i

] 1 i i i i 1 () i 1 i L 1l i

\HIHHHH_IHHIHHH!H!H?“i”iz”a{lHIHHHH‘H‘H‘H

&

Facteur de sécurité 1.502
4|0

| i i i i 1 i 1 1 L i 1 i 1 ] i 3 1 L 1

Diagramme de pressions redéfini pour le calcul de I'effort T,.

Diagram of distributed pressure for the determination of the applied pressure to the face.

[ 5]
Conclusion

A partir d’un constat de la situation et d’un état
de l'art portant sur le dimensionnement des parois
clouées, il a été proposé des méthodes permettant de
déterminer les longueurs et sections minimales d’ar-
matures, d’optimiser le dimensionnement des inclu-
sions et de déterminer les efforts ponctuels appliqués
au parement par les tétes d’inclusions. 'application
opérationnelle qui en a été faite s’avére permetire une
optimisation économique intéressante du dimension-
nement.

Il est recommandé de confronter cette optimisa-
tion & une étude de sensibilité du dimensionnement a
une variation des parameétres prépondérants que sont
I'angle de frottement et le frottement latéral unitaire
limite.

Les cas particuliers des sols gonflants, gélifs, évo-
lutifs doivent faire 'objet d’une étude particuliere pour
déterminer les pressions appliquées au parement.

Les auteurs tiennent a remercier MM. C. Chapeau et A. Ménoret qui ont
bien voulu nous faire part de leurs critiques constructives, avis, conseils et
remarques éclairées apres des relectures minutieuses.
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Comportement

d’un massif renforce

par inclusions rigides
verticales a inertie variable

& Le développement de réseaux routiers, autoroutiers,
= ou ferroviaires, ainsi que de grandes installations
a || industrielles sur des sols de fondation de mauvaise

) qualité nécessite I'utilisation de techniques de

R

renforcement visant a améliorer la performance globale
de ces sols a la fois en termes de réduction de tassement
et d’augmentation de la capacité portante. Parmi les
différentes techniques disponibles, I’amélioration des
sols de fondation en incorporant des inclusions rigides
verticales semble étre une solution particulierement
appropriée, car elle est facile & mettre en ceuvre et ne
nécessite pas de substitution d’importants volumes de sol
compressible.

La technique consiste a réaliser un groupe d’inclusions
régulierement espacées a travers une couche de sol
compressible jusqu’a un substratum sous-jacent de
capacité portante plus importante. La charge de surface
étant ainsi transférée vers le sol compressible par
I'intermédiaire d’un matelas de transfert de charge
réalisé sur ces inclusions. Les tassements différentiels

a la base du matelas entre le sol compressible et les
inclusions rigides conduisent a un « effet de volite » en
raison de mécanismes de cisaillement induits.

Une technique de fabrication d’inclusions rigides a été
mise au point pour réaliser en une seule opération une
inclusion verticale rigide de forme circulaire associée a
une téte en forme de cone inversé.

Dans cet article, une étude numérique basée sur le cas
concret d’'un chantier a proximité de Bourgoin-Jallieu
(France) est proposée afin de mettre en évidence le mode
de fonctionnement de cette nouvelle technique dans le
cas de dallages industriels.

Mots-clés : renforcement, inclusion rigide, modélisation
numérique, dalettes, inertie variable.

Behavior of a pile-supported
embankment using rigid inclusions
with variable inertia

The increasing lack of good quality foundation soils allowing

the development of roadway, motorway, or railway networks,

as well as large scale industrial facilities, necessitates the use

of reinforcement techniques aimed at improving the global

performance of such soils, both in terms of settlement reduction

and increasing load bearing capacity. Among the various

available techniques, the improvement of foundation soils by
incorporating vertical stiff inclusions appears to be a particularly 39
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Introduction

La réalisation de remblais renforcés par inclusions
rigides verticales rigides pour supporter des charges
réparties (route, culée de pont, remblai, sols indus-
triels, stations d’épuration...) a fortement augmenté
en France.

Le procédé traditionnel consiste en la réalisation
d’une maille réguliere d’inclusions rigides, combinée
a un matelas qui permet le transfert de charge par
cisaillement et qui peut aboutir a la création de voltes
de charge (Okyay, 2010 ; Low, 1999 ; Hewlett, 1988 ;
Fioravante, 2011). Ces mécanismes dans le matelas
conduisent a limiter les tassements absolus et & mini-
miser les tassements différentiels (Briancon, 2004 ;
Simon, 2012 ; Jenck, 2005, Kempfert 1999 ; Ellis 2009a,
2009b ; Demerdash, 1996).

B

appropriate solution, since it is easy to implement and does not
require any substitution of significant volumes of soft soil.

The technique consists in driving a group of regularly spaced
inclusions through the soft soil layer down to an underlying
competent substratum, the surface load being thus transferred
to this substratum by means of those reinforcing inclusions,
which illustrates the case of a piled embankment. The
differential settlements at the base of the embankment between
the soft soil and the stiff inclusions lead to an “arching effect” in
the embankment due to shearing mechanisms in the fill.

A technique for producing rigid inclusions has been developed
to achieve in a single operation a rigid circular pile associated
with a cone shaped head reversed on the place of a rigid
circular pile with a distribution armed slab. In this article, a
numerical study based on a real case (a pile-supported road
near Bourgoin-Jallieu (France)) is proposed to highlight the
functioning mode of this new technique in the case of industrial
slabs.

Key words: improvement, vertical rigid pile, numerical
modeling, pile cap, variable inertia.

Afin d’avoir en partie inférieure de la plate-forme
de transfert de charge une surface de contact plus
importante permettant une meilleure répartition
des efforts sur les inclusions, tout en maintenant un
nombre d’inclusions identiques, une augmentation de
la section de la téte de I'inclusion est possible.

Ce systeme existe sous la forme de dalettes de
béton préfabriquées placées sur la téte de linclusion.
L’inconvénient majeur de ce dispositif réside dans le
fait qu'il nécessite deux interventions distinctes (aché-
vement de l'inclusion et installation de la dallette de
béton préfabriquée) et est difficile a mettre en place.

La notion d’inclusions rigides a inertie variable
(IN1V) permet donc de réaliser une inclusion circulaire
associée a une téte conique. Elle peut étre réalisée en
une seule opération (Fig. 1) et assurer ainsi la conti-
nuité de l'inclusion.

Mise en fiche

Verrouillage
et foncage

Déverrouillage
et fongage

Bétonnage

Inclusion terminée

Mode d’exécution d'une inclusion INIV.

Execution process of a INIV inclusion.
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Description du projet

Informations générales

Dans le cadre de la création d’un regroupement de
plusieurs batiments hospitaliers sur un méme site au
sein de la ville de Bourgoin-Jallieu (France), le gouver-
nement frangais a décidé de créer une route 2 x 2 voies
en élargissant la route existante et de réaliser un car-
refour d’acceés a ce Médipole. Ces ouvrages ont été
réalisés par la mise en place de remblais sur des sols
compressibles.

Les travaux d’amélioration par inclusions rigides
ont été effectués sur une longueur d’environ 400 m. La
solution initiale consistait en la création d’inclusions
rigides associées a des dallettes de béton préfabriqué.
Une autre solution innovante a été proposée : la créa-
tion d’inclusions rigides circulaires dun diametre de
0,35 m avec un diametre de la téte élargie de 0,80 m
{(inclusions rigides a inertie variable) selon une maille
réguliere pour renforcer des sols fortement compres-
sibles.

Les inclusions rigides a inertie variable ont été
associées a un renforcement géosynthétique horizon-
tal avant la réalisation des remblais et la création de
la chaussée. Le choix des inclusions rigides a inertie
variable a été fait pour plusieurs raisons : sa réalisation
facile (pas besoin de mettre en ceuvre des dallettes de
béton préfabriqué), la réduction du temps d’exécution,
I'augmentation de l'efficacité et des économies impor-
tantes en termes de matériaux (béton et acier).

Contexte géotechnique

Le lieu de réalisation de l'ouvrage renforcé (Fig. 2)
est un ancien marécage plus ou moins sec avec une
nappe phréatique a faible profondeur. Les différentes
investigations géotechniques ont mis en évidence la
succession lithologique suivante :

—une couverture de limon argileux brun a noiratre ;

- des alluvions récentes composées de trois ensembles
principaux relativement hétérogenes :

e principalement de l'argile alluviale, plastique, gris a
beige, compressible a trés compressible,

e tourbe brune a noire a base de plantes décomposées,
e alluvions argilo-limoneux humide et tres compres-
sibles,

— une couche de gravier sableux compacté. I'horizon
rigide est situé a environ 5 metres de profondeur.

s
Modélisation numérique

[’étude numérique proposée vise a mieux com-
prendre le comportement des plates-formes de trans-
fert de charge réalisées sur inclusions rigides a inertie
variable. Cette étude académique utilise la géométrie
réelle et les propriétés des matériaux constitutifs du
site de Bourgoin-Jallieu.

Dallage en béton

[ ]
t <= Plate forme de transfert de charge
19 Argile sableuse
2 \ Plate forme de travail
13 Passage tourbeux

2o Sable argileux

40 Sable graveleux

Coupe géologique.
Geological section.

Une cellule élémentaire représentative d’un motif
de maille carrée de 2,5 m de cOté a été considérée. La
figure 3a représente la vue latérale de l'inclusion et la
3b la cellule unitaire simulée dans le modele numé-
rique. La géométrie 3D est simplifiée a une géométrie
bidimensionnelle en configuration axisymétrique en
utilisant un rayon équivalent de 1,41 m pour la cellule
élémentaire. Un modele numérique par éléments finis
a été défini a l'aide du code de calcul Plaxis. Ce type de
modélisation (simplification 3D vers le 2D) conduit a
des résultats avec une bonne précision par rapport a
une modélisation 3D. L'erreur entre les modeles axisy-
métriques et 3D est inférieur a 9 % (Nunez, 2007).

Modeles numériques

La géométrie étudiée (Fig. 3b) est constituée de
4,3 m de hauteur de couches horizontales compres-
sibles supposées homogenes (argile sableuse, tourbe
et de sable argileux). Ces horizons sont renforcés par
des inclusions rigides verticales circulaires de 0,35 m
de diamétre. Les inclusions ont 4,8 m de longueur et
sont espacées de 2,5 m. Sur 'argile sableuse, une plate-
forme de travail de 0,3 m de hauteur a été créée. La
plate-forme de 0,6 m de hauteur a été réalisée sur les
inclusions. La figure 3a présente le détail de la téte de
I'inclusion a inertie variable. Le cas de référence de
cette étude a été dimensionné pour tenir compte de
la présence d'une structure a la surface. Une dalle de
béton d’'une épaisseur de 0,22 m est placée sur la plate-
forme de transfert de charge. Une surcharge de 25 kPa
est ensuite appliquée sur cette structure.

Une campagne d’essais géotechniques (cedometres,
essais triaxiaux, un essai de chargement et des péné-
trometres) ont permis d’obtenir les caractéristiques
géomeécaniques des couches de sol. Une surconsolida-
tion de 10 kPa a été initialement appliquée a la couche
d’argile sableuse.

Le modeéle de comportement adopté pour les
couches compressibles est le modele Soft Soil mis
en ceuvre dans Plaxis. Le tableau I présente les para-
metres géomécaniques retenus pour ces couches.

Pour les autres couches de sol (plate-forme de
transfert de charge, plate-forme de travail et 'hori-
zon de gravier sableux), un modele de comportement
élastique linéaire parfaitement plastique avec un cri-
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0,6 m

PN
I 0,35 m

a) Détail de la téte de inclusion rigide

-2.00 ) 0.00 200

b) Modéle numérique adopté

Détail de la cellule élémentaire simulée.

Detail of the unit cell modelled.

Parametres géomécaniques pour la
simulation des sols en utilisant le modele
Soft Soil.

Parameters for the geomechanical simulation
using the Soft Soil constitutive model.

Argile sableuse
Tourbe

Sable argileux

tére de rupture de type Mohr-Coulomb a été adopté
(tableau II). Pour les éléments de structure, de 'élasti-
cité linéaire a été utilisée.

Tous les calculs numériques ont été réalisés en
conditions drainées.

Des interfaces frottantes ont été placées entre les
inclusions et les couches de sol compressible. Une
contrainte limite de frottement gs = 30 kPa a été uti-
lisée.

Les calculs numériques ont été analysés en effica-
cité en termes de contrainte. Différents auteurs pro-
posent ce terme, afin de déterminer l'efficacité du
renfort (Terzaghi, 1943 ; Hewlett et Randolph, 1988 ;
British Standard BS8006, 1995 ; Guido et al., 1987 ;
Russell et Pierpoint, 1997 ; Rogbeck et al., 1998).
L'efficacité en termes de contraintes représente le
rapport entre la charge transmise a la téte de l'in-
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clusion et la charge totale sur la maille élémentaire.
Un autre parameétre a été défini l'efficacité en termes
de tassement qui représente la réduction en termes de
tassement calculé par le rapport entre le tassement du
dallage renforcé par inclusions rigides par rapport au
tassement du dallage en champ libre. La définition de
ce ratio est définie par la formule suivante :
S‘ nforcé
1 renforcé (’1)

Tassement™ S
nonrenforcé

ous,_ . .représente le tassement du dallage renforcé
par inclusions rigides et S, le tassement du dal-

lage en champ libre.

[ 4]
Résultats

Cas de reférence

La figure 4 présente le champ de déplacement ver-
tical dans le massif de sol, le tassement maximum est
situé a l'interface entre la plate-forme de travail et le
matelas de transfert de charge entre les deux inclu-
sions. La figure 5 permet d'identifier clairement le point
neutre ou le tassement du sol de fondation et celui de
I'inclusion sont égaux et ou l'inclusion atteint son char-
gement maximal. A ce stade, la contrainte maximale
verticale dans l'inclusion est égale a 2 490 kN/m?.



Paramétres géomécaniques pour les autres couches de sol et les éléments structurels

Geomechanical parameters of other soil layers and structural elements.

Plate-forme de transfer de charge 50 0,3 35 0 5 20
Plate-forme de travail 30 0,3 30 0 0 19
Gravier sableux 90 0,3 41 10 5 19
Dallage en béton 11 000 0,2 25
Inclusions rigides 8000 0,2 25
1030} 3
ﬁ”"""wm,,w
42}32% Eitie 0T v%‘)lé AL A8 R
L ,1
T,
. i
- .1 4
£ m%\
-4.000 5 i P
Y i e oy
o 1 .
{5,000 8 E_
B B 5
-6.000 & T
")
L 1.7.000 et e de Vinelusion T
e i etie deus intluwsions i
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Vertical displacements (Uy}
Exlreme Uy -11;86’10‘3 m

Champ de déplacement vertical dans le
massif.
Vertical displacement field in the soil mass.

Déplacement vertical {m)

Déplacement vertical de 'inclusion et entre
deux inclusions.

Vertical displacement of the inclusion and
between two inclusions.

Dans le cas de référence, le moment de flexion dans
I'inclusion atteint la valeur de 14,08 kN.m/m.

Un point intéressant est la répartition du frottement
le long du fat de l'inclusion. Dans le cas dun renfor-
cement INIV, le frottement est seulement saturé a la
pointe de l'inclusion (frottement ultime atteint). Cela est
d( a I'inclinaison de la téte de l'inclusion qui ne permet
pas l'augmentation du frottement le long de l'inclusion
surles 0,6 m du haut de la téte. Dans cette zone, le frot-
tement négatif ne peut se développer et est donc trans-
féré vers les couches inférieures. Dans le cas de ce type
d’inclusions, un soin tout particulier doit étre porté sur
les conditions de frottement en pointe d'inclusion. En
termes de chargement dans la zone renforcée, du fait
de la faible hauteur entre la téte de l'inclusion et le dal-
lage, des cisaillements partiels se développent mais ne
peuvent conduire a la formation d'un voute compléte.
Une concentration des contraintes se produit donc sur
la téte d'inclusion.

En raison de l'inclinaison de la téte de 'inclusion,
une traction de 0,5 MPa apparalt a I'angle ou l'inertie
de l'inclusion devient variable. Le béton constituant
I'inclusion peut toutefois reprendre une contrainte de
traction de 1,2 MPa.

Influence de I'épaisseur du matelas

['étude de l'influence de I'épaisseur du matelas per-
met de mettre en évidence 1'épaisseur nécessaire pour
développer une volte compléte au-dessus des inclu-
sions. On peut voir que, pour une valeur supérieure a
0,70 m pour I'épaisseur de matelas (cas de référence),
une diminution du moment de flexion est observée.
Cet effort atteint une valeur négligeable pour une
épaisseur de matelas égale a la distance entre les inclu-
sions verticales. Il n’est donc pas nécessaire d’augmen-
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Contrainte de cisaille~
ment.
Shear stress.

Contraintes principales
(compression maximale
de 2,21 MPa).

Principal stress (maximum
compression of 2.21 MPa).

Frottement le
long de linclu-
sion (maximum
110 kPa).

Friction along the
inclusion {maxi-
mum 110 kPa).
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1,60E+01

&
- Déplacement vertical
3,006-02 Ta\ P I 140E+01
\ ~&@ Moment de flexion S/

2,508-02 \
2,00E-02

1,60E-02

La figure 9 montre 1"évolution du déplacement
maximal en fonction de 'augmentation du diametre de
I'inclusion. La diminution de ce paramétre est impor-
tante jusqu’a un diametre de 0,50 m. Apres cette valeur
du diametre, le déplacement vertical atteint un seuil.
En termes de moment de flexion dans la dalle, cette
valeur du diametre de l'inclusion est une zone intéres-
sante, ol I’évolution du moment de tension change.
Avant cette valeur, on observe une augmentation
jusqua un maximum de 13 kN.m/m, puis on observe
une diminution du moment de flexion.

Dans cette configuration, une inclusion de diameétre
0,7 m correspond au cas ou le dallage est le plus chargé
et ou sa contribution a la limitation du déplacement
vertical est la plus élevée. Pour des valeurs plus élevées
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Epaisseur du matelas (m)

Déplacement vertical maximal et moment
de flexion maximal suivant "épaisseur du
matelas.

Maximum vertical displacement and maximum 5.00E-02 4

bending moment according to the thickness of
the mattress. 1 /(@ \\
5,00E-02 =& Déplacement vertical 12
g r/\ \ ~#~  Moment de flexion 10
— [o]
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L . ) © ! ls 8
ter I'épaisseur du matelas a la valeur de la maille pour % 00802 il 5 g
permettre le développement de l'effet de volite. £ \ s 32
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>
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* hl % ’ S, \sa 2
Influence du diametre o S

de l'inclusion rigide ’ : : °
g 0 05 1 1.5 2 2,5

. . Diamétre de l'inclusion (m)
Pour montrer l'influence d’une téte a inertie
variable, une étude préliminaire prenant en compte

1 1 | I { cn co Déplacement vertical maximum dans le sol
une inclusion circulaire conventionnelle a été mise en

et moment de flexion dans le dallage en

14

ceuvre. Uinfluence du diameétre de 'inclusion a été étu-
diée par une étude paramétrique basée sur le cas de
référence. Le diamétre de 'inclusion a été modifié dans
un intervalle allant de 0,35 m a 2 m.
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fonction du diameétre en téte d’inclusion.
Maximum vertical displacement in the soil and
bending moment in the pavement according to
the diameter at the top of inclusion.




du diametre de l'inclusion, la flexion du dallage est
moins prononcée a cause du diamétre de l'inclusion et
conduit ainsi a une diminution du moment de flexion.
Ces résultats dépendent de la hauteur du matelas (qui
était une constante lors de ’étude paramétrique pro-
posée ici).

La figure 11 présente les efficacités en termes de
contraintes et de tassement. Ces deux quantités pré-
sentent la méme évolution. Leur valeur augmente avec
le diametre de l'inclusion.

T
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Efficacité en termes de contraintes et de
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Comparaison avec une inclusion
a inertie variable (inclusions INIV)

Pour comparer le comportement des inclusions cir-
culaires avec celles qui ont une inertie variable, une
étude paramétrique sur la téte de l'inclusion de dia-
metre a été entreprise. Le diameétre de la partie infé-
rieure de l'inclusion a été fixé a 0,35 m, puis le diameétre

de la téte a été modifié dans une plage allant de 0,35 m
a2m.
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Déplacement vertical maximum dans le sol
et moment de flexion dans le dallage en
fonction du diamétre en téte d’inclusion.
Maximum vertical displacement in the soil and
bending moment in the pavement according to
the diameter at the top of inclusion.

Le comportement de l'inclusion rigide a inertie
variable est tres proche du comportement de l'inclu-
sion circulaire conventionnelle. La figure 12 présente
une diminution du déplacement verticale jusqu’a un
plateau avec 'augmentation du diameétre de la téte
d’inclusion. Dans un méme temps pour le moment de
flexion on observe une augmentation puis une dimi-
nution du moment de flexion avec un passage par un
pic pour une valeur du diameétre de la téte d’inclusion
de 0,7 m.

Dans la suite de I'étude, les comparaisons entre les
deux types d’inclusions seront toujours effectuées en
considérant le diametre de la téte.

La figure 13 montre la comparaison entre les deux
types d’inclusions en termes de déplacements verti-
caux. Il est intéressant de noter que pour un méme
diametre de la téte, les inclusions circulaires sont plus
efficaces et permettent de mieux réduire les déplace-
ments a l'interface entre la plate-forme de travail et le
matelas de transfert de charge.
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between the circular inclusions and the variable
inertia ones.
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Efficacité en termes de tassement pour
les inclusions circulaires et celles a inertie
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Efficacy in terms of settlement for circular and
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La méme tendance est observée pour les moments
de flexion. Les inclusions circulaires sont plus effi-
caces. Ce qui est dii au déplacement relatif entre le sol
et la téte de l'inclusion qui est plus élevé dans le cas de
Iinclusion a inertie variable. Toutefois, le volume de
matériau incorporé (tableau III) est significativement
plus faible dans le cas d’une inclusion rigide & iner-
tie variable par rapport a une inclusion circulaire de
méme diametre de téte (76 % de réduction sur une téte
de diametre 0,8 m).

Si I'on compare une inclusion a inertie variable
(diamétre de la téte de 0,80 m et fit de 0,35 m) et une
inclusion circulaire de diameétre 0,35 m, la réduction
du déplacement vertical est beaucoup plus impor-
tant (baisse de 63,2 %) dans le premier cas. Toutefois,
le moment de flexion induit dans le dallage est plus
important dans le cas des inclusions a inertie variable
(hausse de 7,4 %).

Conclusion

Le mode de fonctionnement des inclusions rigides
a inertie variable est différent de celui des inclusions
circulaires conventionnelles. Le frottement négatif ne
peut pas étre totalement développé au niveau de la téte
de I'inclusion et les efforts sont donc redistribués le
long du fat de l'inclusion. Une plus grande attention
doit étre portée quant aux conditions de frottement a la
pointe de l'inclusion.

La comparaison entre les inclusions a inertie
variable avec les circulaires a montré que les deux
types d’inclusions ont le méme comportement si I'on
consideére les moments de flexion dans le dallage ou
I’efficacité en termes de contraintes ou de tassement.

Avec le méme diametre de la téte, l'inclusion circu-
laire permet une réduction plus importante du tasse-
ment et du moment de flexion induit dans le dallage
gue l'inclusion a inertie variable. Toutefois, le volume
nécessaire de matériau devant étre inclus est beaucoup
plus important pour une inclusion circulaire de méme
diametre.

En comparant une inclusion a inertie variable dans
le cas de référence et une inclusion circulaire de méme
diameétre de fit, la diminution du tassement vertical
est plus importante dans le cas des inclusions a inertie
variable. Toutefois, le moment induit dans le dallage
en incluant les inclusions a inertie variable reste plus
grand.

L’élargissement du diamétre de la téte a une valeur
de 1,00 m pour une inclusion a inertie variable de f{t
de diameétre 0,35 m dans la configuration de référence
permet aux inclusions a inertie variable d’étre plus effi-
caces que les inclusions circulaires de diameétre de it
identique en termes de réduction de tassement vertical
et également en termes de moment de flexion dans le
dallage.

Volume nécessaire de béton pour les différents types d’inclusions.

Necessary concrete volume for the different types of inclusions.

Diameétre de la téte d'inclusion (m) 0,35 0,50
Volume de l'inclusion circulaire (m?) 0,46 0,94
Volume de l'inclusion a inertie variable (m?3) 0,46 0,49

0,60 0,70 0,80 0,90 1,00 1,50
1,36 1,85 2,41 3,05 3,77 8,48
0,51 0,54 0,57 0,60 0,64 0,86
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['observation et I'expérience

p ] L’article présente une réflexion autour de la recherche
£ expérimentale et des idées nouvelles. Un exemple est
a donné et montre comment une petite modification de la

-g fagon de mesurer le coefficient de perméabilité d'une

roche peut changer l'utilisation que I'on doit en faire.

Mots-clés : observateur, expérimentateur.
P. HABIB

Laboratoire de Mécanique
des Solides

Ecole Polytechnique
91128 Palaiseau

The observation and the experience

The article presents a reflection about the experimental research
and new ideas. An example is given and shows how a small
modification of the method for measuring the permeability of
rock can change the final interpretation.

Abstract

Key words: observation, experimentation.
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o

Préambule

Dans L’Introduction a I'étude de la médecine expé-
rimentale, Claude Bernard distingue 'observation et
I'expérience. Il estime qu’au cours d'une observation
{médicale ou autre) il est possible qu'une idée nouvelle
apparaisse. Pour aller plus loin, il est alors nécessaire
de réfléchir autour de cette idée et de concevoir une
nouvelle expérience pour approfondir cette idée. {(Par
exemple, si au cours d'une observation astronomique
il apparatlt quelque chose d'inattendu, il est souhaitable
de monter une expérience nouvelle pour expliquer et
approfondir ce qu’on vient de voir.)

Il faut alors avoir été élevé et avoir vécu dans des
laboratoires pour bien saisir I'importance de tous les
détails des nouveaux procédés d'investigation, car il
peut surgir quelque phénomene imprévu qui donnera
des idées sur des orientations nouvelles & imprimer a
la Recherche...

Mais, ajoute Claude Bernard, la méthode expéri-
mentale ne donnera pas d’idées neuves ou fécondes a
ceux qui n’en ont pas (Premiere partie, chapitre 1 : « De
I'observation et de 'expérience »).

1l est bien évident que pour Claude Bernard les
deux parties sont liées, observation et expérience, mais,
cependant, dans son discours, c’est bien l'observateur
qui dirige I'expérimentateur, méme s’ils ne sont qu'une
seule et méme personne ! En bref, pour Claude Ber-
nard, 'observateur et I'expérimentateur sont égaux,
méme s’il y en a un qui est un peu plus égal que 'autre.

2]
Introduction

Il est certainement intéressant d’examiner la genése
d’une idée nouvelle dans des domaines trés différents de
celui de la médecine, par exemple dans le domaine du
génie civil et plus particuliérement dans le domaine des
recherches faites a I'occasion des grandes catastrophes.
On prendra ici pour exemple les recherches faites
apres la rupture du barrage de Malpasset, en 1959 avec
423 morts et d’énormes dégats dans la ville de Fréjus,
aux routes et aux voies de chemin de fer y accédant. Et
tout cela malgré tout le savoir d’un concepteur de répu-
tation internationale et des travaux de construction réa-
lisés par l'une des plus grandes entreprises frangaises.
A 1’époque, cette catastrophe a laissé pantois le petit
monde des ingénieurs en France, mais aussi a I'étranger.
Le concepteur, André Coyne, a écrit : « J'ai barré le Zam-
béze et je n’al pas réussi sur un ruisseau... ».

11 fallait absolument comprendre ce qui s’était
passé alors qu’il existait des barrages-voltes de méme
conception et qui se portaient tres bien. Il y avait donc
une cause cachée.

Bien entenduy, il y eut d’abord une commission
d’enquéte administrative pour évaluer les dégéts, iden-
tifier les blocs de béton et morceaux de roches restés
sur place ainsi que la géologie du site & remplacement
du barrage.

Il y eut ensuite une commission judiciaire pour
situer les responsabilités des uns et des autres et, peut-
étre, pour comprendre la cause des accidents.

Enfin, il y eut des travaux d’études et des réflexions
par les ingénieurs des entreprises concernées par la
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construction de tels ouvrages et appelés & en réaliser
d’autres en France ou a I’étranger.

Le bureau d’études Coyne et Bellier décida, de son
coOté, de définir tout ce qu’on pouvait imaginer sur les
propriétés du site pour étudier toutes les observations
faites durant les trois ou quatre années précédant
la catastrophe, c’est-a-dire la rupture de la volte en
béton et celle du site ou de ce qu’il en restait et dont on
va parler maintenant.

Les essais en laboratoire

Le bureau d'études Coyne et Bellier confia au Labo-
ratoire de mécanique des solides de 1'Ecole polytech-
nique l’étude de tous les essais mécaniques et phy-
siques que 'on savait faire a 'époque — et il y en avait
beaucoup - sur les matériaux du site et plus particulie-
rement sur les matériaux rocheux (densité, porosité,
teneur en eau, résistance en compression simple et en
contraintes triaxiales des roches humides ou séches,
dispersion des résultats, effets d’échelle, fluage, aniso-
tropie, module d’Young, coefficient de Poisson, vitesse
de propagation du son, etc.). Tout paraissait normal par
rapport aux conditions géologiques et en particulier il
n’y avait pas de fluage ni d’effets différés.

4]
Les essais de perméabilité

Ne voyant rien de particuliérement inquiétant dans
les essais mécaniques et se souvenant que la roche en
place était forcément humide (ou méme dans l'eau) il
pouvait étre intéressant de connaitre la perméabilité
de la roche. A priori ce n’était pas facile car cette per-
méabilité paraissait trés petite et les essais classiques
de perméabilité de mécanique des sols n’étaient pas
adaptables. En effet, pour ceux-ci les essais sont géné-
ralement réalisés avec des écoulements plans : dans un
cylindre vertical un échantillon de terre est placé entre
deux pierres poreuses et ’eau s’écoule du haut vers le
bas (Fig. 1).

La perméabilité d’un sable peut étre de 1'ordre de
1073 m/s ou méme plus grande et celle d'une argile
peut étre de 'ordre de 10-'° m/s. Or pour les roches,
il faut s’attendre a des perméabilités de l'ordre de 107
m/s a 10-7 m/s. Avec des perméabilités de 'ordre de
107 m/s la moindre fuite était insupportable. Il fallait
donc concevoir des essais spécifiques avec de nou-

cau

écoulement plan

pietres poreuses |

! !

Essai de perméabilité (écoulement plan).
Permeability test (plane discharge).




veaux matériels. On abandonna 1’écoulement plan au
profit d'un écoulement radial convergent. Une éprou-
vette cylindrique de roche ayant un trou axial borgne
est collée sur une embase percée. Cette éprouvette est
placée dans une chambre remplie d’eau sous pression.
La quantité d’eau qui s’échappe de ce montage permet
— par un calcul facile — de connaitre le coefficient de
perméabilité (Fig. 2).

convergent divergent

Ecoulement radial.
Radial discharge (converging or diverging).

Un montage expérimental est toujours colteux
sans qu’on soit sOr des résultats. Mais ces derniers
sont-ils fidéles ? C’est-a-dire, par exemple, est-ce que
les débits sont les mémes lorsque la pression d'injec-
tion est atteinte en pression croissante ou en pression
décroissante ? Pour renforcer le moral, 'un de nous
dit en plaisantant : « Si cela ne marche pas on pourra
toujours faire 'essai dans 'autre sens en 1nJectant le
liquide sous pressron dans le trou axial et en récupé-
rant le liquide & V'extérieur ! »

Finalement l'essai prévu s’est treés bien passé mais
les résultats n’étaient pas toujours les mémes en fonc-
tion de la pression d’injection. Alors on a essaye la
méthode qui n’était que de la plaisanterie c’est-a-dire

que la pression d’ mJectron soit faite a partir du trou
axral Et le résultat fut tres net : la permeabrhte était
fonction du sens de la pression et, a la limite, la pres-
sion interne pouvait faire éclater I’éprouvette. Cela
était évident puisque l'on sait que toutes les roches
naturelles sont fissurées. De sorte que dans nos essais
lorsque I’écoulement était convergent l’éprouvette était
comprrmee tangentiellement, ce qui avait tendance
3 refermer les fissures. Et lorsque 1'écoulement était
divergent au contraire cela avait pour effet d’élargir les
fissures, donc d’augmenter la permeabrhte Ces résul-
tats s’accordent donc avec le caractére trés fissuré de
la roche du site de Malpasset. Des essais furent alors
faits sur des roches trés différentes et en particulier
sur des roches provenant des fondations de différents
barrages. Les roches de Malpasset s’avérerent plus
sensibles, et de beaucoup, que toutes les autres.

Interprétation pour le barrage
de Malpasset

La force qu'un barrage-vo(te exerce sur sa fon-
dation est la somme de son poids (qui est vertical) et
de la press1on de l'eau sur la face arriére du barrage
face qui est a peu prés verticale. La force exercée par
’eau est donc & peu prés horizontale. Ces deux forces

s’additionnent et donnent une résultante inclinée vers
le bas qui a pour effet de diminuer la permeabmte de la
roche en place. Un écran peu perméable est ainsi créé
3 l'avant de 'ouvrage. Les infiltrations d’eau provenant
du réservoir se heurtent alors a cet écran et changent
l’équilibre du massif rocheux constituant la base du
barrage jusqu’a la rupture de la fondation.

Cette constatation engendre une conception nou-
velle pour un barrage : un écran d’étanchéité doit étre
créé par exemple par des injections a l'arriere du bar-
rage, écran vertical ou incliné vers l'arriere et aussi
par un dralnage sous le barrage et dans le talus aval
de fagon a lui laisser un potent1e1 de stabilité. Cette
conception nouvelle fut mise en ceuvre par Pierre
Londe et fut la lecon principale tirée de la catastrophe
de Malpasset pour la construction des barrages-
voutes.

6
Alors, observation ou expérience ?

Ce n’est pas si simple. Il faut évidemment que
les chercheurs dépassent 1'expérience faite et soient
capables de se rendre compte de ce que cela peut
entrainer dans les travaux qu’ils sont amenés a
connaitre. Dans le cas de la roche de Malpasset des
expériences sur un nouveau barrage en construction
sont évidemment exclues car étant a la fois trop cheres
et trop dangereuses. En définitive, expérimentateur ou
observateur doivent avoir du talent pour comprendre
ce qui s’est passé ou pour faire face aux dangers d’acci-
dents dans une nouvelle fagon de construire.

Il faut donc, comme le dit Claude Bernard, « avoir
&té élevé dans des laboratoires, etc. » et connaltre trés
largement le sujet étudié...

Mais qu’a-t-on dit sur le sujet ? Pas grand-chose.
Voici quelgues citations ou exemples :

1) Le réle-clé de I'expérimentation, Frangois Bacon
(1561-1626) disait : « Si tant de découvertes utiles ont
été faites par hasard ou par rencontre, lorsque les
hommes ne les cherchaient pas et pensaient a autre
chose... mais, en revanche, ils ont perdu un temps
infini en méditation et en fictions intellectuelles. Mais
si nous avions auprés de nous quelgu’un qui put
répondre a toutes les questlons sur les phénomenes
naturels, avant peu d’années toutes les causes seraient
découvertes et les sciences achevées. »

2) Pour Platon le vide n’existe pas, car la nature a hor-
reur du vide. Malheureusement, le pompage de 'eau
ne fonctionne pas au-dessus de 10 métres de haut et,
si la nature a horreur du vide en dessous de 10 métres,
cela fait trés mauvais effet. Pascal, malade, demande
donc a son ami Florent Périer de monter au sommet
du puy de Déme, en 1648, avec un tube de verre fermé
en haut et rempli de mercure pour montrer que l'air a
un poids et que la colonne de mercure y est plus courte
qu’en bas a Clermont.

3) Les attractions a distance sont tres difficiles & com-
prendre, méme si on connait leurs effets, par exemple
le fer est attiré par un aimant. La mére de famille qu1
répond a son fils qui lui demande « pourquoi suis-je
tombé ? » : « parce que tu es trop lourd ! ». Il faut tout le
génie de Newton, assis sous un pommier et regardant
la Lune, pour penser en voyant tomber une pomme : «
Pourquoi la Lune qui est attirée par la Terre ne tombe-
t-elle pas ? »
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en romain ;

- pour les rapports internes et les theses : texte tout en romain.
Par exemple :

Baguelin F, Jézéquel J.F. — The pressurementer and foundation engineering. Series on rock and soil
mechanics, vol. 2, n° 4, Trans-tech Publications, 1978.

Wastiaux M., Ducroq J., Corbetta F. — Les pieux maritimes du pont Vasco de Gama. Revue francaise de
géotechnique, n° 87, 1999, p. 27-33.

* 11 est rappelé que les figures et photos sont imprimées en noir : 'usage de la couleur n’est donc pas recommandé.
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