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resumes

le renforcement des sols

F. SCHLOSSER - H.M. JACOBSEN -
[. JURAN

Le renforcement des sols est un des domaines récents
de 'amélioration des sols. Il consiste & placer au sein
du sol des inclusions résistantes passives qui peuvent
étre linéaires, planes ou composites. Ce rapport gé-
néral traite successivement des phénoménes d'interac-
tion entre le sol et I'inclusion, puis du comportement et
du dimensionnement des ouvrages pour les principales
techniques suivantes: clouage (souténements et stabili-
sation de pentes), radiers de fondations et colonnes
ballastées, qui ne représentent qu'une partie des
techniques de renforcement. Il constitue & la fois un
état des connaissances et un examen des communica-
tions présentées au congrés d'Helsinki. Une liste assez
compléte de références bibliographiques accompagne
le texte.

fouille clouée de grande profondeur
(usine E.D.F. de Ferriéres-sur-Ariége)

F. BLONDEAU - E. LEDEUIL

La fouille de l'usine hydro-électrique de Ferriéres-sur-
Ariége a été réalisée, pour des raisons économiques et
de stabilité, dans les conditions suivantes:

— déblai sur 9m de haut dans une terrasse alluvio-
glaciaire ;

— terrassement wvertical sur 17m dans du schiste
fortement broyé, soutenu par un mur cloué.
L'apparition de fissures en cours de terrassements au
droit d'une zone sensible a conduit & rajouter 10
tirants précontraints de 1 000 kN.

On présente l'analyse du projet et le suivi des
principaux déplacements en téte du mur cloué.

comportement expérimental
des roches sous contraintes
et déformations triaxiales

E. GAZIEV - A. MOROZOV -
V. CHAGANIAN

On présente une nouvelle méthode d'étude de la
résistance et de la déformabilité des roches sous
contraintes triaxiales et déformations latérales
contrélées.

Une relation analytique est proposée pour la détermi-
nation de I'état limite des matériaux, et comparée aux
premiers résultats expérimentaux et aux résultats
d'autres auteurs.

Grace a la conception spéciale du dispositif expéri-
mental, il est possible d'obtenir les caractéristiques de
résistance des roches & l'aide d'un seul échantillon.

étude expérimentale
et modélisation numérique de vibrations
induites dans un tunnel de métro

F. CHAPEL - D. LEFEBVRE

[l s’agit, dans cet article, de développer une méthodo-
logie de recherche pour 'étude des vibrations induites
par le métro. Celle-ci comprend la validation d'un
code de calcul Eléments Finis par des essais in-situ
aprés détermination des propriétés du sol grace a des
essais sismiques de type «cross-hole». Une fois définie
la fonction de fransfert entre la source et les points de
mesure, on se propose de résoudre le probléme
inverse dont la solution est la modélisation de ['excita-
tion imposée par le ftrain. I s'ensuit une étude des
paramétres essentiels du probléme dans lesquels on
distingue le réle prépondérant des propriétés du sol.

comportement des barrages en terre
a noyau non saturé

R. SINNINGER - E. SEKER

Les matériaux utilisés pour le noyau d'un barrage en
terre sont le plus souvent dans un état de non
saturation. Aprés la mise en place, leurs caractéristiques
changent, a la suite de l'augmentation couche par
couche du remblai, jusqu’a l'achévement du barrage. A
chaque amrét des travaux et aprés leur achévement, la
consolidation continue a influencer les matériaux. De-
gré de saturation et autres propriétés des matériaux
sont ainsi variables sur une longue période et leur
interaction définit le comportement et la stabilité de
|'ouvrage.

Une méthode de calcul permettant de respecter les
propriétés du matériau non-saturé et de simuler la
construction par un modéle mathématique est propo-
sée. La méthode permet, entre autres, une estimation
correcte des pressions interstitielles et donne une
explication des pressions négatives observées a plu-
sieurs reprises dans des noyaux.

utilisation du miscroscope électronique a
balayage en vue de la compréhension
des mécanismes du gonflement des sols
argileux

J.P. TROALEN - M. ABOUSHOOK -

J.P. TISOT

Les sols argileux gonflants posent de nombreux pro-
blemes tant du point de vue des désordres qu'ils
entrainent dans les structures du génie civil que dans
la compréhension méme des mécanismes du go-
nflement. A partir de I'étude des paramétres physiques,
chimiques et minéralogiques et d'essais de gonflement
a la cellule triaxiale sur cing matériaux gonflants
provenant de la région urbaine du Caire (Egypte), les
auteurs montrent que seule ['observation au mi-
croscope électronique a balayage des textures initiales
et finales permet d'expliquer les mécanismes du go-
nflement. lls montrent également le réle essentiel joué
soit par les textures initiales (argilites litées) soit par les
modifications de texture (argilites massives) dans le
mécanisme du gonflement.
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soil reinforcement

F. SCHLOSSER - H.M. JACOBSEN -
. JURAN

Soil reinforcement is a recent field of soil improvement.
It consists of placing in the soil linear, plane or
composite resisting inclusions. In this general report the
soil-inclusion interaction phenomena, then the beha-
viour and design of structures are successively presen-
ted. The report covers the following techniques which
are only a part of the whole of the soil reinforcement
techniques: soil nailing (retaining structures and slope
stabilization), foundation rafts and stone columns. It
includes a state of the art and a review of the papers
submitted to the conference. Comprehensive recent
references are listed.

nailed excavation of high depth
(plant at Ferriéres-sur-Ariége)

F. BLONDEAU - E. LEDEUIL

The excavation of the hydro-electric power plant at
Ferriéres-sur-Ariegge was made, for economical and
stability reasons, in the following conditions:

— classical cutting, 9m deep, in a alluvio-glacial
terrace;

— vertical cutting, 17 m deep, in highly crushed
shales, retained by a nailed wall.

As cracks appeared in a sensitive area, during the
excavation, 10 active tiebacks (1000 kN per each)
were put in place in addition to the initial design.

An analysis of the design and measurement of the
most significant displacements at the head of the nailed
wall are presented here.

experimental behaviour of rocks under
triaxial strains and stresses

E. GAZIEV - A. MOROZOV -
V. CHAGANIAN

A new method is presented for the study of rocks
strength and deformability of rocks under triaxial stress
conditions with lateral strain control.

An analytical relationship is proposed to determine the
limit state of materials. It is compared to the experi-
mental results and to results given by different authors.

Thanks to the special conception of the experimental
apparatus it is possible to get all the strength properties
of a rock through only one sample.

experimental research and numerical
model to study the vibrations induced
by the subway trains

F. CHAPEL - D. LEFEBVRE

This paper deals with the development of a methodo-
logy of research to study the vibrations induced by the
subway trains. It includes the validation of a Finite
Element Computer Code through in-situ experiments
after determination of the soil properties through
«cross-hole » seismic tests. Once the transfer function
between the source and the measurement point has
been defined, it is proposed to solve the inverse
problem which gives the excitation induced by the
train. There follows a study of the essential parameters
of the problem among which the preponderant role of
the soil properties in emphasized.

behaviour of dams with unsaturated core
R. SINNINGER - E. SEKER

The materials used for dam core construction are in
most cases in an unsaturated state. After placing, their
characteristics changes as a consequence of the
stepwise increase of the fill up to the achievement of
the dam. At each interruption of the fill works and
after their completion, the consolidation continues to
influence the material properties. The degree of satura-
tion and other properties of the core material are
therefore changing over a long period and their
interaction is determining for the behaviour and the
stability of the dam.

A method is proposed which allows by means of a
mathematical model the consideration of properties for
unsaturated materials and the simulation of the
construction procedure. The method permits, among
others, a correct estimation of the pore pressures and
explains the negative pore pressures observed on
several occasions in dam cores.

utilisation of the scanning electron
microscope for the comprehension
of swelling mechanisms of clay soils

J.P. TROALEN - M. ABOUSHOOK -
J.P. TISOT

The swelling soils give many problems such the
desorders in the constructions of civil engineering as in
the comprehension of the swelling mechanisms. From
the physical, chemical and mineralogical parameters
studies of five swelling soils coming to the urban region
of Cairo (Egypt) and their swelling characteristics in the
triaxial cell, the authors show that only the observation
with the Scanning Electron Microscope of the initial
and final textures allow to make clear the mechanism
of swelling and show the essential role play either by
the initial texture (shales) or by the modifications of the
texture (massive clays) in this mechanism.
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I. JURAN

Docteur
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EN.P.C.*

1. INTRODUCTION

Le renforcement des sols est un domaine récent et
particulier de I'amélioration des sols. Il recouvre des
techniques qui consistent a placer des inclusions
résistantes au sein du sol.

Parmi les conférences internationales qui ont été
consacrées partiellement ou totalement & 'amélioration
des sols, celles qui ont traité du renforcement des sols
sont les suivantes:

— Symposium international sur les argiles molles,
Bangkeok (1977);

— Symposium sur le renforcement des sols, Pittsburgh
(1978);

— Conférence internationale sur le renforcement des
sols, Paris (1979);

— 8% conférence européenne sur la mécanique des
sols et les travaux de fondation, Brighton (1979):

— Conférence internationale sur la mécanique des sols
et les travaux de fondation, Stockholm (1981);

— Seconde conférence internationale sur les géotex-
tiles, Las Vegas (1982);

— Symposium international sur I"amélioration des sols
et des roches, Bangkok (1982).

Le concept de sol renforcé a été utilisé pour la
premiére fois par Henri Vidal, dans le cadre de la
technique de la Temre Armée qu'il a inventée et
développée au début des années 60. Ce concept a
depuis été étendu, par d'autres auteurs, & des techni-
ques variées telles que: micropieux, colonnes ballas-
trées, colonnes en sol stabilisé, clouage des sols,
Texsol, membranes, etc.

Selon le type d'inclusion utilisé, deux cas extrémes
peuvent étre considérés dans le renforcement des sols:

1. Le cas de «!linclusion uniforme» ot les phéno-
ménes d’interaction sol-inclusion peuvent se dévelop-
per tout au long de l'inclusion.

2. Le cas de «l'inclusion composite» qui consiste en
une inclusion renforcée en certains points particuliers

(1) Renforcement des sols: compte rendu du 8% congrés euro-
péen sur la Mécanique des Sols et les Travaux de Fondation.
Helsinki, 23-26 mai 1983. A.A. Balkema, P.O. B.P. 1675,
Rotterdam, Pays-Bas.

* Ecole nationale des Ponts et Chaussées, 28, rue des Saints-
Peres, 75007 Paris.
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ol se concentre linteraction sol-inclusion. Générale- Tableau |
ment, comme dans le cas des ancrages, ces points sont
situés aux extrémités des inclusions. Type de

renforcement
Dans le cas d'une «inclusion uniforme», une densité Uniforme Composite
de renforcement relativement élevée et uniforme Densité du
conduira @ un nouveau matériau composite appelé renforcement
«Sol Renforcé» Le comportement d'un «sol renforcé »
peut étre étudié sur un échantillon représentatif du Multiple ............. Sol Systemes
nouveau matériau composite. Ce concept est illustré a renforcé multi-ancrages
la figure 1. La masse de terre armée est un matériau
composite et ses propriétés mécaniques apparentes -7 ] [ Membranes Ancrages
peuvent étre établies a partir d'essais en laboratoire Pieux

réalisés sur des échantillons représentatifs. A I'inverse,
le «mur & échelle» inventé par Coyne, est un systéme
multi-ancrages ot l'interaction sol-inclusion est
concentrée aux extrémités des tirants.

————
—) e — 4 Inclusion
| V Inclusion composite
—|_'— unifarme EEEE———
|
=7 p————————1 Ancroge
4____'

Mur @ echelle
2)-Systeme @ ancrages
multiples

Mur en Terre Armée
11- Sol renforce

a) INCLUSIONS MULTIPLES

Matériau ) _
granulaire Geotextile
D e e T B P AL R W AT P

~—_ Selmou _~

1)- Membrane

2)- Pieu
b) INCLUSION ISOLEE

Fig. 1. — Types de structures en sol renforcé.

Ces considérations conduisent d la classification des
systémes sol-inclusions présentée dans le tableau [.

Trente-cing des communications présentées a la pré-
sente conférence ont trait au renforcement des sols.
Elles couvrent la plupart des systémes de renforcement
mentionnés ci-dessus et peuvent étre classées en
considérant les différentes techniques et applications
mentionnées au tableau Il ci-aprés.

Le présent rapport général résume les nouveaux
aspects des connaissances actuelles et passe en revue
les communications soumises a la conférence. Il décrit
brievement les différentes techniques et développe plus
particuliérement les points suivants:

— interaction sol-inclusion ;
— comportement et méthodes de calcul ;

— études de cas et contréle.

Le comportement et les méthodes de calcul sont
traitées en considérant les différents types d'applica-
tion: murs de souténement, stabilisation des pentes,
fondations superficielles renforcées, sol de fondation
renforcé en place. La section traitant des fondations
superficielles renforcées a été préparée par le co-
rapporteur, Dr H.M. Jacobsen.

Tableau Il
Multi- Inclusion
Classification Sols renforcés ahcidae uniforme
g isolée
Techniques ou Multi- Membrane
systemes | Colonnes | Terre |Clouage| Micro- | membrane | Systémes| Mur ou
ballastées | Armée | du sol | pieux | ou multi- | spéciaux | échelle | grillage
Application grillage isolé
Fondations .................... 10 1 2 1 8
NS s st ie o 3 3 1 1
Stabilisation des pentes 2

2 communications ont trait & l'interaction sol-inclusion
1 communication a trait & I'application générale des géotextiles
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2. DESCRIPTION DES TECHNIQUES
ET DE L’'INTERACTION SOL-INCLUSIONS

2.1. Description des techniques
et des principaux efforts

Les inclusions utilisées pour le renforcement des sols
sont des éléments résistants qui sont en général soit
linéaires, soit plans. Selon leur rigidité relative par
rapport au sol, leur comportement est assez semblable
a celui d’'une poutre ou d'une plaque quand elles sont
relativement rigides, et & celui d'un fil ou d'une
membrane quand elles sont flexibles. En conséquence,
les principaux efforts mobilisés dans les inclusions
peuvent étre de quatre sortes: traction, compression,
flexion et cisaillement.

Le tableau Il montre ces principaux efforts en considé-
rant les divers systémes de renforcement des sols. En
fait, la mobilisation de ces efforts dépend d'un grand
nombre de paramétres, dont la rigidité relative des
inclusions, leur orientation, leur densité, la structure
géométrique, le procédé de construction, les propriétés
meécaniques des inclusions et du sol, etc.

Ainsi que le montre le tableaulll, la plupart des
techniques utilisables peuvent étre classées dans les
systémes de renforcement des sols. C’est pourquoi, ces
systémes seront plus particuliérement décrits, en tenant
compte des différents champs d’application.

Lorsqu’il s'agit d'améliorer les sols de fondation, les
techniques de renforcement des sols communément
utilisées sont:

— Les colonnes ballastées. Cette technique est uti-
lisée dans les sols mous; linclusion de renforcement
est une colonne verticale en sable, gravier ou aggrégats
fortement compactés. En général, la mise en place de
la colonne comporte deux phases principales:

1. un tube ou un vibreur est enfoncé dans le sol
jusqu’au niveau souhaité en refoulant le sol envi-
ronnant;

N° 29

Contrainte verticale

Inclusion

- — — —

Volume de sol dilatant sous cisalllement

Fig. 2. — Mécanisme d'interaction sol-inclusion dans
un sol dilatant.

2. le systeme est ensuite remonté progressivement
pendant que la cavité est comblée par un matériau
granulaire fortement compacté statiquement ou par
vibrations.

Le réle principal de la colonne est d'augmenter la
résistance et le module du sol de fondation, en outre
la colonne agit comme un drain vertical. Cette inclu-
sion est relativement souple et résiste principalement &
la compression. Cependant, lorsque les colonnes bal-
lastées sont utilisées pour améliorer la stabilité du sol
de fondation vis-d-vis d'un glissement général, elles
améliorent aussi, de fagon significative, la résistance au
cisaillement du sol.

— Les colonnes en sol stabilisé. L'efficacité des
colonnes ballastées a conduit au développement d’une
technique assez proche qui consiste a créer des
colonnes en sol stabilisé. Différentes méthodes ont été
mises au point; elles comprennent: la stabilisation in
situ & la chaux (Broms, 1975), la stabilisation in situ
par injection (Yahiro et Yoshida, 1978), les pieux avec
déplacement du sol par injection (Baker, 1981). Si on
les compare aux colonnes ballastées, ces inclusions
sont en général plus rigides et peuvent supporter a la
fois de la compression, de la flexion et du cisaillement.

Tableau lll. — Efforts majeurs dans les inclusions des systémes de renforcement de sols
Systéme Inclusions
de Sols renforcés multiples Inclusion isolée
renforcement et composites
Technigue ) @
ou systéme @ o e c = m
¥ SE| X 8 © 8L 2 £ oo &
v o= [} c O, = E 3} 0 0 co| c©
o2 o35 = 084l ve 00 @ 0 Q@ 0| © @
= ) c® (=R _= = oo | oo [ = o= e o o
ch| ce o QT2 g— [a0B| © " @2, 8c| = ©
o®”|l o | & EOEl 3, (3. 5| & L S22 Eo| 5 5
; 9% | 95 | 2 252 25 |28 B S |£E28|23| 8 | £
Effort majeur Oa|l oa | = =0E| T ol - = <Em|ZS3| @ <
Traction ..... * % * ¥ % * % * % * %% o+ * * 4 ¥ * * % #* % %
Compression .............. e e o
Flexion.........cccovvcivinns * * xx ¥ b
Cisaillement ............... * * * &E * bt
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— Les micro-pieux. Cette technique consiste a mettre
en place dans le sol de petits pieux injectés. Chaque
pieu est constitué d'une barre ou dun tube de
quelques centimétres de diamétre entouré de coulis sur
toute sa longueur. Le diamétre total est d'environ 10 a
15 cm. Cette technique est utilisée depuis trente ans,
principalement dans les sols de fondation, mais elle a
aussi d'intéressantes applications pour la stabilisation
des pentes, les ouvrages de souténement et les reprises
en sous-ceuvre. Il s'agit d'inclusions plutét rigides dans
lesquelles les efforts mobilisés dépendent essentielle-
ment de l'effet de structure du groupe de pieux. Les
efforts principaux sont la traction et la compression.

Si I'on considére les ouvrages de souténement, les
techniques de renforcement du sol les plus couram-
ment utilisées sont:

— La Terre Armée. Cette technique consiste en
I'association d'un matériau granulaire froftant et
d'armatures linéaires flexibles de grande résistance a la
traction. Le parement extérieur de I'ouvrage est relati-
vement mince et souple; il est généralement constitué
de panneaux en béton. Pour limiter la déformation de
la structure on utilise des armatures en acier, relative-
ment inextensibles vis-a-vis du sol de remblai et qui
sont galvanisées pour empécher la corrosion.

— Les multimembranes et les grillages. Le dévelop-
pement rapide de la Terre Armée a conduit récem-
ment & utiliser toutes sortes d’inclusions dans les
systémes de renforcement des sols, y compris des
membranes et des géotextiles. Ces derniers ne peuvent
supporter que des efforts de ftraction. La principale
différence entre 'acier ou les plastiques rigides et les
géotextiles réside dans leur déformabilité qui a une
influence significative sur les déplacements latéraux des
structures. Bien qu'il y ait eu quelques tentatives
d'utilisation des géotextiles dans des ouvrages de
souténement & parement vertical, ceux-ci sont plutét
utilisés pour renforcer des pentes de talus et des sols
de fondation. Les grillages métalliques ou en plastique
rigide sont utilisés avec efficacité pour limiter les
déformations latérales des remblais.

— Le clouage des sols. C'est une technique de
renforcement des sols in situ & l'aide de barres
passives, soit scellées dans des trous de forage, soit
simplement battues dans le sol. Lorsque cette tech-
nique est utilisée pour des ouvrages de souténement,
les barres sont généralement horizontales et ['effort
principal est la traction. Au contraire, quand -cette
technique est utilisée pour la stabilisation des pentes,
les barres sont généralement verticales et les efforts
principaux sont la flexion et le cisaillement.

— Le Texsol. Cette nouvelle technique, inventée par
LEFLAIVE (1982), consiste & renforcer un matériau de
remblai granulaire & l'aide d'un ou plusieurs fils
continus résistants a la traction.

Parmi les techniques que nous n'avons pas classées
dans le renforcement des sols, il est intéressant de citer
les murs @ échelles, inventés en 1926 par COYNE. I
s'agit d'un systéme par ancrages multiples associé & un
parement de faible épaisseur soit continu, soit en
panneaux de béton. Les forces de tractions sont

REVUE FRANGAISE DE GEOTECHNIQUE

constantes tout au long des tirants. L'interaction sol-
inclusion est concentrée sur les ancrages a |'exirémité
des tirants. Plus récemment, il a été développé des
systémes & ancrages multiples similaires (Terre Ancrée
— MURRAY, 1981).

2.2. L’interaction sol-inclusions

Les efforts dans les inclusions des différents systémes
de renforcement des sols décrits ci-dessus résultent
essentiellement de quatre sortes de mécanismes
d’interaction :

1) frottement latéral le long des inclusions;
2) pression latérale sur les inclusions;

3) butée du sol sur les éléments transverses des
inclusions composites;

4) pression latérale en butée sur les colonnes bal-
lastées.

2.2.1. Le frottement latéral

Le frottement latéral le long des pieux et des inclusions
de renforcement a fait I'objet de nombreuses re-
cherches et de synthéses (BAGUELIN et al, 1975;
SCHLOSSER et GUILLOUX, 1981, efc.). Ces études
ont montré que dans un sol granulaire dense le
frottement sol-inclusion dépend d’'un grand nombre de
paramétres (caractéristiques de surface de linclusion,
densité et propriétés mécaniques du sol, contrainte
normale sur l'inclusion, etc.) dont plus particuliérement
la dilatance du sol.

La figure 2 illustre le mécanisme sol-inclusion dans un
sol dilatant. Comme l'a montré expérimentalement
BACOT (1981) en utilisant une technique photométri-
que sur un modéle & deux dimensions, I'extraction
d'une inclusion a pour effet de provoquer du cisaille-
ment dans toute une zone de sol autour de l'inclusion.
Le volume de cette zone dépend principalement de
Pétat de surface de l'inclusion. Dans un sol granulaire
dense, cette zone en cisaillement tend a se dilater,
mais le changement de volume en est empéché par le
sol environnant, ce qui conduit & une augmentation
des contraintes normales sur I'inclusion.

Cette augmentation de la contrainte normale sur
Pinclusion a été montrée expérimentalement par WER-
NICK (1978), qui a réalisé des essais de traction sur
des tubes cylindriques en acier (2,5m de long et 5 &
10 cm de diametre) et mesuré a l'aide de cellules les
contraintes de cisaillement 1 et les contraintes norma-
les o sur les tubes. Ces derniers étaient placés dans
une cuve cylindrique remplie de sable compacté
(v = 17,1 kN/m3). La figure 3a montre un chemin de
contraintes typique au cours d'un essai d'arrachement
(chargement et déchargement). Partant de K, [I'état
des contraintes atteint rapidement I'équilibre limite puis
la contrainte normale augmente jusqu'a une valeur
représentant environ 8 fois la valeur initiale. A la
rupture, par suite d'un effet de radoucissement, il y a
décroissance de la contrainte de cisaillement. Le
chemin des contraintes en déchargement montre qu'il
n'y a pas de dilatance résiduelle et que l'on revient
pratiquement & I'état initial. Dans le but d'étudier cet
effet de la dilatance, GUILLOUX et SCHLOSSER
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(Wernick ,1978)

bl-Essai de cisaillement
direct a volume constant
( Guilloux et Schlosser ,1979)

Fig. 3. — Effet de la dilatance empéchée dans un sol
granulaire dense.

(1979) ont analysé des résultats d’essais de cisaillement
direct, & wvolume constant, sur du sable compacté
(vq = 17,3 kN/m®). Comme le montre la figure 3b, le
chemin des contraintes au cours de ces essais est tout
a fait semblable a celui représenté a la figure 3a.

Il est intéressant de noter que l'essai de cisaillement
direct & volume constant représente le cas exiréme
d'une dilatance totalement empéchée alors que dans
'essai d'arrachement une variation de volume limitée
est possible. C'est pourquoi I'état limite des contraintes
dans l'essai de cisaillement direct & volume constant
correspond & la valeur de I'angle de frottement mesuré
& l'état critique @, tandis que I'état limite dans |'essai
d'arrachement est caractérisé par la valeur de @ au pic
de la courbe effort-déformation. Il est également
intéressant de noter que l'augmentation de la
contrainte normale dans cet essai est plus grande que
dans l'essai d'arrachement (0 = 14 o).

La communication de KOIRUMAKI (congrés d'Hel-
sinki) analyse les effets de la dilatance sur I'angle de
frottement sol-inclusion entre un sable, compacté a
différentes densités, et des plaques d’aluminium.
L'auteur a réalisé une série d'essais de cisaillement
direct a contrainte normale constante. A partir de
considérations énergétiques, il a montré que la part de
I'angle de frottement due a la dilatance décroit en
méme temps que croit la contrainte normale. [l faut
noter cependant que les essais de cisaillement direct a
contrainte normale constante ne sont pas représentatifs
du phénoméne complexe de la dilatance empéchée
telle qu’il se produit autour des inclusions résistant a la
traction.

En fait, comme l'ont montré tant les essais en
laboratoire sur modéles réduits que les expériences
grandeur nature, les effets de la dilatance décroissent
avec la contrainte normale. On a ainsi été amené a
définir un coefficient de frottement apparent p*, qui est
le rapport de la contrainte de cisaillement maximum le
long de linclusion & la contrainte normale initiale
O, W¥ = Toa/0, (SCHLOSSER et GUILLOUX,

1

1979). Ce coefficient de frottement apparent dépend
fortement de la dilatance du sol. Il peut atteindre des
valeurs qui sont trés supérieures a la tangente de
l'angle de frottement interne du sol. Par ailleurs sa
valeur diminue lorsque la contrainte normale aug-
mente.

GIGAN et CARTIER (congrés d'Helsinki) ont réalisé
des essais d’extraction sur des corniéres métalliques
battues et utilisées dans la construction d’un mur de
souténement en sol cloué. lls ont montré que les
valeurs du coefficient de frottement apparent découlant
de ces essais sont en assez bon accord avec celles
proposées par SCHLOSSER et GUILLOUX pour le
calcul des murs en Terre Armée. 1l faut cependant
noter que, dans le clouage des sols, la contrainte
normale initiale sur l'inclusion est difficile & déterminer
en raison de paramétres variables comme la géométrie
du mur et I'inclinaison des inclusions. C'est pourquoi il
a été proposé (SCHILOSSER, 1983) d'utiliser plutét
pour le dimensionnement la valeur de la contrainte de
cisaillement limite le long de l'inclusion (T = u*.o,)
qui est a peu prés constante quelle que soit la
profondeur ainsi que I'ont montré différents auteurs et
comme 'ont confirmé les observations de CARTIER et
GIGAN (fig. 4).

AT nax (kNZmP)
N Sable limoneux fin
100 ° : F:
* o
]
Cornieres 50x50x5 mm e
métalliqgues |60x60x5 mm o
ol Z(m)
- 1 1 ] 1 1 1 1 A A
0] 5 10
Fig. 4. — Valeurs de la contrainte de cisaillement

limite le long de barres
(d’aprés Cartier et Gigan, 1983).

La figure 5 montre qu'il suffit d'un déplacement
relativement faible (quelques millimétres) pour mobi-
liser la contrainte de cisaillement limite le long d'inclu-
sions lisses. Ce résultat est en accord avec les
observations faites tant sur les pieux que dans la Terre
Armée. Mais il faut se rappeler que la mobilisation du
frottement sol-inclusion dans les sols granulaires com-
pactés dépend du volume de la zone en dilatance
autour de l'inclusion et en conséquence de I'état de
surface de linclusion. Ainsi, dans le cas d'armatures
nervurées (fig. 5b) il faut un grand déplacement, de
l'ordre de 5 & 10 cm, pour obtenir la valeur de pic.

2.2.2. Pression latérale sur I'inclusion

C'est lorsqu'une inclusion relativement rigide est
soumise & des efforts de flexion dans une zone de sol
en cisaillement que se développent des pressions
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Fig. ba. — Mobilisation du frottement lors d’essais
d’arrachement de tubes battus
(Cartier et Gigan, 1983).
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Fig. 5b. — Essai d’arrachement d’une armature

nervurée de Terre Armée
(Schlosser et Guilloux, 1979).

latérales sur l'inclusion. Deux états différents doivent
étre considérés:

1. d'une part, les pressions latérales exercées par le sol
lorsqu'un équilibre statique est atteint;

2. d'autre part, les pressions latérales exercées par le
sol lorsqu'on utilise des inclusions pour ralentir la
vitesse de déplacement d'une pente en cours de
glissement,

Le développement de pressions latérales en conditions
statiques a été largement étudié dans le cas de pieux
soumis & des chargements horizontaux (BRINCH
HANSEN, 1961; MATLOCK et REESE, 1960;
MENARD, 1962; BROMS, 1967; BAGUELIN et JE-
ZEQUEL, 1972). Les expérimentations et les analyses
théoriques ont montré que le concept de courbe de
réaction locale, liant la pression p sur le pieu au
déplacement relatif y/R (R: rayon du pieu), est valable
a condition que la flexion du pieu déformé ne soit pas
trop grande. La figure 6 montre une courbe de
réaction expérimentale qui donne les valeurs initiale et
sécante du module du sol E; = 2k.R (k;: coefficient de
réaction) et qui est limitée par la pression ultime p,.
Ces deux paramétres ne dépendent que du sol et ne
dépendent pas du pieu.
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Fig. 6. — Courbe de réaction lors du chargement

horizontal d’un pieu
(Baguelin et Jézéquel, 1972).

Des courbes de réaction ont été proposées par
différents auteurs, en particulier par ARD (1962,
1969) et MATLOCK (1970). La prévision de MENARD
est basée sur la courbe pressiométrique qui semble
étre en bon accord avec la courbe de réaction en
raison de la similitude entre le phénoméne d’expansion
de cavité a lintérieur d’'un sol et le développement de
pressions latérales lors de chargements horizontaux. On
suppose que la pression ultime p, est égale a la
pression limite p, D’autres valeurs proposées pour p,
ne sont pas aussi facilement reliables aux paramétres
mécaniques du sol; par exemple BROMS (1964)
donne la formule suivante:

St A

Sol sans cohésion: p,

Sol cohérent: Pu = 9¢,

La similitude entre la courbe pressiométrique et la
courbe de réaction suggére que la déformation y/R,
correspondant & la pression ultime p,, devrait étre frés
élevée et de l'ordre de 100%. En fait, les grandes
déformations dues au développement de zones plasti-
ques autour des pieux commencent approximativement
lorsque p = p;, ce qui correspond & une valeur de
deformation relativement faible (/R = 5 a 10 %).

BAGUELIN et JEZEQUEL (1982) ont montré expéri-
mentalement que la pression latérale p est essentielle-
ment due & la réaction du sol a I'avant du pieu et que
seule une petite partie correspond a la réaction a
larriére et au frottement sur les deux faces latérales.

Il faut noter que l'on atteint difficlement la pression
ultime p, dés que le diamétre de l'inclusion dépasse 2
a4 3cm compte tenu du déplacement relativement
grand (1 & 1,5cm) que cela implique. De plus, les
expérimentations sur des pieux ont montré que la
méthode de mise en place, en perturbant le sol autour
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du pieu, a une grande influence sur le module du sol
E, et donc sur le déplacement nécessaire pour mobili-
ser la pression ultime p,,.

Fluage du sol. Les poussées latérales qui se dévelop-
pent sur des inclusions relativement rigides utilisées
pour stabiliser des pentes instables en mouvement
dépendent essentiellement de ['état du sol dans le
voisinage immédiat de la surface de glissement poten-
tielle. Lorsqu’il y a fluage du sol, le réle principal de
l'inclusion est de réduire le taux de distorsion ¥ dans la
zone de cisaillement. Comme on le verra plus loin, la
poussée latérale mobilisée a linterface sol-inclusion
dépend & la fois du gradient dy/dz, du taux de
distorsion dans la zone de cisaillement et de la valeur
de ¥. On peut donc pour décrire ce mécanisme
d'interaction utiliser la loi d’écoulement plastique du sol
proposée par LEINENKUGEL (1976) et considérée par
WINTER et al. (conférence d'Helsinki). Selon cette loi,
la contrainte de cisaillement ulime 1, dans la zone de
cisaillement est liée au taux de distorsion (y) par ce
qu'on appelle lindice de viscosité [,, suivant I'ex-
pression :

n= el [+ L, 1 ()
oli: ¢, (}.) représente la cohésion non drainée
correspondant & un taux de distorsion de référence ¥,.
L'indice de wviscosité peut étre déterminé & partir
d'essais de cisaillement triaxiaux non drainés sur des

échantillons de sol saturés et consolidés.

En diminuant le taux de distorsion du sol, l'inclusion
réduit la contrainte de cisaillement ultime 1, mobilisée
dans la zone de cisaillement. Si l'on considére une
couche représentative d'épaisseur dz dans la zone de
cisaillement, les équations de I'équilibre statique impli-
quent que, dans une pente non renforcée, la contrainte
de cisaillement ultime 1, soit égale & la contrainte de
cisaillement motrice 1g, alors que dans une pente
renforcée la variation de la contrainte de cisaillement
ultime ATt dans le sol au voisinage de l'inclusion doit
étre équilibrée par la poussée latérale sur l'inclusion.
Sur un élément représentatif de l'inclusion (fig. 7),
I'interaction sol-inclusion est alors décrite par I'équation
suivante :

pBdz = d 7. 8%

avec: k = ¢, () I,

dans laquelle dt; est la variante moyenne de la
contrainte de cisaillement limite sur la surface équiva-
lente S*' de linclusion, et B est le diamétre de
I'inclusion.

Cefte équation montre que localement la poussée
latérale du sol, lorsqu’il v a fluage, dépend a la fois de
dy/dz et de 7.

2.2.3. Butée du sol sur les éléments transverses
des inclusions composites

Les éléments transverses des inclusions composites
peuvent étre soit des plaques verticales, comme dans
le cas des «murs & échelle», soit des barres trans-
versales, comme dans le cas des grillages. Il se
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Inclusion

Vitesse de deformation
du sol non renforce

Zone
p.Bdz = Seq.dTy cisaillée
Fig. 7. — Pression latérale sur une inclusion

dans une pente en mouvement,

contre ces éléments transverses une butée du sol dont
le mécanisme est assez semblable & celui décrit dans le
paragraphe précédent.

Il est cependant intéressant de connaitre la distribution
des efforts résistants dans un renforcement composite,
et plus particulierement la part prise par les éléments
transverses (par butée du sol) et la part prise par les
barres longitudinales (par frottement). Généralement, la
part du frottement le long d'une barre longitudinale
lisse, ancrée a son extrémité, est faible. Dans le cas des
grillages, BACOT (1981) a montré que ce frottement
est le phénoméne principal tant que les valeurs du
déplacement relatif sol-inclusion restent faibles
(0,5 cm), et que la butée du sol n'est mobilisée que
pour de grandes valeurs de ce déplacement. Il a réalisé
des essais d'arrachement sur différents types de renfor-
cements (grillages et barres) de 5m de longueur,
placés dans une grande cuve remplie de sable com-
pacté. Les résultats en sont présentés a la figure 8. La
force d’arrachement maximale est plus faible pour une
barre lisse que pour une bamre composite munie de
trés petits éléments transversaux de 2 cm de long, en
raison de «!'effet de nervure» qui augmente le volume
de sol en dilatance. On n'observe cependant aucune
différence si la longueur des barres transversales est
augmentée (fig. 8). Malheureusement tous les essais

Diamétre de la barre :0,8m

20cm
E Sem= Pl
oy (kN) 20cr}
Effort d arrachement E £
20 HDans le sens de la plus| 2em °I o
I longue barre) e ™ o
O @ o @
@ @
@ Effet
ol d'asperite
@
Sable fin
Deplacement §
(o] 0,25 0,5 0,75 1(em)

Fig. 8. — Essais d’'arrachement de barres
avec €éléments tranversaux
(d’aprés Bacot, 1981).
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d'arrachement ont été arrétés & une valeur du déplace-
ment en téte d'environ 1cm. Un seul essai a été
poussé juqu'a de grands déplacements, mais sur un
grillage de géométrie légérement différente (deux
barres longitudinales espacées de 15 cm et des barres
transversales espacées de 20cm) et avec un sol
également différent (grave). La figure 9 montre bien
les deux phases observées lors de l'arrachement d'un
grillage: il y a tout d'abord le frottement et l'effet de
nervure qui sont mobilisés pour un trés petit déplace-
ment (0,5cm), ce qui correspond & un premier
maximum dans la courbe force-déplacement; puis I'on
constate une augmentation progressive de la force
d'arrachement, ce qui correspond a la mobilisation de
la butée du sol sur les barres transversales et donne
lieu & un second maximum pour un déplacement de
25 cm.

F | (kN)
Effort d arrachement
100 |

S0

|Grawer| g 8mm

Deplacement §

i L L

o] 5 10 15 20 25(cm)

Fig. 9. — Essai d‘arrachement d’un grillage
(Bacot, 1981).

2.2.4. Pression latérale en butée sur les colonnes
ballastées

Les colonnes ballastées sont des inclusions qui peuvent
supporter aussi bien la compression que le cisaillement.
Elles sont en général utilisées en compression; leur
déformabilité et leur résistance étant éventuellement
fonction de la pression de confinement mobilisée dans
le sol mou environnant.

L'interaction sol-colonne peut étre considérée, en
premiére approximation, comme un phénoméne plan
et dans lequel la pression de confinement q est une
fonction de la déformation radiale €, & I'interface. Dans
le cas d'une colonne isolée dans un sol semi-infini la
relation q = f(g,) peut étre approchée par la courbe
pressiométrique (HUGUES et al, 1975). Dans la
pratique, quand une fondation renforcée par des
colonnes ballastées est uniformément chargée, I'effet
de groupe modifie les conditions aux limites et impose
une déformation latérale nulle & la périphérie de la
zone tributaire de chaque colonne. Cette condition aux
limites peut augmenter sensiblement la valeur de la
pression de confinement mobilisée et a été utilisée par
différents auteurs (PRIEBE, 1976: GOUGHNQOUR et
BAYUK, 1979) qui ont considéré le comportement
d'une «cellule élémentaire» contenant la colonne et le
sol tributaire environnant. En laboratoire ce comporte-
ment peut étre étudié dans un cedométre spécial a
colonne centrale (ABOSHI et al., 1979) mais la
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détermination de la relation q = f(g,) nécessiterait
l'utilisation d'un mini-pressiométre a l'endroit de la
colonne.

3. COMPORTEMENT DES OUVRAGES
ET METHODES DE DIMENSIONNEMENT

3.1. Ouvrages de souténement

3.1.1. Ouvrages de souténement en sol renforcé

Le comportement des ouvrages de souténement en sol
renforcé dépend beaucoup de la déformabilité et de la
rigidité relative des inclusions. Parmi les techniques
mentionnées précédemment, la Terre Armée repré-
sente le cas ol les inclusions sont linéaires, inexten-
sibles et complétement flexibles. Le comportement de
ce matériau a déja été étudié en détail tant sur des
modéles réduits en laboratoires que sur des expérimen-
tations en vraie grandeur. La figure 10 illustre les
aspects caractéristiques du fonctionnement d'un mur
en Terre Armée. Le lieu géométrique des points de
traction maximale dans les armatures sépare une zone
active, prés du parement, d'une zone résistante a
|'arriére du mur. Ce lieu, qui représente une surface de
rupture potentielle, est trés différent du classique plan
de rupture de COULOMB demiére les murs de
souténement. La distribution des forces de traction
maximales est aussi trés différente de la répartition
triangulaire de la poussée telle qu'elle résulte de la
théorie de RANKINE. On peut expliquer ces diffé-
rences en étudiant I'influence d'inclusions inextensibles
sur les champs de contraintes (SCHLOSSER, 1969) ou
de déformation (BASSETT, 1978) qui se développent
dans le massif. Les inclusions limitent les déformations
latérales du mur et maintiennent le sol de la zone
active dans un état élastique ou pseudo-élastique. C'est
la raison pour laquelle les forces de traction maximales
dans la partie supérieure du mur correspondent a la
pression latérale du sol au repos.

H/3

Tmox/AH

Ko

Timax

Ka

V7

Fig. 10. — Comportement d’un mur de souténement
en Terre Armée.

Dans les murs en Terre Armée, les armatures sont
habituellement en acier galvanisé. JOHN et PETLEY
(conférence d’Helsinki) présentent des mesures de
forces de traction dans les armatures en matiére
synthétique (paraweb) de deux murs en sol renforcé:
le mur de Portsmouth (2,5m de haut) et le mur de
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Jersey (8 m de haut). Le paraweb est constitué de
fibres de polyester enrobées de matiére plastique. La
contrainte admissible du paraweb est d’environ
200 MPa, soit du méme ordre que la contrainte
admissible dans ['acier qui est d’environ 160 MPa. Mais
le paraweb est beaucoup plus déformable que I'acier,
ce qui conduit naturellement & des déplacements
latéraux des murs plus importants que dans le cas des
murs classiques en Terre Armée.

La figure 11 montre la répartition des forces de
traction maximales mesurées par JOHN et PETLEY.
Dans la partie supérieure du mur, cette répartition est
proche de la ligne K, correspondant a la poussée de
Rankine, ce qui suggére que la déformation latérale du
mur a été suffisamment importante pour mettre le sol
en état d'équilibre limite.

Prof. (m)

. Efforts de traction
0 ] 8 12 16 dans les inclusions

Fig. 11. — Forces de traction d’un mur
en sol renforcé
(John et Petley, 1983).

MARCZAL (conférence d'Helsinki) rend compte des
résultats d'une expérimentation en vraie grandeur sur
un mur en Terre Armée de 6 m de hauteur avec des
armatures relativement inextensibles en fibres de verre
enrobées de polyester. Les forces de traction mesurées
sont plus grandes que celles calculées en considérant
une répartition suivant la ligne K,.

Dans le cas d'inclusions inextensibles, JURAN (1977) a
développé une analyse théorique a I'équilibre limite et
I'a utilisée pour les deux modes de rupture de la Terre
Armée: la rupture par cassure des armatures et la
rupture par défaut d'adhérence. Les méthodes de
calcul actuelles des ouvrages en Terre Armée
(SCHLOSSER et al., 1979) tiennent compte & la fois
de ces résultats théoriques et des nombreuses observa-
tions sur des ouvrages en vraie grandeur.

Les ouvrages de souténement réalisés in situ en
utilisant la technique du clouage des sols présentent
trois différences importantes avec les murs en Terme
Armée :

1. le sol in situ posséde généralement de la cohésion;

2. les inclusions, qui sont généralement des barres
scellées dans des forages, présentent une certaine
rigidité & la flexion, ce qui peut influer sur le
comportement de ['ouvrage;

3. la construction du mur se fait & partir du haut, en

excavant, et il en résulte une histoire de chargement
trés différente.
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Seuls, quelques résultats d’expérimentations ont été
publiés (STOCKER et al.,, 1979; GASSLER et GUDE-
HUS, 1981; SHEN et al, 1981) mais il v a eu de
nombreuses observations partielles sur des ouvrages
réels au cours de la décade passée. Ces résultats ont
montré le développement de zones active et résistante
au sein du sol renforcé. Bien que la ligne des tractions
maximales soit en général difficle & déterminer, il
semble qu'il y ait une certaine différence avec les murs
en Terre Armée et ce en raison de certains facteurs
parmi lesquels: un plus grand déplacement horizontal
en téte, une cohésion du sol en place, une inclinsaison
des inclusions et du parement, etc.

CARTIER et GIGAN (congrés d'Helsinki) présentent
une expérimentation en vraie grandeur sur un mur de
souténement en sol cloué de 55m de haut a
parement vertical. Les inclusions étaient des corniéres
battues inclinées de 20° sur I'horizontale et présentant
une assez faible rigidité a la flexion (méthode hurpinoi-
se). Le sol était un sable fin limoneux. La figure 12
montre les déplacements latéraux de I'ouvrage mesurés
a linclinométre; on voit clairement que les déplace-
ments du parement sont trés différents de ceux
observés dans les murs en Terre Armée. Des résultats
similaires ont été rapportés par GASSLER et GUDE-
HUS (1981) et par SHEN et al. (1981). lls indiquent
que le mode de construction d’'un mur en sol cloué
entraine de plus grands déplacements en téte du mur.

3.00m 4.00m ,
6mm 4mm
s YT TR
E
g \
= \
s} fmm
+ rroron
En fin de
construction e
o o
___ Apres S
stabilisation T -15m T | -i5m

Fig. 12. — Déplacements horizontaux
dans et derriére un mur en sol cloué
{Cartier et Gigan, 1983).

GUILLOUX et al. (conférence d'Helsinki) rapporte le
cas d'un mur de souténement en sol cloué de 14 m de
haut avec un parement légérement incliné (pente
10/1). Le renforcement était constitué de barres scel-
lées pratiquement horizontales. Le sol était une mo-
raine compacte. Les forces de traction mesurées dans
les barres montrent le développement d’une zone
active et d'une zone résistante. Sous l'action du gel
le gonflement du sol a entrainé une augmentation de
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la poussée sur le parement et en conséquence les
forces de traction ont évolué pour devenir maximales
au parement.

GUILLOUKX et al. présentent également une méthode
de dimensionnement des ouvrages en sol cloué déve-
loppée par Terrasol (SCHLOSSER, 1981). Cette
méthode de calcul & I'équilibre limite considére quatre
critéres de rupture liés a la mobilisation des différents
efforts dans le sol et dans les inclusions:

1. la rupture de l'inclusion due a l'effet combiné des
efforts de traction, de cisaillement et de flexion;

2. la résistance au cisaillement du sol;
3. le frottement latéral le long de l'inclusion;

4. la pression latérale du sol sur l'inclusion. Les calculs
sont faits par la méthode des tranches en considérant
une surface de rupture circulaire.

La figure 13 montre le cas simplifié du premier critére,
quand on néglige le moment de la flexion. La
condition T < k (conftrainte de cisaillement maximum
dans le renforcement) conduit & I'expression suivante:

(N/R,)? + (S/R.)? <1

ol N et S sont 'effort normal et |'effort tranchant, R,
et R, les résistances de la barre & la traction et au
cisaillement.

s F i
L k| Ty

Etat des contraintes dans la barre

Surface de
rupture

#c....1 §5 Barre
én Déplacement
0 Rn N

(F-F"1.8>0
Application du principe du travail maximal

Fig. 13. — Détermination des efforts de traction
et de cisaillement
(Schlosser, 1983).

A la rupture, les forces de traction et de cisaillement
mobilisées dans une barre sont déterminées en utilisant
le principe du travail maximal comme indiqué a la
figure 13. Ce principe donne:

F-F.8=0

ou F est la force réelle dans la barre, F* une force
virtuelle ne violant pas le critére de rupture et & le
déplacement de la barre, supposé égal au déplacement
du sol au point de rencontre avec le cercle de rupture.
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Le troisieme critére relatif au frottement latéral peut
étre écrit: N < N, out N, est la force d'arrachement de
la portion de barre située au-dela de la surface de
rupture.

Pour le quatriéme critére il est nécessaire de tenir
compte du moment de flexion. Cela conduit, dans le
plan (N,S), a une surface d'écoulement nettement plus
compliquée que l'ellipse correspondant au seul premier
critére,

[La méthode de dimensionnement a été calée sur de
nombreux ouvrages en sol renforcé (SCHLOSSER,
1983) (murs avec barres flexibles, barres rigides, pentes
stabilisées par des micro-pieux). Elle est normalement
utilisée avec des coefficients de sécurité qui correspon-
dent aux éléments suivants: acier travaillant & la limite
élastique, frottement latéral limité & la moitié de sa
valeur maximale, pression latérale du terrain limitée a
la pression de fluage dans l'essai au pressiometre,
coefficient de sécurité de 1,5 pour la résistance au
cisaillement du sol. Ces valeurs ont été choisies de
maniére a rendre tous les critéres compatibles eu égard
au champ de déplacements qui se développe dans le
massif renforcé.

En paralléle avec ces méthodes de calcul déterministes,
des approches statistiques sont actuellement dévelop-
pées en vue de surmonter les difficultés rencontrées
lors de la détermination des paramétres de calcul et
des coefficients de sécurité. Une telle approche proba-
biliste est présentée par GASSLER et GUDEHUS
(congrés d'Helsinki) pour le calcul de murs de souténe-
ment en sol cloué.

3.1.2. Murs a4 ancrages multiples

Le concept de mur & ancrages mutiples a été considéré
pour la premiére fois par COYNE en 1926 avec
I'invention du «mur a échelle». Des systémes similaires
ont été récemment développés (MURRAY, 1981;
FUKUOKA, 1982; etc.) FUKUOKA a décrit une
expérimentation en vraie grandeur sur un mur &
ancrages multiples dont le parement était constitué
d'un géotextile fixé a des éléments rigides verti-
caux. Le sol de remblai était du limon. Le renforce-
ment du mur était assuré par des ancrages constitués
de ftirants reliés & des panneaux verticaux en béton
(Im x 1m x 0,15m).

La figure 14 montre la rotation des éléments verticaux
du parement, la poussée du sol sur le parement et la
pression du sol sur les plaques de béton, qui est
légérement supérieure a la pression latérale du sol au
repos. Ces résultats montrent que, dans ce systéme de
souténement, le déplacement (rotation) du parement
est suffisant pour atteindre I'état limite de poussée
derriére le parement. Par contre on ne mobilise pas la
butée sur les panneaux d'ancrage et la pression qui s'y
exerce peut étre calculée a condition de connaitre la
courbe de mobilisation des pressions active et passive
du terrain (fig. 14).

CHABAL et al. (congrés d'Helsinki) présentent la
construction d'un barrage de 21 m de haut construit
suivant la technique du «mur & échelle». Le parement
aval du barrage était constitué par les panneaux
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Fig. 14. — Comportement d'un mur & ancrages
multiples
(d'aprés Fukuoka et al., 1982).

d’ancrage. Des mesures ont montré que les forces de
traction dans les tirants n'augmentaient pas linéaire-
ment avec le poids des terres et étaient inférieures aux
prévisions., Cet ouvrage se comporte plutdt comme
une structure & double parement; il est assez différent
du mur classique & ancrages mutiples. On peut
raisonnablement s'attendre a ce que ['état des
contraintes dans le sol soit proche de I'état K.

[l existe une technique similaire au clouage, mais dans
laquelle les ancrages sont actifs, c'est-a-dire précon-
traints. Le procédé de construction des murs est
semblable & celui des murs en sol cloué mais le
comportement est relativement différent car les an-
crages précontraints restreignent beaucoup les déplace-
ments latéraux. Cette technique a été récemment
utilisée pour la construction d'un ouvrage de souténe-
ment de 30m de hauteur qui a fait I'objet d'une
expérimentation (KERISEL et al.,, 1981); mais elle ne
sera pas fraitée dans le présent rapport.

3.2. Stabilisation des pentes in situ

Quatre communications soumises & ce congrés traitent
de la stabilisation des pentes in situ par clouage
(JURAN et al.), par pieux (WINTER et GUDEHUS,
CARTIER et GIGAN) et par micro-pieux (LIZZI). Le
comportement de ces systémes est discuté ci-dessous.

17

3.2.1. Clouage

La stabilisation, par clouage, de pentes instables ou en
mouvement consiste a placer des inclusions linéaires
passives capables de résister & des moments fléchis-
sants. Les inclusions sont des barres battues ou scellées
qui sont mises en place le plus souvent verticalement
et selon une répartition uniforme. Le comportement
d'un tel systéme dépend de plusieurs parameétres dont:
l'inclinaison des barres par rapport a la surface de
rupture, leur densité, la rigidité relative des barres
vis-a-vis du sol et I'état actuel du glissement (équilibre
statique, vitesse de glissement, fluage, etc.).

L’effet de l'orientation du renforcement a été studié
par JEWELL (1980). I a montré que l'intensité de la
force de traction qui se développe dans une inclusion
flexible au cours d'un cisaillement direct & la boite
dépend principalement de [l'inclinaison de I'inclusion
par rapport a la surface de glissement. [’augmentation
maximale de la contrainte de cisaillement d'un échantil-
lon de sable renforcé par des barres ou par un grillage
est obtenue lorsque linclusion est orientée suivant la
direction correspondant & l!'extension maximale a la
rupture dans I'échantillon de sable non renforcé.
Lorsque l'inclusion est orientée dans la direction d’une
déformation de compression, il peut en résulter une
diminution de la contrainte de cisaillement du sol. La
figure 15 montre les valeurs expérimentales et théori-
ques de l'augmentation de la résistance au cisaillement
d'un échantillon de sable renforcé en fonction de
I'angle d'inclinaison 6 de I'inclusion par rapport a la
verticale.

Efforl de
F'compressmn =

] y ¥X

Effort de
Ttraction

Traction

Compression

TETEEAT,

30 0 3o 60 9O 120\' Inclu l Inclusion
flexible * flexible
| Inci '
ficiusion en L efficace inefficace

traction
compression

Fig. 15. — Augmentation de I'effort de cisaillement
du sable At/o, en fonction de |['orientation de
I'inclusion
(Jewel, 1980).

JEWELL a également montré qu'il suffit d'un déplace-
ment trés faible pour mobiliser la résistance a la
traction de l'inclusion et obtenir I'augmentation corres-
pondante At de la contrainte moyenne de cisaillement
le long de la surface de glissement.

Ces résultats laissent a penser qu'il serait inefficace de
vouloir renforcer la partie supérieure d'une pente
instable par des inclusions flexibles verticales, ¢’est-a-
dire orientées suivant une direction en compression. Il
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pourrait méme en résulter une diminution de Ila
contrainte de cisaillement mobilisée le long de la
surface de rupture. Un tel raisonnement ne prend
cependant pas en compte l'action des pressions laté-
rales du sol sur les inclusions qui a pour effet de
mobiliser la résistance & la flexion des inclusions.

L'influence d'une rigidité des inclusions a été étudiée
expérimentalement en laboratoire dans des essais de
cisaillement direct sur un sol limoneux renforcé par une
rangée de barres d'acier verticales de diamétre va-
rable: 8 3 12 mm (JURAN et al., 1981). Les résultats
ont moniré que:

1. la mobilisation progressive de la résistance a la
flexion des barres donne au sol cloué une cohésion
apparente C*;

2. le déplacement nécessaire pour mobiliser cette
cohésion apparente est plus grand que celui nécessaire
pour mobiliser le frottement sol-inclusion. JURAN et al.
(congrés d’'Helsinki) présentent une analyse par la
méthode des éléments finis de ces essais de cisaille-
ment. La figure 16 montre une comparaison entre la
mobilisation théorique de la cohésion apparente glo-
bale C* et les résultats expérimentaux. Les courbes
présentent un coude pour un déplacement relatif
d'environ 4%, coude qui traduit I'apparition d'une
mise en plasticité du sol autour des barres. L'analyse
aux éléments finis est en assez bon accord avec les
résultats expérimentaux. Elle montre que la cohésion
globale apparente du sol cloué est effectivement plus
grande que celle correspondant & la somme des efforts
tranchants mobilisés dans les barres. Cette différence
est due a ce que la présence des inclusions modifie les
champs des déformations et des contraintes dans le
sol.
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Fig. 16. — Mobilisation de la cohésion apparente

dans un sol cloué
{Juran et al., 1983).

FUKUMOTO (1974 et 1976) a rapporté des observa-
tions sur la stabilisation de pentes par clouage et plus
particuliérement un essai de cisaillement in situ sur un
massif de sol renforcé par deux pieux tubulaires en
acier. Les résultats montrent une mobilisation de la

résistance & la flexion des pieux semblables & celle
décrite par JURAN et al
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Lorsque I'on utilise le clouage pour stabiliser une pente
en mouvement, le comportement du massif cloué est
gouverné par les propriétés de fluage du sol puisqu’il
s'agit d'un écoulement visco-plastique. Il semble donc
a priori différent du comportement du méme massif
cloué, mais en équilibre statique. ITO et MATSUI
(1975) ont proposé deux approches pour analyser le
probléme de la pression latérale exercée par un sol en
mouvement sur une rangée de pieux résistants en
flexion. lls ont considéré d'une part une déformation
plastique du sol autour des pieux, et d’autre part un
écoulement visco-plastique du sol autour des pieux.
Les deux méthodes ont été appliquées pour prévoir les
efforts exercés sur des pieux dans cing sites différents;
elles ont donné des résultats assez semblables qui
correspondaient relativement bien aux observations
expérimentales. Par ailleurs, dans la méthode de
Pécoulement visco-plastique, l'effort sur chaque pieu
augmente avec la viscosité et avec la vitesse de
glissement du sol, mais ne varie pas beaucoup avec la
limite élastique du sol considéré comme un solide de
Bingham. Ces résultats indiquent que l'on peut, en
premiére approximation, analyser et dimensionner le
renforcement par clouage d’'une pente en mouvement
4 partir de considérations pseudo-statiques. Clest ce
qui a été proposé par WINTER et al (congrés
d'Helsinki) dans une méthode oit la pression latérale
exercée par le sol sur le pieu est calculée avec une
cohésion non drainée variable en fonction de la vitesse
de glissement.

La densité de clouage de la pente est également un
paramétre important du comportement dans la mesure
ot il contrle l'effet de groupe. Celui-ci a pour
conséquence de faire participer le sol au renforcement,
ce qui revient & considérer des inclusions apparentes
plus épaisses constituées chacune par la barre et une
partie du sol environnant. Ainsi ['effort total auquel
résiste le groupe de barres est supérieur a la somme
des efforts exercés par le sol sur chaque barre.
Lorsque la densité est suffisamment forte, le sol cloué
se comporte comme un monolithe. Mais cet effet de
groupe, que l'on rencontre assez fréquemment en
mécanique des sols, n'a pas encore été trés étudié.

Les méthodes de dimensionnement actuelles des
pentes clouées dans des conditions d’équilibre statique
ne tiennent pas compte de l'effet de groupe. La
méthode de Terrasol présentée par GUILLOUX et al.
(1983) pour le calcul des murs de souténement en sol
cloué peut aussi étre utilisée pour la stabilisation des
pentes. CARTIER et GIGAN (1983) ont proposé une
méthode qui prend en considération une surface de
glissement circulaire et qui calcule I'accroissement du
coefficient de sécurité dii aux moments et aux efforts
tranchants mobilisés dans les inclusions. Pour calculer
ces moments et ces efforts tranchants il est nécessaire
de connaitre le déplacement relatif de l'inclusion par
rapport au sol et donc le champ initial des déplace-
ments dans la pente en I'absence de tout renforce-
ment. En dehors de quelgues cas particuliers, la
connaissance de ces déplacements est difficile et
nécessite en général une analyse aux éléments finis.

Pour les pentes clouées en mouvement, WINTER et al.
(1983) proposent une méthode de calcul pseudo-
statique qui repose sur les principes décrits précédem-
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ment (voir 2.2.2.). La pression latérale exercée par le
sol sur chaque inclusion et correspondant a une
diminution de la vitesse de glissement de V, a V, est
donnée par la formule:
- SV
p=A. b In Vs
ol s et h sont respectivement la section de l'inclusion
apparente et la hauteur effective d'inclusion qui résiste
a la pression latérale; A est un parametre qui dépend
des caractéristiques de fluage du sol.

3.2.2. Pieux

On stabilise fréquemment les glissements de terrain par
une ou deux rangées de pieux longs suffisamment
rigides pour résister & de grands moments de flexion
(YAMADA et al, 1971; FUKUMOTO, 1972; KERI-
SEL, 1976; SOMMER, 1979). Le comportement de ce
renforcement différe de celui d'une pente clouée car la
rangée de pieux constitue un écran relativement rigide
et par suite un élément de discontinuité dans le champ
des déplacements de la pente. Habituellement, les
pieux sont placés au pied de la pente et il en résulte
une stabilisation progressive, commencant par la partie
la plus basse du glissement. Mais, comme dans le
clouage des sols, la résistance a la flexion des pieux est
un parameétre essentiel.

Trois types de méthodes de dimensionnement ont été
développés.

La premiere (BRINCH HANSEN, 1960) considére un
sol rigide plastique et suppose que la pression latérale
du sol sur le pieu est entiérement mobilisée des deux
c6tés de la surface de glissement. Cette méthode est
habituellement appliquée aux pieux trés rigides.

La seconde est du type élasto-plastique. Elle a été
proposée par JURAN et al. (1981), CARTIER et
GIGAN (1983) et nécessite de connaitre les déplace-
ments du sol par rapport au pieu. Cette méthode est
bien adaptée aux pieux assez flexibles.

La troisiéme, décrite par WINTER et al. (1983), est
relative & la stabilisation des pentes en mouvement.

La premiére et la troisitme méthode ont été utilisées
par SOMMER (1979) dans son analyse d’une pente en
mouvement stabilisée par une rangée de pieux rigides
de 3 m de diameétre. Une couche d'argile de 10 m
d'épaisseur glissait & une vitesse de 14 mm par mois.
La figure 17 montre le calcul et les mesures de la
pression latérale exercée par le sol sur les pieux. La
résistance due aux pieux ne contribuait seulement que
pour environ 5% a la résistance totale au cisaillement
le long de la surface de glissement (contrainte de
cisaillement du sol + efforts tranchants dans les pieux),
mais cela s'est avéré suffisant pour réduire la vitesse de
glissement & environ 10% de sa valeur initiale.

CARTIER et GIGAN (1983) ont utilisé, pour stabiliser
une pente instable sous une voie de chemin de fer,
des inclusions plus flexibles consistant en trois rangées
de pieux forés en béton (40 cm de diamétre) renfor-
cées par des profils métalliques H200. La pente dlissait
initialement a une vitesse de 10cm par an. Les
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Fig. 17. — Stabilisation d‘un glissement de pente
(Sommer, 1979).

mesures de déplacements des pieux ont permis de
calculer les efforts tranchants et les moments de flexion
et ont montré qu'une augmentation d’environ 7% du
coefficient de sécurité était suffisante pour réduire la
vitesse de glissement & 2,5 mm par an.

Il est intéressant de noter que dans les deux cas décrits
ci-dessus, la pression latérale du sol sur le pieu était
sensiblement inférieure & la pression de fluage du sol
de l'essai pressiométrique.

3.2.3. Stablisation des glissements de terrain par
micropieux

Dans l'une des communications présentées a ce
congrés, LIZZI décrit les nombreuses applications des
micropieux a la stabilisation des pentes, aux souténe-
ments et aux fondations. Pour la stabilisation des
pentes, l'auteur distingue le cas des sols raides et celui
des sols laches. Dans le premier cas, les micropieux
sont uniformément répartis le long de la pente afin de
créer avec le sol un ensemble monolithe et cohérent
jusqu’a une profondeur suffisante au-dessous de la
surface de rupture critique. Dans le second cas, les
micropieux sont concentrés en un réseau a la partie
inférieure de la pente pour constituer un mur-poids in
situ.

[l existe une différence essentielle entre ce systéme de
micropieux et le clouage dans la mesure ol le
comportement des micropieux est trés influencé par un
effet de structure (LIZZI et al., 1979: SCHLOSSER et
al., 1979) da au liaisonnement particulier des micro-
pieux en téte. L'interaction complexe sol-pieux est
généralement suffisamment large pour créer un mono-
lithe, mais ce point n'a pas été encore suffisamment
étudié et explicite. C'est la raison principale pour
laquelle les méthodes actuelles de dimensionnement ne
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considérent pratiquement que la stabilité externe des
micropieux.

3.3. Les fondations superficielles renforcées

Six communications présentées a cette séance concer-
nent l'influence d’'un renforcement horizontal du sol sur
la capacité portante des fondations superficielles.
Nombre d'articles ont, pendant ces derniéres années,
traité de ce probléme. Il serait possible de trouver une
tendance générale du comportement d'une telle fonda-
tion en comparant tous ces articles, mais il est
vraisemblable qu'une telle procédure s'avérerait difficile
en raison de linsuffisance de données réelles sur les
travaux de recherche rapportés. Par exemple, les
données sur la profondeur de la premiére couche du
renforcement ou sur la densité du sable peuvent
manquer; ou bien, I'angle de frottement mesuré a
I'appareil triaxial peut étre donné sans aucune informa-
tion sur le niveau de conftrainte moyenne, laquelle
difféere beaucoup selon qu'il s'agit d'essais triaxiaux ou
d'essais sur modéles réduits; ou bien encore, on ne
donne aucune indication sur la capacité portante limite
du méme modeéle réduit de fondation, mais non
renforcé. Une autre difficulté résulte des différents
crittres de rupture qu'on peut utiliser, ainsi certains
criteres sont relatifs aux charges maximales alors que
d’autres considérent des charges correspondant a des
valeurs de tassement bien déterminées. On présente
ci-aprés une synthése fondée sur des articles compor-
tant suffisamment de données pour étre correctement
analysés.

3.3.1. La capacité portante des fondations sur sable
renforcé

Un intérét tout particulier a été porté aux essais sur
modéles réduits de fondations en sable renforcé. Ces
modéles utilisent une & six couches de renforcement.

Le champ des déplacements a été en général trés
soigneusement étudié par des techniques photogram-
métriques ou stéréo-photogrammétriques. La cuve
d’essais est dans ce cas munie d'une paroi en verre
épais qui permet la photographie ou bien I'on utilise
plus simplement un modéle bidimensionnel avec la
technique des rouleaux de Schneebeli. Le champ des
déplacements sert & déterminer les lignes d'extension
nulle ou les lignes d’extension principale. Ces derniéres
sont trés importantes puisque c'est suivant leur direc-
tion que les inclusions sont les plus efficaces (AN-
DRAWES et al., 1978).

Le champ des déplacements dépend entre autres
choses de la matiére des inclusions. Avec les matiéres
synthétiques qui ont normalement un frottement sol-
inclusion plus faible que le frottement interme du sol,
les déplacements ont tendance a suivre la surface des
inclusions. Un grillage en acier peut avoir un frottement
sol-inclusion égal au frottement interne du sol (AN-
DRAWES et al, 1978) et, dans ce cas, le sens du
déplacement coupe les inclusions. Lorsque I'on utilise
des inclusions flexibles (par exemple des géotextiles), il
peut y avoir rupture du sol avant que les inclusions ne
soient sollicitées. Dans ce cas, les lignes d'extension
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nulle sont presque confondues avec les lignes caracté-
ristiques des déformations telles qu'elles sont considé-
rées dans la théorie de la plasticité. Les champs de
déplacements observés sont en général en bon accord
avec le schéma classique de rupture relatif & la
capacité portante (figures 18 et 19). La théorie de la
plasticité semble donc constituer un bon point de
départ pour étudier la capacité portante d'un sol
renforcé, tout au moins lorsqu’il s'agit de renforce-
ments par inclusions flexibles. En I'absence d'une
meilleure théorie, on peut également ['utiliser pour des
renforcements rigides. Cependant, |'observation des
déplacmments dans la partie située au-dessus des
inclusions (ANDRAWES et al., 1978) semble indiquer
que la partie supérieure du sol doive étre considérée
comme une couche spéciale.

_ Lignes d’extension principale

——— Lignes d“extension nulle

Fig. 18. — Schéma des trajectoires observées, des

lignes d’extension principale et des lignes d'ex-

tension nulle pour une fondation sur du sable
(Andrawes et al., 1983).

Fig. 19, — Schéma de rupture pour la capacité
portante d'une fondation sur du sable
(d’aprés Lundgren et Mortensen, 1953),

Des exemples de mauvais emplacements des inclusions
sont mentionnées dans plusieurs articles et la figure 20
montre les champs de déplacements correspondants.
Dans la figure 20a l'inclusion a une surface relative-
ment lisse qui favorise le glissement entre le sable et
Pinclusion, ce qui réduit la capacité portante par
rapport a celle du sol seul (ANDRAWES et al., 1978).
Sur les figures 20b et 20c on a placé des inclusions
trop courtes dans la zone des lignes d'extension
principale. A la figure 20d, c'est un grillage en P.V.C.
qui a été utilisé dans un essai sur modele réduit; bien
que le champ des déplacements paraisse trés différent
de celui du sable seul, les capacités portantes obser-
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Fig. 20. — Exemples de mauvais emplacements

pour des inclusions résistant & la traction.

vées sont pratiquement égales, comme on pouvait le
prévoir en utilisant la théorie de la plasticité,

L’emplacement optimal (c'est-a-dire celui qui donne le
facteur d'amélioration le plus élevé sur la capacité
portante ultime ou résiduelle) d'une couche de renfor-
cement unique et horizontale a été étudié dans
quelques articles (tableau IV). L'amélioration maximale
est obtenue quand l'inclusion est située a une profon-
deur de 0,25B a 0,5B, ou B est la largeur de la
fondation. La longueur optimale de l'inclusion dépend
par contre du matériau utilisé. Des inclusions exten-
sibles transmettent leurs confraintes au sol sur une
surface limitée et la largeur optimale L s'avére étre
L = 5B (FRAGASZY et al., 1983). Des inclusions rigides,
par exemple en acier, nécessitent une plus grande
longueur d’ancrage (McGOWN, 1979). L’influence du
nombre de couches a été étudiée par de nombreux
auteurs (tableau II). Deux ou trois couches ont un effet
favorable sur la capacité portante méme avec un
espacement vertical Z de 0,5 & 0,75 B.
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Le résultat le plus important de toutes ces études, c'est
que le ou les facteurs d'amélioration dépendent du
nombre de couches, de |'espacement vertical entre les
couches, de la profondeur de la couche supérieure, de
la résistance du sol, de la matiére des inclusions, ete. Il
semble donc difficile d'avoir une idée générale simple
sur le mécanisme du renforcement ou tout au moins
de faire une comparaison valable entre toutes ces
études.

Dans I'un des articles présentés, DENVER et al. (1983)
proposent d'utiliser la théorie de la plasticité sous sa
forme la plus simple pour calculer l'influence d'un
grillage en P.V.C. Cette idée peut étre retenue pour
analyser les résultats d'essais avec des couches de
renforcement horizontales, en introduisant un angle de
diffusion o

Considérons tout d'abord le cas d'une seule couche de
renforcement. Cette couche et le sable sus-jacent sont
supposés constituer un matériau homogéne plus résis-
tant que le sous-sol. La rupture se produit lorsque la
fondation atteint le sous-sol aprés avoir pénétré la
couche de renforcement. Les contraintes verticales
dans la couche de sable supérieure sont alors suppo-
sées se diffuser avec un angle « par rapport & la
verticale (fig. 21). La fondation apparente correspon-
dante au niveau du sous-sol a une largeur B* qui est
donnée par:

B* = B (1 + 2 tga D/B)

et une capacité portante que I'on peut exprimer ainsi:
q* = &yB*N,s, + vy (8 + D)Ng s, d

ol y est la densité du sable, N, et Ng les coefficients
de capacité portante, s, et s, les coefficients de forme,
d, le coefficient de profondeur, et ol & est le
tassement a la rupture. On suppose qu'il n'y a pas de
surcharge a la surface du sable et que la charge sur la
fondation est verticale.

q

Tableau IV. — Renforcement par une couche unique et horizontale d‘inclusions. Sol de fondation: sable
Andrawes Geotextile, non tissé u/B 0,125 0,250 0,500 0,750 1,00
McGown q/yB 250 335 330 310 270 235
Wilson-Fahmy | Sable: n = 0,34 &/B 0,16 0,19 0,21 0,20 0,18 0,14
1983 () 48°

Modéle: L = @ - B = 0,12 m| tg o 0,33 0,00 -016 -022 -0,24
Vanisek Geotextile, tissé u/B 0,375 0,75 1,125
1983 q kN/m? 150 250 260 175
Sable: y = 15 kN/m? (?) o/B 0,13 0,22 0,22 0,15
o] 48°
Modéle: L = « - B = 0,04 m|tg o 0,10 -006 -0,19
Akinmusuru Bandes de fibres tissées u/B 0,5 0,5 0,75
Akinbolade Espacement horizontal x/B x/B 0 0,5 0,5
1981 Sable: y = 17 kN/m? g kN/m? 91
(o) 42°5
Modele: B = L = 0,1 m q/gp 2,85 2,15 1,17
&/B = 0,10 (?) tg o 0,10 0,00 -0,23
Milovic Tiges en polypropyléne u/B 0,25 0,5 0,75
1977 q kN/m? 420 660 830 1100(?)
Sahle: y = 15 kN/m? /D 0,1 0,1 0,1 0.1
) 41°8
Modéle: D = 0,6 m tg o -003 -007 -0,06
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Fig. 21. — Poingonnement d’un sable renforcé.

La charge sur la fondation réelle est alors:

A*
9= q*

ol A et A* sont respectivement les surfaces de la
fondation réelle et de la fondation apparente. On
suppose implicitement que la force résultante sur les
deux faces limitant la diffusion de la charge est
horizontale.

On a utilisé un coefficient de profondeur

d, = 1 + 0,35 D/B pour analyser les résultats. Les
observations des champs de déplacements semblent en
fait montrer que le sable de la couche supérieure se
déplace vers la fondation, ce qui signifie que la
pression horizontale y est probablement trop faible
pour que I'on puisse mobiliser des forces de cisaille-
ment suffisantes le long des lignes de rupture du
schéma classique. L'utilisation d'un coefficient de pro-
fondeur différent de I'unité pourrait donc éire discutée,
mais de toute fagon son influence sur tgw reste faible.

Dans les tableaux IV et I, on donne quelques-unes
des séries d'essais les plus complétes. L'angle de
frottement interne a été calculé, a partir des coefficients
de capacité portante de Lundgren et Mortensen
(1953), en réanalysant des essais sur du sable propre.
Les angles de frottement interne peuvent donc étre
quelque peu différents de ceux mentionnés dans les
articles cités dans les tableaux IV et Il. [ls dépendent
beaucoup du niveau des contraintes et des dimensions
du modéle, c'est-a-dire que plus les plaques d’essai
sont petites et plus I'angle de frottement est élevé.

On a donné a la figure 22 les valeurs de tgo calculées
en fonction de la profondeur relative u/B de la couche
de renforcement. Les inclusions étaient constituées de
géotextiles tissés ou non-tissés, de barres de polypropy-
léene ou de bandes linéaires de fibres de corde. En
dépit d’une certaine dispersion, on observe que igwx a
tendance a diminuer quand wB augmente de 0,1 a 1.

On peut interpréter les essais a plusieurs couches (2 a
6) de la méme fagon. La couche supérieure comprend
alors toutes les inclusions. La variation de tga en
fonction de u/B est donnée sur la figure 23. Le résultat
est plutét surprenant, car la dispersion est assez faible
en dépit de la différence des types d'inclusions et des
modes opératoires utilisés. Lorsque u/B > 0,5, tga est
presque constant, mais pour u/B < 0,5, tga peut
prendre des valeurs assez élevées, ce qui signifie que le
renforcement est d'autant plus efficace que la couche
supérieure d'inclusions est située & une plus faible
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Fig. 22. — Valeurs de la pente de diffusion de la
charge pour un lit isolé d’inclusions.
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Fig. 23. — Valeurs de la pente de diffusion de la
charge pour 2 a 6 lits d’inclusions.

profondeur au-dessous de la fondation. Des expé-
riences supplémentaires s'avérent cependant néces-
saires pour confirmer et préciser ce point.

De l'analyse ci-dessus, il ressort les points suivants:

1. Il est possible d'évaluer I'amélioration de la capacité
portante apportée par le renforcement d'une couche
de sable propre. On peut utiliser la méthode de calcul
du bicouche, mais & condition d'adopter pour la
contrainte verticale des diffusions variables.

2. L’angle de diffusion o semble étre pratiquement
indépendant du matériau constituant les inclusions, du
nombre de couches, de la densité et de la résistance
du sable, ainsi que la profondeur du renforcement, et
cela dans une large gamme des différents paramétres
utilisés dans les essais.

3. L'angle de diffusion o semble dépendre principale-
ment de la profondeur relative de la couche supérieure
du renforcement.

Les valeurs négatives de « indiquent qu'une meilleure
méthode devrait étre proposée dans I'avenir.
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L'idée de base de la méthode de calcul est que la
rupture intervient dans le sous-sol selon un mécanisme
classique, mais que le sable renforcé au-dessous de la
fondation agit comme une dalle durant le poingonne-
ment.

Dans les essais sur modéles réduits, deux modes
supplémentaires de rupture ont pu étre observés,
L’inclusion soit a glissé, soit s'est cassée pendant la
rupture. La cassure, lorsqu'elle a lieu, est toujours
approximativement sous le c6té ou sous le centre de
la fondation (BINQUET et LEE, 1975). Les forces de
fraction déterminées dans un géotextile intact (AN-
DRAWES et al,, 1983) montrent des maximas situés
aux mémes points (fig. 24).

INNN Y

Fig. 24. — Points de cassure probable des inclusions
(Binquet et Lee, 1975) et
contraintes de traction dans un géotextile
(Andrawes et al., 1983).

Dans les essais sur modéles, la capacité portante n'est
que légérement influencée par ces phénoménes, mais
en vraie grandeur les forces de traction dans les
inclusions sont beaucoup plus élevées.

Pour l'élaboration des projets, il est trés important
d'étre en mesure de calculer les forces de traction dans
les inclusions. Des méthodes de dimensionnement
basées sur la théorie de I'élasticité (SCHLOSSER et
LONG, 1974) ou sur la théorie de la plasticité
(BINQUET et LEE, 1975) ont été proposées mais
n'ont pas, jusqu'a maintenant, été comparées avec des
données expérimentales appropriées.

3.3.2. Le tassement des fondations sur sable ren-
forcé

Le tassement des fondations sur sable renforcé dépend
sensiblement des caractéristiques mécaniques du maté-
riau constituant l'inclusion comme de la flexibilité de
l'inclusion et de la rugosité de sa surface, du nombre
de couches de renforcement et des propriétés du sable.

Avec un géotextile flexible, non-tissé, la courbe de
charge-tassement n'est pas influencée par le renforce-
ment tant que le tassement n'a pas atteint la valeur de
0,08B, (ANDRAWES et al., 1983). Pour tous les autres
matériaux on observe une réduction des tassements,
méme aux frés faibles chargements. Pour les géotex-
tiles tissés, l'amélioration semble aller jusqu’a 100 %
(VANICEK, 1983), pour des bandes d'aluminium 50 a
500 % (BINQUET et LEE, 1975), et pour les barres en
acier et des grillages en P.V.C., jusqu'a 500-1000 %
(MILOVIC, 1979; DENVER et al.,, 1983).
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Deux communications ont traité de I'effet des charge-
ments répétés. DENVER et al. mentionnent que
lorsqu’on utilise des grillages en P.V.C. comme renfor-
cement, les tassements sont réduits par un facteur de 2
a 5. PATEL et PALDAS utlisent un élément de
renforcement composite. lls établissent une distinction
entre la composante élastique 8, et la composante
plastique 0, du tassement. Ils ont trouvé que la
composante élastique est inchangée mais que la
composante plastique est réduite par un facteur qui est
supérieur a 2.

3.3.3. Validité des essais en modéles réduits

Tous les essais mentionnés jusqu'ad présent sont des
essais en modeles réduits. En pratique leur extrapola-
tion aux ouvrages réels reste limitée puisque les lois de
la similitude ne sont pas satisfaites. On doit noter a ce
propos ftrois points importants.

Les champs des contraintes sur modéle et sur proto-
type devraient étre similaires. Or dans les essais sur
modeles réduits les contraintes sont beaucoup plus
faibles que dans le prototype. Aussi I'angle de frotte-
ment interne, qui dépend assez fortement du niveau
des contraintes, est-il beaucoup plus élevé dans les
essais sur modeles (tableaux IV et V) que dans les
prototypes. L'échelle incorrecte des contraintes conduit
probablement & un mécanisme de rupture non repré-
sentatif de la réalité. Cette difficulté peut étre surmon-
tée en soumettant le modéle & une forte accélération
dans une centrifugeuse (KIM et al., 1983; OVESEN et
KRARUP, 1983). Les essais sur modeéles réduits
peuvent étre utilisés pour étudier certains phénoménes
comme par exemple la forme de la relation entre tga
et u/B (fig. 23), mais pour toute utilisation pratique ces
résultats devraient étre contrdlés par des essais en
centrifugeuse.

Les inclusions doivent étre soigneusement réduites a
'échelle correcte s'il faut étudier les forces de traction
ou les cassures dans les inclusions. A proprement
parler, les dimensions devraient étre réduites a I'échelle
correcte; une autre solution, moins bonne, est de
réduire a l'échelle la résistance du matériau (OVESEN
et DRARUP, 1983). Dans aucun des essais mentionnés
plus haut la notion d’échelle n'a été introduite.

Le diameétre des grains, I'épaisseur de l'inclusion et les
relations contraintes/déformations ne sont généralement
pas réduites & I'échelle, de telle sorte que I'on ne peut
pas comparer les tassements du modéle aux tasse-
ments du prototype.

3.3.4. Fondation renforcée sur sol mou

Cing communications soumises & cette conférence
concernent le renforcement par une couche de géotex-
tile, placée & la surface d'un sol mou sous un remblai
ou sous des couches de chaussée.

KEBS et al. (1983) ont réalisé des essais en centrifu-
geuse et BOUTROUP et al. (1983) ont réalisé une
analyse par la méthode des éléments finis. Ces deux
études fournissent des résultats qualitatifs semblables
qui permettent d'expliquer le mécanisme: le géotextile
restreint les déplacements latéraux du sous-sol, ce qui
conduit & un tassement pratiquement uniforme de la
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Tableau V. — Résultats d’essais avec N couches horizontales d‘inclusions (N > 1). Sol de fondation : sable

Binquet Bandes d'aluminium u/B 0,33 0,66 0,33 0,33 0,33
Lee D/B 1,33 1,66 1,00 1,67 2,00
1975 Sable: y = 15 kN/m? q kN/m? 83 186 162 116 214 255
N 4 4 3 5 6
Modeéle: L = « - B = 0,076 m | &/B 0,08 0,07 0,07 0,07 0,07 0,07
()] 42°
tg o -0,10 -0,12 -0,19 -0,08 -0,06
u/B 0,66 1,00 1,00 1,33 1,67
D/B 1,33 1,67 2,00 2,00 2,33
g kN/m? 116 128 148 141 120
N 3 3 4 3 3
5/B ~ 0,07 0,07 0,07 0,07 0,07
¢ 42°
tg o -018 -0,16 -0,13 -0,14 -0,14
Fragaszy Bandes d'aluminium u/B 0,33
Lawton D/B 1,00
Asgharza- Sable: y = 15,4 kN/m?3 q kN/m? 75 200
Deh-Fozi N 3
1983 Modéle: L = = - B = 0,076 m | 5/B 0.1 0,22
()] 42°
tg o - 0,04
Denver Grillage en PVC u/B 0,15 0,07
Christensen D/B 1,08 0,47
Hansen Sable: y = 15,5 kN/m? q kN/m? 75 244 85 390
Steenfeldt &/D 0,10 0,10 0,10 0,10
1983 Modeéle : circulaire Dm 0,065 0,065 0,15 0,15
¢ 44° 41°
tg o - 0,04 0,35
Akinmusura Bandes de fibres tissées u/B 0,756 0,75 0,75 0,75 0,5 0,5
Akinbolade Espacement horizontal 0,5 D/B 1.25 1,75 2,25 2,75 2,56 3,5
1981 q kN/m? 142 136 139 139 223 191
Sable: y = 17 kN/m® N 2 3 4 5 5 5
o/B ~01 ~01 ~01 ~01 ~01 ~ 01
Modeéle: B =L =01 m [0} 40°
tg o -016 -016 -013 -013 -09 -0,09
u/B 0,25 0,50 0,756 1 1.5 0,6
D/B 2,25 2,50 2,75 3,00 3,50 4,5
g kN/m? 175 182 139 116 114 1565
N 5 5 5 5 5 B
5/D ~01 ~01 ~01 -~01 ~01 ~0,1
P 40°
tg o -012 -011 -013 -0,12 -0,11 -0,09

surface chargée. L'amplitude du tassement total n'est
que légérement réduite. Cependant, comme |'a montré
JEWELL (1982), !'utilisation d'un géotextile s'étendant
jusque sous les banquettes latérales a pour effet de
restreindre encore plus les déplacements latéraux, et
entraine alors une diminution du tassement total.
BOUTROUP et al. ont montré qu’en conditions non
drainées (v = 0,5) les forces de traction qui se
développent dans le géotextile sont plus grandes que
celles obtenues dans des conditions drainées

(v = 0,33).

GOURC et al. (congrés d'Helsinki) ont étudié expéri-
mentalement le renforcement par une couche de
géotextile reposant sur un sous-sol argileux. Le géotex-
tile avait été placé a l'interface entre le sable et l'argile.
lIs ont entre autres choses montré que sous charge-

ment statique le géotextle modifie le champ des
déplacements dans le sous-sol argileux, ce qui a pour
conséquence de réduire le tassement total et d'ac-
croitre la capacité portante.

La méthode de dimensionnement la plus couramment
utilisée repose sur une analyse de la stabilité par
glissement circulaire prenant en compte les forces de
traction mobilisées dans les inclusions (JEWELL,
1982). QUAST et al. (conférence d’Helsinki) conside-
rent que, lorsque I'on utilise un géotextile relativement
déformable (déformation admissible de 5 %), ce géo-
textile suit les déplacements du sol notamment le long
de la surface de rupture potentielle. Il en résulte que
les forces de traction sont alors dirigées dans la
direction de la surface de rupture.
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3.4. Fondation en sols renforcés en place

3.4.1. Colonnes ballastées

L’utilisation de colonnes de sable ou de gravier pour
renforcer un sol mou répond & trois objectifs:

1. accroitre la capacité portante du sol de fondation;

2. réduire les tassements et accélérer la consolidation
du sol mou;

3. accroitre la stabilité générale d'ouvrages (murs,
remblais) & fonder sur le sol mou,

Les colonnes jouent donc & la fois un réle de

renforcement gréce a leur résistance a la compression
et au cisaillement et un réle de drainage.

3.4.1.1. Considérations générales sur le comportement

L'utilisation la plus courante des colonnes ballastées est
faite dans le but d'accroitre la capacité portante d’un
sol de fondation sur une surface relativement large. Le
nombre des colonnes est généralement élevé et
comme des pieux elles transférent les charges & une
couche de meilleure portance. Mais, le comportement
d'une colonne est trés différent de celui d'un pieu dans
la mesure ol le mécanisme dinteraction est celui
d'une expansion radiale confinée par le sol mou
avoisinant comme cela a été expliqué au §2.2.4.

Des expérimentations en vraie grandeur ont montré
que, sous l'effet d'un chargement en surface soit par
un remblai (VAUTRAIN, 1977; ABOSHI et al., 1979),
soit par une fondation plus rigide (GOUGHNOUR et
BAYUK, 1979) les tassements en surface du sol et des
colonnes étaient pratiquement les mémes. Il en résulte
que la distribution de la charge est caractérisée par une
concentration des contraintes wverticales sur les co-
lonnes. Le rapport de concentration des contraintes
n = oo, (ol o. et o, sont les contraintes verticales
respectivement dans la colonne et dans le sol mou) est
un parameétre fondamental qui dépend de plusieurs
facteurs, v compris le facteur de remplacement
a = AJA défini sur la figure 25.

Des études en laboratoire (ABOSHI et al, 1979)
comme des expérimentations en vraie grandeur ont
montré que la valeur habituelle de n en surface est
généralement comprise entre 3 et 5. Cependant,
comme I'a montré VAUTRAIN (1977), elle peut, dans
le cas de sols particulirement mous et hétérogénes,
atteindre en profondeur des valeurs aussi élevées que
50.

Si les sols sont supposés élastiques, n est égal au
rapport des modules de déformation de la colonne et
du sol (n = EJE,).

GOUGHNOUR et BAYUK (1979) ont montré que le
frottement latéral & l'interface sol-colonne restait faible
et n'affectait pratiquement pas I'état des contraintes
dans le sol.

La mise en place des colonnes ballastées provoque
une compression initiale latérale du sol et donc accroit
la valeur du coefficient K, (GOUGHNOUR et al.,
1979).

25
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Fig. 25. — Paramétres de dimensionnement :
coefficient de concentration de contrainte et fac-
teur de remplacement.

3.4.1.2. Modélisation du comportement (capacité por-
tante)

Deux types de modéles ont été développés. Le
premier (POTEUR, 1973; HUGHES et al, 1975;
ABOSHI et al., 1979) ne tient pas compte de I'effet de
groupe et considére des colonnes isolées, incompres-
sibles et rigides-plastiques dans un sol rigide-plastique
semi-infini. La pression de confinement radiale mobili-
sable o, peut étre déterminée soit & partir d’'un essai
non drainé a l'appareil triaxial (o, = 2Cu + o.), soit &
partir d'un essai pressiométrique (o, = py).

Dans le second type de modéle (PRIEBE, 1976;
GOUGHNOUR et BAYUK, 1979) on considére le
comportement d'une «cellule élémentaire» comprenant
une colonne et le sol environnant. On suppose que
cette cellule élémentaire est limitée latéralement par
une paroi rigide et lisse et que les déformations
verticales sont uniformes sur toute la hauteur, Ces
modéles sont représentatifs d'un cedométre & une
colonne centrale et donnent une base plus rationnelle
aux méthodes de dimensionnement.

PRIEBE suppose un comportement rigide-plastique et
incompressible de la colonne combiné & un comporte-
ment élastique du sol. Il suppose également que |'état
des contraintes dans le sol mou est isotrope (K, = 1)
soit 0, = 0. Dans ces conditions, le rapport de
concentration des contraintes n = oJ/o, est une
fonction du coefficient de Poisson v et du coefficient
de remplacement a = AJA. Comme lindique la
figure 26, n décroit avec 1/a.

GOUGHNOUR et al. (1979) supposent que les co-
lonnes ballastées sont linéairement élastiques, parfaite-
ment plastiques a la rupture et incompressibles a I'état



26

P
~r
~*%e (1976,

Goughnou’
Rl

oughnou?

S
K =Ko

Valeurs utilisées
dans la pratique

i ——

) T 5 1/a=A/Ac

Chemin des containtes
effectives proposé par
Goughnour et al,1979

Fig. 26. — Concept de cellule élémentaire — compa-
raison entre différents modéles et la méthode
des éléments finis.

plastique. Le sol confiné a lintérieur de la cellule
élémentaire est supposé avoir un comportement élasti-
que non linéaire suivant un chemin de contraintes
effectives qui dépend des déformations verticale et
radiale €, et €. Lorsque le coefficient de remplacement
approche la valeur 1, le coefficient K, rapport de la
contrainte effective radiale a la contrainte effective
verticale, se rapproche de 1/K, Pendant le charge-
ment, le chemin des contraintes effectives est supposé
étre bilinéaire, comme lindique la figure 26, et le
coefficient K varie entre K, et 1/K,.

Suivant le niveau de la déformation, la colonne peut
étre soit dans un état élastique, soit dans un état de
plasticité contenue. Dans ce demier cas, n est fonction
du facteur de remplacement a et de la valeur supposée
de K. Les variations théoriques de n en fonction de
1/a pour différentes valeurs de K (K = K,; K = 1 et
K = 1/K_) sont montrées sur la figure 26, ou la valeur
de K, a été prise égale a 0,6.

Il est intéressant de noter que, pour les valeurs de 1/a
rencontrées dans la pratique (4 < l/a <9), les deux
modéles donnent des résultats assez semblables pour
K = 1, ce qui correspond bien aux observations
expérimentales (n = 3 a 5).

BALAAM et POULOS (congrés d'Helsinki) ont réalisé
une analyse du comportement de colonnes ballastées
par la méthode des éléments finis. Ils ont supposé qu'a
la fois les colonnes et I'argile avaient un comportement
élasto-plastique, avec un critére de rupture, celui de
Mohr Coulomb, et une loi d'écoulement plastique
caractérisée par un angle de dilatance. L'interface
sol-colonne est modélisée a partir d'éléments de
contact qui permettent de prendre en compte soit une
adhérence parfaite, soit un frottement pur, soit encore
un frottement avec dilatance utilisant le concept de
cellule élémentaire. Les auteurs ont montré qu’'avec les
caractéristiques de colonnes ballastées généralement
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utilisées on obtenait pour des fondations flexibles
uniformément chargées et reposant sur des colonnes
ballastées des solutions presque égales aux solutions
élastiques analytiques obtenues par BALAAM et BOO-
KER (1981) pour des fondations rigides uniformément
chargées.

Ces auteurs ont également calculé les variations du
rapport o,/ en fonction du facteur de remplacement a
pour différentes wvaleurs du rapport des modules
d'élasticité E/E.. D'aprés les résultats, la valeur de n
est approximativement constante avec 1l/a et varie
d’environ 6 a 30 lorsque le rapport des modules E/E;
varie de 10 a 40 (fig. 26).

WALLAYS et al. (congrés d'Helsinki) ont utilisé le
concept de cellule élémentaire et proposé la formula-
tion d'un nouveau modéle en supposant que le sol et
la colonne soient a la fois linéairement élastiques et
parfaitement plastiques & la rupture et que leur
compressibilité & |'état plastique puisse étre calculée a
partir de la solution de Vesic. lls ont étudié a la fois les
radiers rigides et flexibles. Ils ont déterminé les
tassements et les contraintes dans la colonne et dans le
sol & partir d'un calcul élasto-plastique classique. La
colonne est supposée dans un état de plasticité
contenue lorsque la déformation verticale dans cet état
est plus grande que celle calculée pour la colonne a
I'état élastique. Aucune application de ce modéle n’est
présentée.

Bien que le premier type de modéles donne des
solutions simples, qu'on peut rapprocher d'essais nor-
malisés comme l'essai pressiométrique, I'hypothése
d'une mise en plasticité totale du sol entre les colonnes
ne correspond pas a la réalité. Par ailleurs les valeurs
de n calculées dans des conditions non drainées
dépendent du niveau du chargement, ce qui ne
correspond ni aux observations in situ, ni aux résultats
obtenus en laboratoire (ABOSHI et al., 1979). L'opi-
nion du rapporteur général est qu'il serait nécessaire de
développer des modéle utilisant le concept de «cellule
élémentaire » si I'on souhaite disposer de méthodes de
dimensionnement réalistes et fiables.

3.4.1.3. Méthodes de dimensionnement

Le dimensionnement des colonnes ballastées, pour le
renforcement d'un sol de fondation, doit répondre aux
deux points suivants:

1. Dans la partie centrale de la zone chargée, le

déplacement du sol est essentiellement vertical et le

dimensionnement doit donner une estimation de la

valeur du coefficient de réduction du tassement:

B = tassement du sol de fondation renforcé
tassement du sol non fraité

2. Aux exirémités de la zone chargée, le déplacement
latéral du sol de fondation peut étre important et le
dimensionnement doit alors donner une estimation de
la stabilité locale vis-a-vis d'un glissement de type
circulaire.

Plusieurs méthodes ont été proposées pour évaluer f:
des méthodes empiriques (GREENWOOD, 1970;
THORBURN, 1975), des solutions analytiques
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(PRIEBE, 1976; ABOSHI et al., 1979; GOUGHNOUR
et BAYUK, 1979) et des analyses par la méthode des
éléments finis (BALAAM et al., 1977; MORGENTHA-
LER et al, 1978).

Les principaux parameétres de dimensionnement sont le
rapport de concentration des contraintes n et le facteur
de remplacement a.

ABOSHI et al. ont mis au point une solution analyti-
que frés simple qui repose sur I'hypothése d'un
tassement uniforme et qui donne:

N 1
p = 1+ (n- la

Des méthodes plus sophistiquées utilisent le concept de
cellule élémentaire.

PRIEBE (1976) a considéré le cas d'une colonne
incompressible et d'un sol élastique avec le concept de
cellule élémentaire. C'est la raison pour lagquelle sa
solution donne la méme valeur pour B.

GOUGHNOUR (congrés d'Helsinki) propose une théo-
rie utilisant le modele de la «cellule élémentaire»
(GOUGHNOUR et al, 1979) défini précédemment.
L'analyse incrémentale est faite en deux étapes: on
suppose d’abord que la colonne est en état d'équilibre
plastique contenu et que toutes les variations de
volume sont transmises au sol compressible avoisinant.
Cette hypothése permet de calculer une valeur de la
contrainte verticale. Puis la colonne est supposée avoir
un comportement élastique linéaire, ce qui conduit &
une deuxiéme valeur de la contrainte verticale. La
contrainte verticale réelle est prise égale a la plus forte
des deux valeurs précédentes. GOUGHNOUR donne
par ailleurs des courbes utiles pour déterminer B.

VAN IMPE et DE BEER (congrés d'Helsinki) propo-
sent une méthode de dimensionnement simple, pour
estimer le coefficient f de réduction du tassement.
Cette méthode utilise le modéle de «cellule élémen-
taire» en considérant respectivement les deux cas:
1) colonnes rigides-plastiques incompressibles;
2) colonnes élastiques-linéaires. Dans les deux cas, le
sol mou est supposé élastique. Cependant, les auteurs
notent que le deuxiéme cas ne correspond pas au
comportement habituel des colonnes ballastées. Leur
solution pour le premier cas donne des coefficients de
concentration des contraintes qui sont largement infé-
rieurs et des coefficients de réduction de tassements
qui sont largement supérieurs & ceux calculés dans la
solution de PRIEBE (fig. 27 et 28).

Une analyse par la méthode des éléments finis a été
effectuée par BALAAM et al. (1983). Les auteurs
indiquent que la solution est en bon accord avec les
solutions élastiques obtenues par BALAAM et BOO-
KER (1981) pour des fondations rigides uniformément
chargées. Comme le montre la figure 28, les
coefficients de réduction de tassements f obtenus en
faisant varier le rapport des modules E/E, de 10 & 40
correspondent bien & la solution de PRIEBE et les
valeurs calculées de [ sont largement inférieures &
celles calculées a partir de la méthode empirique
donnée par GREENWOOD. Les auteurs montrent
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également que les résultats obtenus par la méthode
des éléments finis sont en bon accord avec les
observations sur sites réels, et pourraient donc consti-
tuer une approche intéressante pour le dimensionne-
ment des ouvrages.

L'analyse de la stabilit¢ locale en rupture circulaire
d'un sol renforcé par des colonnes ballastées sous un
remblai est généralement faite de deux fagons. La
premiére méthode (ABOSHI et al., 1979) tient compte
des contraintes de cisaillement mobilisées dans les
colonnes le long de la surface de rupture et qui sont
déterminées a partir du coefficient de concentration des
contraintes. La deuxieme méthode (PRIEBE, 1976)
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considére des caractéristiques équivalentes pour la
résistance au cisaillement (®* et C*) du matériau
composite. Aucune communication traitant de cet
aspect du dimensionnement n'a été présentée a ce
congres.

3.4.2. Micropieux

Les micropieux ont été largement utilisés, durant ces
deux derniéres décennies, soit pour des reprises en
sous-ceuvre, soit pour le renforcement des sols de
fondation. Une trés bonne synthése des diverses
applications de cette technique a été récemment écrite
par LIZZ] (1982). Le comportement des sols de
fondation renforcés par micropieux a été étudié par
LIZZI et CARNAVALE (1979) et par SCHLOSSER et
JURAN (1979). Comme aucune communication trai-
tant du comportement ou du dimensionnement des
micropieux n'a &été soumise & ce congrés, ces deux
aspects ne seront pas développés dans ce rapport
général.

4. ETUDES DE CAS ET CONTROLE

4.1. Etudes de cas

Dans le domaine du renforcement des sols, la pratique
a presque toujours précédé le développement des
méthodes de dimensionnement et des études de
comportement.

En dépit des nombreuses études expérimentales en
laboratoire ou théoriques par la méthode des éléments
finis, des expérimentations en vraie grandeur s'avérent
toujours nécessaires en vue d'une meilleure connais-
sance du comportement des ouvrages. Ces expériences
en vraie grandeur comme les observations sur ou-
vrages réels permettent par ailleurs de caler les
méthodes de dimensionnement.

Parmi les différentes techniques discutées dans ce
rapport général, la Terre Armée a fait l'objet de
nombreuses recherches aussi bien en modéles réduits
que dans des expérimentations en vraie grandeur. Par
contre ces derniéres sont plus rares quand il s'agit de
techniques telles que: clouage, micropieux, colonnes
ballastées, etc. Par ailleurs, leur interprétation est
généralement rendue difficile par les hétérogénéités
locales du sol en place. Cela donne d'autant plus
d'intérét aux études de cas détaillées et bien instru-
mentées,

Certaines communications présentées & ce congrés
décrivent des expérimentations en vraie grandeur et
des études de cas relatives & différentes techniques de
renforcement: souténements en Terre Armée et en sol
cloué, stabilisation de talus et de pente par clouage
avec mesures inclinométriques, fondations sur sols
renforcés avec essais de chargement (radier renforcés,
colonnes ballastées isolées ou en groupe).

Il est intéressant de noter que les méthodes de
dimensionnement utilisées dans la Terre Armée et le
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clouage ont fait I'objet de nombreuses comparaisons
avec les observations sur ouvrages réels.

En revanche, lz dimensionnement des colonnes ballas-
tées présente des problémes particuliers du fait de
l'influence des méthodes d'exécution sur le comporte-
ment du sol renforcé. Leur dimensionnement reste de
ce fait assez empirique et il est recommandé de réaliser
des essais de chargement avant de définir le projet
final. Bien que six communications présentées & ce
congrés traitent d'applications de colonnes ballastées
sous des réservoirs, des silos, et des radiers (COLLE-
SELLI et al., GREEN et al, MAJORANA et al,
ROMANA, BHANDARI) ainsi que sous des remblais
(SOEIRO et al.) aucune comparaison entre prévisions
et mesures n'a été faite dans ces différentes études de
cas.

RANJAN et RAO décrivent ['utilisation de pieux granu-
laires compactés a l'aide d'un pilon pour le renforce-
ment des sols frottants laches en Inde. Une technique
locale relativement économique a été mise au point
pour installer et compacter manuellement les pieux en
graviers ou en sable. Des essais sur des pieux isolés et
en groupes, chemisés ou non, ont été réalisés. Les
auteurs ont montré qu'un pieu isolé ou un groupe de
deux ou trois pieux augmentaient de fagon significative
(1,5 & 4 fois) la capacité portante du sol non traité. Le
chemisage procure encore une augmentation supplé-
mentaire (de l'ordre de 1,5 fois). La réduction des
tassements s'avére étre d’environ 75 % pour un groupe
de 3 ou 4 pieux et atteint 85 % lorsque les pieux sont
chemisés. Cette derniére amélioration est en partie due
au confinement provoqué par la chemise qui limite les
pieux granulaires (cf.: fig. 29).
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Fig. 29. — Courbes de chargement d’un groupe
de pieux granulaires avec chemisage
et d'une semelle isolée
(Ranfan et Rao, 1983).

Deux communications présentées & ce congrés décri-
vent des applications particuliéres du renforcement des
sols dans les structures cétiéres et offshore.
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JEWEL et WISHART (1983) décrivent I'utilisation de
matelas cellulaires, avec renforcement en grillages,
associés a du géotextile pour empécher I'écoulement
du sable. Ces matelas cellulaires sont utilisés pour
contenir et renforcer des remblais hydrauliques off-
shore. Ils peuvent étre placés et remplis dans I'eau a
partir d'une barge et permettent ainsi de réduire les
pentes des remblais & 1: 3. Dans un petit chantier de
construction on a utilisé des renforcements verticaux en
grillage de polymére associés & des géotextiles. Cette
expérimentation a montré que le déplacement latéral
d'un tel matelas de 3 m de hauteur a ét¢ de 15 a
18 cm, pour un remplissage trés rapide par le sable
(vitesse de remplissage 0,10m%s), qui a été efficace-
ment retenu par ce systéme. Aprés la mise en place
des couches successives de matelas, le remplissage en
sable du cceur de I'lle a pu se poursuivre de facon
continue.

SIMON et PERFETTI (1983) décrivent I'utilisation sous
l'eau de géotextiles non tissés pour renforcer une
couche de vases compressibles d'épaisseur 5,5m et
pour la séparer des matériaux de remblai dans la
construction de l'allongement de la piste de 'aéroport
international de Marseille. Le géotextile n'a pratique-
ment aucun effet ni sur I'amplitude ni sur le temps de
tassement du remblai. Il a par contre empéché la
contamination des matériaux de remblai et les ruptures
locales, ce qui a conduit & un tassement général
beaucoup plus uniforme en permettant un contréle
plus efficace de la consommation de remblai.

4.2. Contrdle

Le contréle dans le renforcement des sols concerne
généralement les aspects suivants:

1. le contréle du matériau de remblai, lorsqu'il s'agit
de renforcement de sol rapporté comme dans la Terre
Armée;

2. le contréle de la qualité de I'inclusion lorsqu'elle est
réalisée en place, ce qui est le cas des colonnes
ballastées ;

3. le contréle de la durabilité de l'inclusion dans le cas
des ouvrages permanents (corrosion de lacier ou
dégradation des plastiques et des géotextiles);

4, le contréle de l'interaction sol-inclusion mobilisable
(essais d'extraction dans les souténements en Terre
Armée et particuliérement en clouage, essais de char-
gement des colonnes ballastées):

5. le contrdle de I'amélioration due au renforcement:
mesures des tassements dans les fondations, mesures
des déplacements dans la stabilisation des pentes,
mesures de l'amélioration des propriétés mécaniques
du sol autour des colonnes ballastées.

Certaines communications présentées & ce congrés
traitent de ces divers aspects.

BATTELINO et al. (1983) décrivent les résultats d'une
expérimentation intéressante sur un mur en Terre
Armée de 3,5 m de hauteur, construit avec un maté-
riau de remblai en limon, contenant 80% de fines

Panneau p
en beton

Drain en

3.50m

Fig. 30. — Déplacement latéral du parement
d’un mur en Terre Armée construit
avec un remblai limoneux
(Battelino, 1983).

inférieures @ 80um et 40% de fines inférieures a
15um. Ces proportions de fines sont largement supé-
rieures & celles admises dans les spécifications habi-
tuelles des ouvrages en Terre Armée.

Comme le montre la figure 30, le parement a subi des
déplacements latéraux durant et aprés la construction
par suite du fluage du sol. Ces déplacements ont été
limités a la base et & la partie supérieure du mur et ont
atteint 3,5 cm au centre. Si les déplacements avaient
été libres en téte, ils auraient certainement atteint des
valeurs plus importantes,

CARTIER et GIGAN (1983) décrivent des essais
d’'extraction de tubes pour mesurer le frottement
sol-renforcement dans un souténement par clouage
(fig. 5a). La procédure d’essais est similaire a celle
proposée par BUSTAMANTE (1977) pour I'essai de
chargement de tirants précontraints. Dans cet essai la
charge est contrélée et appliquée par étapes avec des
paliers d'une durée de 4 & 8 mn. Cette procédure
permet de déterminer la charge de fluage et !a charge
limite. Elle est différente de celle utilisée dans la Terre
Armée ol l'essai d'extraction se fait & vitesse de
déplacement constante, de l'ordre de quelques milli-
métres par minute, L'essai d'exiraction & vitesse
contrélée permet de déterminer la valeur du pic, celle
a l'état résiduel, et donc l'effet de ramollissement qui
suit éventuellement le pic.

Certaines communications présentées & ce congrés
(COLLOSELLI et al, RANJAN et RAO, BHANDARI)
décrivent des essais de chargement réalisés sur des
colonnes ballastées isolées ainsi que sur des groupes
de colonnes. Ces essais montrent que le comportement
(module de déformation équivalent et capacité portante
limite) d'une colonne isolée est similaire & celui d’un
groupe de colonnes pour une méme wvaleur du
coefficient de remplacement. Lorsque la colonne ballas-
tée est réalisée par vibro-remplacement, ce qui a pour
effet de densifier le sol avoisinant, [efficacité du
traitement peut étre contrélée par des essais de
pénétration statique, des essais au SPT ou autres.
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CONCLUSIONS

En conclusion de ce rapport général, on peut citer les
points suivants:

1. D'une technique a l'autre les connaissances sur le
comportement d'un sol renforcé sont variables. Si le
comportement de la Terre Armée est bien connu, celui
des sols de fondation renforcés par micropieux est
encore limité. Des recherches s'avérent nécessaires tant
en laboratoire que sur des ouvrages réels.

2. La déformabilité de linclusion est un parameétre
important qui gouverne le comportement des sols
renforcés. La nature et les propriétés mécaniques des
divers types de matériaux utilisés pour les inclusions
doivent donc étre choisies judicieusement en fonction

des objectifs assignés a |'ouvrage.

3. Les méthodes de dimensionnement utilisées actuel-
lement sont des méthodes & I'équilibre limite. Des
tentatives ont été faites pour tenir compte des déforma-
tions correspondant aux charges de service mais elles
restent encore d'application limitée.

4. Les difficultés de modélisation des sols renforcés et
linfluence des techniques d'exécution ont conduit a
utiliser des méthodes de dimensionnement parfois
encore assez empiriques. Dans le domaine des fonda-
tions (micropieux et colonnes ballastées) il faut inclure
dans le dimensionnement des essais de chargement
afin de mieux garantir la sécurité. Pour le clouage, des
essais d’extraction sont nécessaires pour évaluer correc-
tement le frottement sol-barre.

5. Compte tenu du caractére empirique de certains
parameétres de dimensionnement (facteurs de concen-
tration de contraintes dans les colonnes ballastées par
exemple) les ouvrages en sol renforcé doivent souvent
étre instrumentés afin de mieux contréler leur compor-
tement. Par ailleurs, du fait de [l'influence de la
méthode de construction sur le comportement de ces
ouvrages, des spécifications s'avérent nécessaires pour
chaque type de renforcement.
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fouille clouée de grande profondeur
(usine E.D.F. de Ferriéres-sur-Ariége)

BLONDEAU Francis
Directeur Général Adjoint TERRASOL*

LEDEUIL Emile
Ingénieur Principal E.D.F.**

1. INTRODUCTION

1.1. Description des ouvrages

Le site de Ferriéres se trouve dans la partie centrale du
département de 'Ariége, a I'amont immédiat de la ville
de Foix.

La chute comprend un barrage poids en béton de
40 m de hauteur, une galerie de 4,7 km arrivant & une
usine semi-enterrée, objet de cette étude.

Sur une terrasse alluvio-glaciaire, & une altitude de
409 m recouvrant un substratum rocheux oscillant
entre 401 et 403, la fouille de l'usine a réaliser
descend a la cote 383 et localement & 377, c’est-a-dire
a 30 m environ (fig. 1).

1.2. Description géologique

Les sondages effectués indiquent qu'en rive gauche se
trouve un ancien lit ayant surcreusé le bed-rock jusqu’a
une cote 393, l'usine est donc implantée sur un
plateau de schistes paléozoiques noirs assez fortement
broyés,

Ces schistes sont recouverts d'un mélange d'alluvions
et de moraines glaciéres comportant de gros blocs de
granite.

La cote moyenne de I'Ariege devant l'usine est de
391, pouvant monter & 394 (crue décennale) ou
méme 400 en crue millénale du projet. La présence
du lit ancien limite donc la hauteur piézométrique a la
hauteur de I'Ariege. Le substratum schisteux peut étre
considéré comme étanche, aux fissures prés.

1.3. Choix des principes de fouilles

Dans les moraines la fouille est descendue en talus a 1
pour 1 jusqu'a une risberme de 3 m située & la cote
400 (fig. 2).

Dans les schistes I'économie du projet prévoit une
fouille verticale et des bétons de souténement classi-
ques.

* 52, quai de Dion-Bouton, 92806 Puteaux.
** Region d'Equipement Alpes-Marseille, 140, avenue Viton,
B.B. 560, 13401 Marseille.




36

N° 29

REVUE FRANGAISE DE GEOTECHNIQUE

COUPE LONGITUDINALE

Fig. 1. — Coupe de l'usine de Ferriéres-sur-Ariége.

L'aspect trés broyé du matériau schisteux, la qualité
d'écrasement des grains trés variable allant jusqu'a
|'écrasement entre les doigts et les plans de schistosité
a 45°, trés defavorable en rive gauche, obligent & un
clouage de la totalité des parois.

La fouille devant étre drainée en surface, un voile
d'injection est réalisé tout autour entre 10 et 15 m de
distance de l'usine et jusqu'd la cote 370 (voile
mono-linéaire avec 3 m d'espacement et injections en
quinconce).

La fouille est réalisée par passes successives de 2m
afin d'éviter tout échafaudage pour les ancrages et
garantir la stabilité & court terme. La premiére passe de
2m consiste & mettre en ceuvre une poutre de
ceinture en béton armé formant un angle avec un
retour de 140m. Les phases suivantes de Zm
regoivent, avant toute continuation, un réseau de drai-
nage par forages et rouleaux drainant en surface, des
ancrages décrits ci-aprés, un treillis soudé et 10 cm de
béton projeté.

['excavation par phases de 2m est précédée par un
pré-découpage du rocher (espacement 0,40 m, cordon
de 70g dans un trou de diametre @ 64 mm). Ce
pré-découpage est fait sur 10 m maximum de profon-
deur. Le gros diamétre garantissant 15 cm de déviation
maximum, il a été nécessaire de décaler le plan de
pré-découpage de 0,60 m pour la deuxiéme phase
faite & partir de 390.

Pour 'abattage, les trous (espacement 2,50 m, profon-
deur 2,50 m) ne sont chargés que sur le métre du
fond avec 1,5 kg d’explosif.

L'arrivée des conduites forcées @ 5m exécutée en
sous-terrain est réalisée par des anneaux en béton

armé ancrés dans le rocher afin que la fouille passe
juste devant sans risquer la stabilité de I'ensemble.

Le plan de fouille permet un chantier tournant
abattage, chargement, ancrages, drainages, béton pro-
jeté et un rythme de 2 m par semaine a été
pratiqguement soutenu.

2. JUSTIFICATION

2.1. Contexte géotechnique relatif au clouage

Les schistes paléozoiques constituant le matériau d’en-
vironnement de la fouille de I'usine ont, & cet endroit,
un pendage de 45° environ, de la rive gauche vers la
rive droite (fig. 2).

Les parois de la fouille sont de ce fait trés dissymétri-
ques si 'on considére le point de vue du souténement
a metire en ceuvre.

Aucun essai géotechnique n'étant disponible pour le
dimensionnement du clouage, nous nous sommes calés
sur l'observation d'un petit glissement survenu lors
d'un pré-terrassement pour le pont sur le CD8 en
décembre 1981 (fig. 3). Ce glissement typique d'un
glissement banc sur banc dans un schiste, nous a
amené & prendre comme caractéristiques du matériau:

vy = 20 kN/m?
cC=20 ¢ = 45° dans le plan de schistosité
C =40 kPa ¢ = 45° dans la masse

La valeur de la cohésion prise en compte est totale-
ment arbitraire dans le cas présent. Ceci n'est pas trés
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SCHISTES PALEOZDIQUES

Fig. 2. — Vue schématique des terrassements.

Fig. 3a. — Glissement survenu dans les schistes au
voisinage de la fouille de I'usine. Fig. 3b. — Détail de la rupture.




génant car, pour le talus rive gauche qui est le plus
criique, les surfaces de rupture coincident avec les
plans de schistesité, ol la cohésion est prise nulle.

Comme on l'a indiqué précédemment, un écran
d'étanchéité avait été mis en place a I'extérieur de la
fouille afin d'éviter un éventuel traitement d'intercep-
tion des cheminements d'eau contradictoire avec |'exis-
tence des drains prévus en parement de la fouille et
exécutés tous les 2 m au fur et & mesure de 'avance
des terrassements.

De ce fait, aucune pression interstitielle n'a été prise en
compte dans les calculs.

2.2. Logiciel TALREN

Le logiciel de calcul est le programme TALREN (Talus
Renforcés) mis au point par TERRASOL, dont on
rappelle ici les principales caractéristiques.

Le calcul est un calcul a la rupture le long d'une
surface de rupture potentielle (plan, cercle, autre
courbe...) fraversée par les renforcements: barres pas-
sives, tirants précontraints (fig. 4).

Pmax
© /
a
M7 Tn
———
' g o
Pmax /
Fig. 4. — Paramétres utilisés pour la prise en
compte des renforcements dans le logiciel
TALREN.

Quatre critéres sont a vérifier:

2.2.1. Résistance de la barre: les contraintes dans
I'acier doivent étre inférieures aux contraintes maxi-
males mobilisables:

— 5'il est fait abstraction du cisaillement sol-barre, on
vérifie que |'effort de traction T,, esttel que T, < 0, X S
(o, limite élastique de l'acier, S section de la barre);

— si l'on souhaite prendre en compte traction et
cisaillement, un calcul basé sur le principe du travail
maximal permet de déterminer les valeurs de la
tracion T, et du cisaillement T. mobilisables en
fonction de l'angle o« que fait la surface de rupture
avec I'inclusion.
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2.2.2. Frottement sol-barres: il faut vérifier que:

Ty = T4

ou: Ty = BitelL, = FL,

avec: B diameétre de l'inclusion
L, longueur d'inclusion en arriére de la surface
de rupture

T¢ frottement unitaire limite
F frottement limite par meétre linéaire de barre

2.2.3. Réaction normale sol-barres: il faut vérifier
que l'effort de cisaillement mobilisable dans I'inclusion
peut étre équilibré par la réaction du sol. Si l'on
assimile l'inclusion & un pieu soumis & des efforts
transversaux, on démontre gue l'effort tranchant maxi-
mal mobilisable dans l'inclusion supposée infiniment
longue par rapport a la longueur de transfert est:

Be,
Tc - 2 Pmax

avec: B diametre de l'inclusion

14/ 4E]
€, longueur de transfert = ~ks—B

El rigidité transversale de l'inclusion

k.B module de réaction horizontale sol-clou
Pmax réaction latérale mobilisée par le sol, que
'on prend en général égale a la pression de
fluage pressiométrique

2.2.4. Résistance au cisaillement du sol: on vérifie
que, le long de la surface de rupture, les contraintes de
cisaillement au sein du sol sont inférieures a la
résistance au cisaillement de celui-ci:

t<C + otgp

avec: C cohésion
¢ contrainte normale
¢ angle de frottement interne

Les coefficients de sécurité sont appliqués aux diffé-
rents constituants du mur cloué:

— Sol:

Selon les cas, on adopte F, = 1,3 a 1,5 en réduisant
la résistance par:

c 199
¥ o : -
G E, tap F,
— Renforcement :

La traction de service T, est limitée & une fraction de
la traction limite élastique Tg par:

_Jda
T"_FR
avec:

4 3
FR_SOUZ

selon le cas (provisoire ou définitif).

— Interaction sol-renforcement

Le frottement limite sol-barre est affecté par le pro-
gramme du méme coefficient de sécuwité que la
résistance au cisaillement du sol.

Lorsque le cisaillement est pris en compte, la réaction
normale sol-barre, limitée a la pression de fluage py,
n'est pas affectée de coefficient de sécurité.
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On notera que cette facon de procéder cumule les
coefficients de sécurité et qu'il y aurait normalement
lieu de les modifier dans le sens d'une réduction si I'on
admettait une approche moins conservatrice.

Le programme TALREN utilise deux méthodes de
calcul :

— bishop simplifiée en rupture circulaire,

— perturbations en rupture non circulaire.

2.3. Hypothéses propres a Ferriéres

Dans le cas présent, nous n'avons pris en compte que
la traction des barres, sans cisaillement.

Le frottement sol-barre était défini par sa valeur limite:
Tim = 350 kPa

déduites des abaques de Bustamante et Gianeselli
(fig. 5) pour p€ compris entre 4 et 5 MPa et confirmée
par les observations faites par TERRASOL sur diffe-
rents sites de clouage intéressant des matériaux frot-
tants & plus de 45°

Une surcharge de 50 kPa simule les engins de manu-
tention.

En rive gauche les talus de moraine étaient repoussés
a une quinzaine de meétres de la fouille et 3 4 ou 5m
en rive droite. Leur présence n’affectait pas a priori la
stabilité générale de la fouille dont la hauteur pratique,
en zone courante, était ainsi ramenée & 17 m.

= == = Clous pour C=0
s Clous pour C=40kPa

39
4, (10° Pa)
6,0
/ ~
a0 ]
/ —
20 /é_—.—-—" __...--""' _,_..-—-""
¥ -..—_.___..ﬂl
Pp (10° Pa)
@ 10 20 &0
Fig. 5. — Extrait des abaques de Bustamante-

Gianeselli relatifs au frottement sol-inclusion.

2.4. Dimensionnement du clouage

Un premier dimensionnement fait avec des inclusions
de relativement forte capacité (Tg = 300 a 600 kN
selon les endroits) a abouti au schéma de clouage
présenté figure 6. Sur cette figure les clous en traits
pleins correspondent au profil typique de la rive droite.
L'extension en pointillés comrespond a la rive gauche
oil le pendage est défavorable.

+ + +
A_I.GZ/ .62
//
+ &
+ +
@ =45°

C=0 dans le plan de schistosité
C=40kPa dans la masse

Fig. 6. — Premier schéma de clouage envisagé pour
la fouille de I'usine.
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Fig. 7. — Schéma de clouage effectivement retenu.

Le maillage auquel aboutissait ce premier parti était de
6 m? par clou.

A la demande d’E.D.F. qui souhaitait metire en ceuvre
des clous de plus faible capacité et plus longs, un
maillage plus dense a été étudié; les barres retenues
étaient des aciers HA:

@ 32 mm Te = 338 kN

@ 25 mm Tg = 206 kN

travaillant aux 2/3 de la limite élastique.
Le coefficient de sécurité du sol a été réduita F = 1,3.

Le schéma de clouage correspondant apparait figure 7.
La densité du maillage est double de la précédente.
On notera que le calcul conduit, comme pratiquement
toujours en pareil cas, & une longueur de clous
relativement faible en téte. L'on sait maintenant par
expérience, et le cas de Ferriéres a confribué a cette
réflexion, que ces longueurs théoriques sont trop
courtes et qu'en pratique les deux premiers lits de
clous devraient avoir une longueur se rapprochant de
la hauteur du talus définitif. Ceci permet de constituer
une sorte de dalle qui limite trés sensiblement les
mouvements de décompression en surface, renvoyant
ainsi en profondeur les déformations horizontales né-
cessaires a la mise en traction des clous. Les tirants
mentionnés en rive gauche ont été ajoutés a la suite
de l'incident développé au point 3.

2.5. Réflexions sur le scellement

En pratique, les barres ont été placées dans des
forages 56 mm, conduisant & une résistance théori-
que de scellement:

f =350 x m x 0,056 = 62 kN/ml

Un essai d’arrachement (fig. 8) a été fait sur une des
barres en place (@32 mm; Tg = 338kN; L = 6 m).
La bamre s'est rompue au filetage de la téte pour une

ROCHER

Fig. 8. — Schéma de ['essai d’arrachement pratiqué
in situ.

traction de 334 kN. La résistance au scellement était
donc telle que:

334
6

f = 56 kN/ml

f=

Cette valeur est proche de la waleur théorique de
calcul. Il aurait cependant été intéressant d’obtenir la
valeur limite de 'adhérence en testant une longueur de
scellement plus courte (2 m par exemple).

3. LINCIDENT

Le dispositif d'auscultation prévu pour le suivi de la
fouille et indispensable & une bonne sécurité ne fit
installé qu'avec un certain retard, alors que la fouille
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RIVE GAUCHE Niveau 400 NGF
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par topométrie sur le couronnement de la fouille.

atteignait la cote 392. Il était constitué de 9 points sur
la poutre de ceinture visés & partir de deux pilliers
(fig. 9). L'excavation s'était déroulée sans problémes
jusqu’alors.

A peine les premiéres mesures effectuées, une fissure
apparut en rive gauche & une quinzaine de métres en
arriere du bord de la fouille (fig. 10) accompagnée de
craquements. L'extrémité libre de la poutre s'est
déplacée de 5 mm vers la fouille: repére 1 (fig. 11).

Bien que théoriquement il n'y avait pas & craindre de
désordre majeur & la suite de cet «incident», il fut
immédiatement décidé de:

— reboucher la fissure au mieux et de favoriser
I'écoulement des eaux en surface afin d’éviter toute
mise en charge de la fissure;

— assurer un complément de stabilité du massif par
mise en place de 10 tirants dans la fouille & la cote
393 environ, plus 4 tirants pour accrocher le massif
situé sur la plate-forme.

Les tirants font 1000 kN en service, 20 m de long
dont 12 m scellés. Les tétes sont reliées par une lierne
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Fig. 10. — Coupe de la fouille lors de |'apparition de
la fissure en arriére de la voie de grue.

de continuité en H.E.B. 300 bloquée par béton au
radier.

Les terrassements se sont poursuivis sans aucun
incident jusqu'a la fin de cette phase de chantier.

4. AUSCULTATION

La figure 11 montre I'évolution des déplacements
observés depuis les deux piliers.

400, TERRASSEMENT

l | AG
390

L~ 9.8
i i i R
25 TIRS APLEINE FOUILLE [CONSTRUCTION DE L USINE
R e 1 r— —

w f/ —
£04 .________‘ﬁ/-:@
—

|
—T! Tl-fimj

N

Al (mm)

=]
ﬂw‘
™

P

T_| Tirants Hive Goucho

/ [ — )
L
O T T
TR ) s ° N b J F
T
) 1982 1983

Fig. 11. — Evolution des principaux témoins en téte
de fouille lors des terrassements.

Le déplacement maximum mesuré en extrémité de
poutre (repere 1) a été de 25 mm aprés mise en place
de l'auscultation; il convient d'y ajouter le déplacement
antérieur qui a pu étre de l'ordre de 8 @ 10 mm la
fouille faisant environ 8 m au moment des premiéres
mesures. Cela conduit & un déplacement total de
l'ordre de 35 mm, soit 2%. de la hauteur de la fouille.

La stabilisation des mouvements est atteinte pratique-
ment & la fin de la période de terrassement, début
octobre 1982, sauf pour le repére9 qui subit un
déplacement d'environ 1 mm par mois jusqu'a la
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montée de la structure de l'usine (les terrassements
dans cette zone étaient décalés par rapport aux
terrassements dans la zone amont),

On notera la bonne précision de la mesure, de |'ordre
de £ 0,4 mm sur les déplacements horizontaux.

Le pivotement de la poutre rive gauche, encastrée coté
amont et libre cété aval, s’est confirmé tout au long du
terrassement.

On ne dispose malheureusement pas de mesures de
déplacement & des niveaux intermédiaires du mur qui
auraient permis de compléter ['information sur le
comportement de celui-ci le long d'une section verti-
cale.

5. INTERPRETATION - COMMENTAIRES

L'origine de la fissuration observée est lige a la
longueur relativement courte des barres de téte. La
fissure est en effet apparue au-delad de |'extrémité des
lits supérieurs et correspond a la phase de mise en
tension des barres inférieures inhérante au mode de
fonctionnement de I'ouvrage.

Il 'y a pas eu de rupture des barres, car il y aurait eu
alors un effondrement brutal de la structure. Un calcul
de stabilité refait a posteriori montre d'ailleurs qu'en
faisant travailler l'acier & sa limite élastique, le
coefficient de sécurité sur le sol et sur le scellement est
supérieur & 1,8 pour la fouille & la cote 392.

Le mur s'est conduit comme un mur poids a 'avant
de la fissure.

Les tirants ont certainement limité le développement
du mouvement & la cote 393, la créte de la fouille a
cependant continué a se déplacer. lls ont eu, & notre
sens, un intérét essentiellement psychologique vis-a-vis
du personnel de chantier amené & travailler au pied de
la fouille.
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Le déplacement rive gauche s'est certainement trouvé
accentué par le fait que l'effet des explosifs utilisés
pour le pré-découpage se faisait beaucoup plus sentir
en rive gauche ou la schistosité guide les ondes vers la
surface, alors qu'en rive droite elle a tendance a les
enfouir. Des observations faites sur le chantier ont
montré que les tirs étaient sensibles & plus de 200 m
de la fouille en rive gauche, alors qu'ils n'étaient
pratiquement pas ressentis en-dehors des abords immé-
diats en rive droite,

Les vibrations ont ainsi certainement eu tendance a
provoguer un décollement des bancs rive gauche. On
notera que, vis-a-vis de cet effet, le clouage constitue
un confortement trés efficace car il joue le méme roéle
que les coutures dans le béton armé vis-a-vis de la
fissuration.

CONCLUSION

Il s'agit d'une fouille importante. La solution adoptée
conduisait & des volumes de béton et de terrassements
beaucoup plus faibles que pour une solution mur
poids. Le soin apporté par I'entreprise & sa réalisation
a permis de limiter les hors-profils et de tenir pratique-
ment les quantités théoriques, ce qui doit étre salué
compte tenu de la difficulté de ce chantier.

Actuellement (janvier 1984) le gros-ceuvre de ['usine
est pratiquemnent terminé.
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Les massifs rocheux dans les conditions naturelles se
frouvent pratiquement toujours dans un état de
contrainte triaxial, c’est pourquoi I'étude de la résis-
tance et de la déformabilité des massifs rocheux sous
un chargement triaxial présente de [intérét pour
I'élaboration des excavations souterraines et des projets
des fondations rocheuses des grands ouvrages.

L'étude de la résistance et de la déformabilité des
échantillons de roches en laboratoire s'effectue, habi-
tuellement, sous un chargement uniaxial pour lequel
sont déterminées les caractéristiques telles que: résis-
tance a la compression, résistance a la traction, module
de déformation, coefficient de Poisson, etc.

Dans un état triaxial de contrainte et de déformation
toutes ces caractéristiques deviennent fonctions des
contraintes principales et de leurs relations réciproques,
ce qui complique considérablement leur définition et,
dans ces conditions, la notion de «résistances de-
mande a étre précisée, car définir cette résistance
comme contrainte maxima que le matériau est capable
de supporter sans rupture, n'est pas complétement
satisfaisant.

Premiérement, il est nécessaire de préciser la notion de
rupture, car celle-ci commence presque dés le début
de la sollicitation du matériau et continue pendant
I'accroissement de la charge, en passant d'un niveau a
l'autre; et, deuxiémement, les matériaux rocheux lors-
qu’ils sont confinés sont capables de supporter des
charges croissantes. L'échantillon n'ayant pas la possi-
bilité de «se désagréger», le processus de sa rupture
continue méme pendant le passage du niveau micros-
copique au niveau macroscopique.

Ainsi, dans les conditions triaxiales de contrainte et de
déformation la «résistance du matériau rocheux» sera
définie par une combinaison déterminée des
contraintes principales qui provoque le commencement
de la macrorupture et un changement des propriétés
du matériau tel qu'il ne lui permet pas de satisfaire aux
conditions initiales nécessaires & son utilisation. Le
critére du changement des propriétés du matériau est,
généralement, une brusque variation de sa déformabili-
té correspondant au passage, dans le processus de
formation des fissures, du niveau microscopique au
niveau macroscopique.

* Volokolamskoie chaussée, 125080 Moscou, URSS.



Le systéme des contraintes principales o, 0, et gz qui
provogue la rupture, peut étre représenté par un point
dans I'espace des contraintes principales et I'ensemble
de tels points peut étre décrit par la surface:

f {0'1, Oz, 0'3) = () {1)

caractérisant la résistance du matériau dans I'état de
contrainte triaxial.

Nous admettrons dans le présent rapport que o, est la
contrainte principale majeure et g3 la contrainte princi-
pale mineure (0; > 0, > 03), la compression étant
positive.

ETUDE DE LA RESISTANCE

La dilatation latérale libre du matériau rocheux n'ayant
pas la possibilité de se manifester sous la charge,
l'augmentation de l'une des contraintes principales
provoque |'augmentation des deux autres contraintes.
De plus, 'augmentation des contraintes latérales a lieu
aussi, une fois la limite de la résistance du matériau
atteinte. Cetfte augmentation de la contrainte latérale
assure l'accroissement de la capacité portante. L'excep-
tion concerne seulement les zones du massif rocheux
adjacentes a la surface libre ou a |'excavation souter-
raine sans souténements, dans lesquelles se crée un
état de contrainte biaxial et non triaxial.

Ainsi, au cours de l'étude expérimentale de la résis-
tance du matériau dans I'état de contrainte triaxial il
est indispensable d’assurer non seulement I'application
de la charge triaxiale (satisfaire aux conditions de
contrainte), mais aussi la restriction correspondante des
déformations volumétriques (satisfaire aux conditions
de déformabilité), conditionnées par les caractéristiques
de déformation du matériau étudié.

Dans ce but, au Laboratoire de mécanique des roches
de I'Institut «Hydroproject» a été mise au point une
installation spéciale permettant de tester un échantillon
cubique de 20 x 20 x 20cm de dimensions en
reproduisant la rigidité du massif encaissant.

L'impossibilité d’avoir une dilatation latérale libre de
I'échantillon conduit & une augmentation, par rapport a
leurs valeurs initiales, des contraintes o, et oz propor-
tionnellement & I'augmentation de la contrainte ;.

Aprés la rupture de 'échantillon qui est définie par un
brusque changement des diagrammes de déformations
et par une brusque augmentation de lintensité de
'émission acoustique, 'accroissement des contfraintes
0, et o3 continue avec l'accroissement de ¢y, mais
avec un autre facteur de proportionnalité.

Il en résulte qu'une fois I'échantillon sur la surface de
résistance f (o), 0z, 03) = 0, il ne la quitte plus et
avec l'augmentation de la contrainte gy, «glisse» le
long de la surface.

Sur la figure la est représentée |'enveloppe des cercles
de Mohr construits d'aprés les résultats d'essais des
échantillons dans I'état de confrainte triaxial & 0, = 03,
et sur la figure 1b sont montrés les cercles de Mohr
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Fig. 1b. — Courbe enveloppe de Mohr au cours
d’essais avec expansion latérale contrélée.

construits pour un échantillon essayé dans l'installation
avec la restriction contrélée de la dilatation latérale.

En armivant sur la surface enveloppe des cercles de
Mohr, le tenseur de contraintes commence & glisser
suivant la surface de résistance, ce dont témoignent
tous les cercles de Mohr suivants qui sont tangents a
'enveloppe.

Ce glissement du tenseur des contraintes suivant la
surface limite de résistance est plus évident sur la
courbe de résistance construite en coordonnée (g; —
05) et (0, + 03) et présentée sur la figure 2.

La sollicitation de I'échantillon jusqu'a sa rupture a lieu
suivant la ligne droite inclinée, dont 'angle d'inclinai-
son est déterminé par la rigidité du massif encaissant:
plus la rigidité du massif est grande (plus la restriction
de la dilatation latérale de I'échantillon est importante),
plus I'angle d'inclinaison de cette droite sur I'axe des
abscisses est petite. Avec l'absence de restriction
latérale (essai de compression simple) la droite de
charge a une inclinaison de 45° et joint I'origine des
coordonnées au point correspondant & la résistance a
la compression simple (R.).

En arrivant & la «surface de résistance», le tenseur des
contraintes commence a glisser suivant cette derniére.
Ce procédé permet d'obtenir au cours des essais d’un
seul échantillon non seulement un point de la surface
de rupture, qui est généralement le résultat des essais
classiques avec les appareils triaxiaux, mais toute une
zone de cette surface.
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Fig. 2. — Courbe limite pour des échantillons intacts
de gypse.

Si l'échantillon est déchargé et ensuite de nouveau
rechargé, il atteindra la surface de résistance au point
méme ol le déchargement a commencé. Autrement
dit, dans les conditions de restriction de la dilatation
latérale, ['échantillon devient plus résistant aprés la
rupture gréce a la naissance des contraintes latérales
qui ne disparaissent pas complétement lors du déchar-
gement. On peut donc dire que pendant la rupture,
I'échantillon se blogue lui-méme dans le massif, en
créant une confrainte latérale supplémentaire due a
I'augmentation de volume provoquée par la rupture. Si
cette contrainte latérale supplémentaire est enlevée,
'échantillon écrasé se comporte de nouveau pendant
son rechargement comme un échantillon intact, non
remanié.

Les résultats des essais itératifs des échantillons déja
écrasés sont présentés sur la figure 3.

Il en résulte la conclusion trés importante mais para-
doxale que la résistance du matériau rocheux dans les
conditions d'une restricion méme insignifiante de la
dilatation latérale ne diminue pratiquement pas aprés la
rupture. Vous pouvez voir les faces d'un échantillon
cubique aprés la rupture et avant la deuxiéme épreuve
sur la figure 4.

L'utilisation des coordonnées (o, — 03) et (07 + 03)
est admissible seulement dans le cas ot deux des trois
contraintes principales sont égales (0o = 03). En
général, il est indispensable d’utiliser les trois
confraintes principales dans la représentation et |'ana-
lyse des résultats.

La forme la plus utile de la représentation des résultats
d'essais des matériaux rocheux dans I'état de
contrainte friaxial est I'utilisation en tant que coordon-
nées, du premier invariant du tenseur des contraintes:

o =0, + 03 + 03 (2)
qui est le triple de la contrainte normale moyenne et
de la racine carrée du deuxiéme invariant du déviateur
du tenseur des contraintes:

Vaog = \/(01 — 02)® + (02 — 03}2 + (03 = 07)* (3)
représentant trois fois la contrainte tangentielle octae-
drique.
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Fig. 3. — Courbe limite pour des échantillons

préalablement écrasés.

ces d’un échantillon cubique
aprés la rupture et avant la deuxiéme épreuve.
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Pour la représentation des résultats sous une forme
adimensionnelle permettant de comparer les données
obtenues par divers auteurs avec des roches diffé-
rentes, nous proposons d'utiliser les coordonnées sui-
vantes:

I

g
R,
5 ol (5)
2 R?

Go = (4)

ol R, est la résistance du matériau a la compression
simple.

Le diagramme 1. = f (0.) de la figure 5 représente
nos résultats et les résultats obtenus par d'autres
secteurs, Tous ces résultats témoignent de la relation
étroite entre les coordonnées 1. et 0. ol le point (1,1)
correspond & la résistance a la compression simple,
c'est-a-dire: 0, = R.; 02 = 03 = 0.
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ETUDE DE L’EMISSION ACOUSTIQUE
PENDANT LE CHARGEMENT TRIAXIAL
DES ECHANTILLONS

L'utilisation de I'émission acoustique permet d'studier
les processus de la formation des fissures ayant lieu
dans les matériaux pendant leur chargement.

L’émission acoustique est provoquée par les processus
d'autogénération et de propagation dans le matériau
des ondes élastiques des contraintes. En ce qui
concerne les essais de matériaux rocheux, on peut
distinguer deux niveaux de |'émission acoustique en
fonction de la nature des sources:

— microniveau lié au maclage, glissement intergranu-
laire ou a lintérieur des grains minéraux et aux
dislocations entre ces derniers;

— macroniveau lié a la fissuration et a la rupture de
volumes de matériau plus importants ou au déplace-
ment réciproque de ses parties structurales.
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Fig. 5. — Courbe limite en coordonnée t-, o= d'aprés
les résultats expérimentaux de différents auteurs.

L'existence d'une telle relation valable pour les diffé-
rents types de roches permet de considérer la courbe
limite obtenue t» = f (0.) comme une expression
généralisée de la surface de résistance.

Pour la description analytique de cette surface de
résistance on peut utiliser la relation:

g +m= (1 + m) (H)1-3
R (7)
R.

R, résistance du matériau & traction,
R, résistance a la compression simple.

(6)

ol: m =

Nous avons utilisé une installaion qui a permis
d’enregistrer I'amplitude des impulsions, leur intensité
(nombre d'impulsions de |'émission acoustique pendant
une seconde), la puissance des impulsions et leur
quantité totale. Les mesures des paramétres de I'émis-
sion acoustique ont été effectuées tant au cours des
essais a la compression simple des échantillons que
pendant leur chargement triaxial.

Toutefois indépendamment du schéma de chargement,
on peut déceler les trois stades suivants de la propaga-
tion des signaux de I'émission acoustique:

— premier stade: accroissement successif de tous les
parametres de |'émission acoustique;
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— deuxiéme stade: stabilisation de tous les para-
meires;

— troisiéme stade: augmentation brusque et rapide de
tous les paramétres de I'émission acoustique, qui
témoigne du commencement de la macrorupture du
matériau, autrement dit de «la limite de résistance du
matériau ».

La figure 6 représente frés nettement tous les trois
stades sur un échantillon de gypse essayé en charge-
ment uniaxial. Les essais montrent que, d'habitude,
juste avant le commencement du troisiéme stade,
c'est-a-dire avant que la limite de résistance du
matériau soit atteinte, sur le diagramme de ['émission
acoustique surgit un «signal aigu» annongant la rup-
ture.
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Fig. 6. — Variation de [intensité de [‘émission
acoustique pendant un essai de compression

simple.

Il faut souligner que les signaux de I'émission acousti-
que surviennent presque immédiatement aprés 'appli-
cation de la charge & I'échantillon. Cela témoigne du
fait que la formation et le développement des fissures
commencent immeédiatement avec le début du charge-
ment de I'échantillon, en passant, au fur et & mesure
de l'accroissement de la charge, du microniveau au
macroniveau.

ETUDE DES DEFORMATIONS
D’UN ECHANTILLON
PENDANT SON CHARGEMENT TRIAXIAL

Les déformations des échantillons sous charge ont été
mesurées a l'aide de capteurs installés directement sur
les faces de ces derniers.

Le dépouillement et l'analyse des résultats ont été
effectués sous forme d'une relation entre la racine
carrée du deuxiéme invariant du déviateur des défor-
mations:

VER = Vies — €2 + (g2 — €3)° + (g3 — &) (8)
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et la racine carrée du deuxiéme invariant du déviateur
des contraintes:

Vo'l = Vo, — 02)? + (02 — 03 + (05 — 0,)? (9)
ol 0, 0, et g3 sont les contraintes principales sur les
faces de l'échantillon cubique essayé et &,, €, et g3
sont les déformations relatives de I'échantillon dans les
directions correspondantes.

Sur la figure 7 est représenté le diagramme de cette
relation pour les échantillons «intacts» et écrasés
pendant leurs essais itératifs. [l est assez facile de se
persuader que dans les coordonnées indiquées les
résultats d'essais sont étroitements liés entre eux, et la
relation entre les composantes du tenseur des déforma-
tions et celles du tenseur des contraintes est linéaire
jusqu'a la rupture et l'angle d'inclinaison de cette
relation & I'axe des déformations caractérise le module
de déformation ou le module de cisaillement du
matériau essayé:
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Fig. 7. — Diagramme de déformation.

Pendant la rupture, a lieu une brusque diminution du
module de déformation (ou une brusque augmentation
du coefficient de dilatation (latérale) et, aprés I'enléve-
ment de la charge, au cours de son rechargement
I'échantillon travaille, aprés une charge déterminée, de
nouveau d'une maniére élastigue avec un module de
déformation un peu plus grand.

La figure 8 représente le diagramme de chargement et
de déchargement d'un échantillon de gypse, permet-
tant de voir son «renforcement» ou écrouissage aprés
la rupture et sa consolidation assurant |'accroissement
du module de cisaillement et, donc, du module de
déformation.

14x107
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AVANT-PROPOS

Le réseau ferré de la R.A.T.P. comprend 250 km de
lignes souterraines, implantées a proximité des im-
meubles riverains. La circulation des trains provoque
des vibrations qui se transmettent 3 travers le sol,
accompagnées de grondements sourds qui sont d’autant
plus sensibles que |'exploitation des lignes ne s'arréte
que pendant quatre heures trente la nuit. Afin de
mieux lutter confre les nuisances, la RA.TP. a
souhaité pouvoir disposer d'un outil lui permettant de
mieux connaitre les phénomeénes de propagation en
fonction de la nature des sols. Elle a fait appel au
Laboratoire de Mécanique des Sols-Structures du
centre de recherche de I'Ecole Centrale des Arts et
Manufactures et, sous la direction du Professeur
BIAREZ, une équipe de recherche a été formée,
animée par MM. CHAPEL et LEFEBVRE. Ainsi a vu
le jour une nouvelle application de méthodes numeéri-
ques a lanalyse des phénoménes vibratoires dans les
sols avec pour objectif final I'amélioration de la qualité
de la vie de centaines de riverains.

* 92290 Chatenay-Malabry.

INTRODUCTION

Le probleme des vibrations induites par les rames de
métro dans le sol et les immeubles riverains &tait
ordinairement abordé au cas par cas, de facon
empirique. Le développement récent des méthodes
numériques appliquées a la mécanique des milieux
continus nous a permis d’envisager une approche
différente, s'inscrivant dans une méthodologie plus
générale, qui est celle de la mécanique des milieux
continus appliquée aux sols.

Nous avons ainsi eu recours & un modéle de calcul
dans lequel les matériaux en présence (sol, béton...)
sont supposés étre des matériaux continus, dotés
chacun d'une loi rhéologique, soumis a des efforts
extérieurs (passage du train) et & des conditions aux
limites bien définies. Ce modéle pourra servir d'outil
prévisionnel et curatif des vibrations dues au métro.

Les recherches ayant conduit & la mise au point et a la
validation numérique et expérimentale de ce modéle
ont été réalisées grace au concours actif de la
RA.T.P., Direction des Services Techniques, Service
des Etudes, Division Environnement et Confort.
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Nous remercions particulierement Madame Lizerand
ainsi que Messieurs Flahaut et Colline pour I'appui
constant qu'ils nous ont prodigué tout au long de cette
étude.

1. METHODOLOGIE DE RECHERCHE

Pour cela, les équations fondamentales de la dynami-
que ont été résolues a l'aide d'un code de calcul
Eléments Finis dont le principe est détaillé plus loin
(§1.4) et pour lequel une loi de comportement
viscoélastique linéaire a été adoptée.

1.1. Principe de validation d'un code de
calcul par des essais in situ

L’exploitation industrielle ultérieure du code de calcul
est subordonnée & sa fiabilité par rapport 2 la réalité in
situ. D'un point de vue fondamental, cette fiabilité
s'appuie sur:

— la validation de I'hypothése de la visco-élasticité
linéaire, fondée elle-méme sur I'hypothése de petites
déformations;

— notre capacité a estimer les valeurs des paramétres
d’entrée du modéle de calcul, que I'on peut ranger en
trois classes:

® les propriétés mécaniques du sol et des matériaux
du tunnel;

® la géométrie du systéme tunnel/sol;
e ['excitation & la source (& la base des rails).

Nous nous sommes attachés dans cette étude au
deuxiéme point aprés avoir accepté [I'hypothése de
comportement viscoélastique linéaire pour I'ensemble
des composants du systéme sol-tunnel. Pour [I'explici-
ter, nous avons été conduits & concevoir un plan
d’essai de validation en grandeur réelle, par étapes
découplant au maximum les effets des différents
parametres. Ce plan est précisé par I'organigramme de
la figure 1.

Remarquons qu'un tel programme expérimental de
validation, du fait du grand nombre de voies de
mesure qu'il suppose (16 dans notre étude) et du
volume du traitement ultérieur, doit étre réalisé a l'aide
d'un procédé d'acquisition P.C.M. («Pulse Code Mo-
dulation») compatible avec un micro-ordinateur adap-
t6: le schéma de la chaine d'acquisition et de
traitement utilisée est donné sur la figure 2.

1.2. Essais sismiques pour la recherche des
propriétés du sol

Les paramétres de la loi viscoélastique linéaire ont été
mesurés par des essais sismiques entre sondages
(«cross hole») de type différentiel (voir figure 3). Ces
essais, fondés sur I'examen des signaux sismiques [1]
se propageant & partir d’'une source impulsionnelle
située au sein du massif de sol, ont 'avantage:
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— d’étre compatibles avec les essais de laboratoire au
triaxial cycliqueé dans le domaine des faibles déforma-
tions (e < 107°) [2], qui est bien le domaine concerné
par les probléemes de nuisances;

— d'étre bien adaptés aux mesures d'hétérogénéités
dynamiques par couches, contrairement & tous les
essais sismiques de surface (sismique-réfraction, essais
«surface-sondage» ou «down hole»);

— de conduire & la connaissance des deux vitesses
d'ondes P et S du milieu, donc des deux paramétres
de I'élasticité linéaire G (module de cisaillement) et v
(coefficient de Poisson), & condition:

e d'utiliser une source d'impulsion qui engendre une
composante S repérable facilement dans les trains
d'ondes,

e d'éviter, par un positionnement convenable de la
source et des capteurs, linterférence au niveau des
capteurs de différents types d'ondes (réflexions et
réfractions dues aux hétérogénéités),

— de constituer dans un avenir proche, un moyen de
mesure de la viscosité, & condition d'analyser les
signaux, non seulement en termes de temps de
propagation, mais aussi en termes d'évolution de forme
et de contenu fréguentiel.

Le troisieme paramétre de la loi rhéologique adoptée,
la viscosité, est estimé en laboratoire par mesure de
I'amortissement dans I'essai triaxial cyclique.

Le dépouillement des essais sismiques conduit donc
aux paramétres de la loi viscoélastique qui font partie

des données a introduire dans le code de calcul

1.3. Code de calcul [3]

Le probléme a traiter est celui de la détermination du
signal induit par un train et de son ftransfert dans les
couches de sol jusqu'aux structures concernées par les
nuisances. Grace & I'hypothése de linéarité des proprié-
tés du sol, le probléme sera circonscrit lorsque seront
connues, dans le domaine fréquentiel, les fonctions de
transfert entre la source et les points de mesure.

A partir de 1a, la mesure de la vibration en un point
du sol peut permettre, par la résolution du probléme
inverse, de trouver l'excitation due au train, puis la
réponse en tout point du sol. Ainsi, dans des condi-
tions idéales, les calculs & mener pour modéliser le
comportement dynamique du tunnel et du sol environ-
nant devraient prendre en compte le caractére tridi-
mensionnel du probléme, l'interaction entre les diffé-
rents composants ainsi que I'hétérogénéité du sol.

Afin de déterminer plus aisément les réles des diffé-
rents parametres, il aurait été intéressant de pouvoir
diviser I'ensemble sol-structure en sous-structures mais,
au vu de I'hétérogénéité du sol, de la forme du tunnel
et de la présence de sol injecté sous le radier, les
composants se sont avérés trop nombreux et com-
plexes.

Une méthode numérique directe s'est ainsi imposée: la
méthode des éléments finis est adaptée a ces pro-
blémes fortement hétérogénes puisque chaque élément,
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EXCITATION d'un SYSTEME
REEL par VIBREUR
cf §1.4

MESURE de la REPONSE
de la STRUCTURE et du SOL
cf §1.4

MESURE
PROPRIETES SISMIQUES
cf §1.2
MODELISATION
du SYSTEME REEL par MODELE HATHEMATIQUh
ct §I.3
CALCUL
DES REPONSES
cf §I.3
COMPARATISON
ESSAI-CALCUL
NOHN
x
MODELISATION

MESJEE de la REPONSE
d'un SYSTEME REEL i une
EXCITATION REELLE

ct §I.5

EVENTUELLEMENT, TRAITEMENT
STATISTIQUE des REPONSES
MESUREES

ct §I.5

du SYSTEME REEL par le
MODELE MATHEMATIQUE DEFINITIF
(testd)

CALCUL des FONCTIONS
de TRANSFERT aux POINTS
de MESURE

CALCUL de 1'EXCITATION
REELLE MOYENNE avec mise en
évidence des PARAMETRES INFLUANT
sur 1'EXCITATION et ELIMINATION
des PARAMETRES ALEATOIRES

EXPLOITATION DU PROGRAMME
de CALCUL

cf §

Fig. 1.

T1L5

— Organigramme de recherche pour la

validation du code de calcul par confrontation
avec un programme d’essais in situ.

en cas extréme, peut disposer de propriétés mécani-
ques propres.

Cependant, un calcul réellement tridimensionnel reste
d’'un colt prohibitif lorsque le domaine concerné est
de dimension infinie dans une ou plusieurs directions.

Les calculs ont pour cette raison été menés a l'aide
d'un code éléments finis bidimensionnels 4 déformation
plane. Cette limitation importante a eu une forte
incidence sur la méthodologie des essais afin que les
résultats de ceux-ci puissent étre comparés aux valeurs
calculées. Le code de calcul résout les équations de
I'élastodynamique stationnaire. Les conditions aux li-
mites de radiation de I'énergie aux frontiéres artificielles
sont prises en compte par des amortisseurs d’ondes P

et S pour la frontiére horizontale et par des amortis-
seurs neutralisant les modes propres discrétisés de
vibration horizontale et verticale de la frontiere latérale
(frontiéres consistantes).

Des essais harmoniques ont été mis en ceuvre afin
d'obtenir la validation du code de calcul et de ses
paramétres d'entrée. lls servent ensuite & la détermina-
tion des fonctions de transfert dans le sol et au calcul
inverse conduisant a I'excitation #ue au train.

1.4. Essais harmoniques

La validation expérimentale du code de calcul suppose
une bonne modélisation de la sollicitation dynamique,
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Accélérométres
piezoélectriques
=—a]
0o—— 2 lAcquisition PCM Unité centrale de
=a—s 3 multiplexée calculateur numériquef—| Terminal

: 12 bits 16 bits de commande
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Mémoire

signal
de rincipale
volatile Mémoire de
\\“ masse

déclenchement
(disquette)

Convertisseur
Numérique/Analogique
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conditionneurs
amplificateurs

Oscilloscope de
contrdle

Fig. 2. — Schéma de la chaine de saisie
et de traitement des données.

Déclenchement base-temps

_ T Tocitation
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Forage Tige SPT
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- Fornge source

- Touch
_-?gw- ((( [teﬁéi

it _1_Arrivées S
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Temps 0
(Chee du Phim—l’.eau)

Fig. 3. — Enregistrement de l'essai sismique entre
sondages a deux voies.
Essai réalisé dans du calcaire a Paris
a 14 m de profondeur.
Echelles : abscisse 2ms/division
ordonnée 10mV/division.
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Fig. 4. — Equivalence d’une excitation linéique
répartie et d’'une suite discréte d’excitations
ponctuelles.

donc une bonne maitrise de ['excitation & mettre en
ceuvre in situ. Pour cela, nous avons eu recours & une
chaine d'excitation asservie délivrant un signal quasi
ponctuel sinusoidal de fréquence et d’amplitude pilo-
tables. Se pose donc le probléme de pouvoir repro-
duire correctement & l'aide de ce matériel les hy-
pothéses de base du modéle de calcul, soit:

— L’hypothése d’harmonicité facilement accessible et
stable dans un domaine de fréquences défini par la
courbe du vibreur (soit 0 & 100 Hz).

— L’hypothése de bidimensionalité avec répartition
linéique continue et constante de I'excitation le long de
I'axe des rails, sur le radier. Cette force répartie
p = p, exp (i wt) (fig. 4) a été reproduite expérimen-
talement par une suite discréte de forces quasi ponc-
tuelles Q; appliquées aux points d’ancrage successifs A,
du vibreur:

ol ,; est le déphasage fictif découlant de la dérive de

I'instant initial d’enregistrement au cours des différents
enregistrements.

Les accélérations I'; engendrées en un point de mesure
B par chaque force ponctuelle séparée Q, s'écrivent:

ol 6, est le déphasage entre la force appliquée et

Paccélération mesurée, Ces accélérations sont recom-

posées pour donner l'accélération linéique I' autour du

point B due a la fois a la force linéique

P = Po exp (iwt).
= 2

| = —=

_‘ii_]}])_pz exp i(wt + )
j

grandeur véritablement calculée par le modéle de
calcul bidimensionnel & déformation plane.

Dans la pratique, la contribution de A; devient négli-
geable devant la contribution cumulée de Ag Aj...,
A;_) lorsque j > 3 avec |, = 4m.
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1.5. Excitation due au passage d’un train

Les tests expérimentaux de fiabilité du code de calcul
étant réalisés, il reste & définir la méthode d'estimation
de Tl'excitation réelle due au passage d'un train. Pour
cela, on observe en un point B situé a proximité du
tunnel I'évolution au cours du temps de I'accélération

ponctuelle vy (t).

Pour utiliser cette information dans la recherche de
I'excitation due au passage du train, on dispose d'un
code de calcul bidimensionnel a déformation plane qui,
a partir de la transformée de Fourier P(f) d'un signal
linéique pl(t), calcule la transformée de fourier A(f) de
'accélération linéique a(t) au point B grace a la
fonction de transfert H(f):

A(f) = H(f) . P(f)
a(t) = h(t) * plt) = f h (1) p (t-t) dt

Par résolution du probléme inverse, la connaissance de
a (t) conduit a la connaissance de |'excitation p (t). Afin
d’appliquer cette démarche a la détermination de
I'excitation due au train, il est nécessaire de satisfaire
les hypothéses de base du modéle de calcul:

— linéarité: on admet qu'il n'y a pas d'interaction
entre les fréquences contenues dans le signal, d'oll la
possibilité de décomposition et de recomposition par la
transformation de Fourier;

— bidimensionnalité: le probléme n'étant pas réelle-
ment bidimensionnel, il est nécessaire de recourir a
certaines hypothéses simplificatrices ou/et a des calculs
auxiliaires pour déduire de la fonction de transfert
bidimensionnelle la fonction de transfert tridimension-
nelle.

® Une premiére méthode consiste a approcher, pen-
dant le passage du train, le signal induit au niveau des
rails par la méme fonction u(t) en tout point. Dans la
zone considérée, de dimension petite par rapport a la
longueur du frain, le probléme est alors bidimension-
nel.

® Une deuxiéme méthode, que nous avons adoptée,

consiste & supposer que chaque point M des rails,
d’abscisse x, subit la méme excitation mais avec un
certain déphasage x/V.
X
uixt) = uft — —
(x,t) ( V]

oll V est la vitesse du train.
.B

L 4

b M (x]

Le probléeme est alors fridimensionnel et si nous
appelons

v(x,t) le signal au point B dQ & 'excitation en M,
V(f,x) sa transformée de Fourier,

Ulf) la transformée de Fourier de u(t) et

H(f,x) la fonction de transfert entre M et B,

alors
V(f,x) = H(f,x) Uf) exp (— 2 infx/V)
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" h(f,x)

%X

Fig. 5. — Détermination de la forme de la fonction
de transfert H(f,x).

Si nous appelons wit) le signal au point B di au
passage du train et W(f) sa transformée de Fourier,

wif) = [ f " Hifx) exp (— SinbV) dx] Ul

Or, nous disposons par le biais du calcul bidimension-
nel de la fonction de transfert n (f)

n(f) =

+ =

Hif,x) dx

dont nous aimerions déduire la fonction de transfert
4+ =

K (f) = Hif x) exp (— 2ixfx/V) dx

obtenue par I'expérience in situ.

Pour calculer k (f), nous définissons un probléme
auxiliaire axisymétrique qui donnera une approximation
de la forme de la fonction H(f,x) en fonction de x: on
considére le demi espace hétérogéne de mémes
propriétés que le site du tunnel (qui respecte donc la
symétrie de révolution) et on applique sur l'axe de
symétrie une force d'amplitude unité et de fréquence f,
4 une profondeur égale & celle des rails sur le site.
L'amplitude de la réponse h(f,x) en un point de méme
profondeur que le point B et distant de x de I'axe de
symétrie, est proche de la fonction de transfert H(f,x).
On peut supposer, en premiére approximation qu'elle
en respecte la forme en fonction de x.

Hifx) = A h{f,x); A constante
Connaissant la forme de Hif,x) et ayant calculé

M= Hifx)dx = A f

+ = + =

h(fx)dx

- = =

on peut facilement déduire A et la fonction de transfert
réelle

K () = f” H(f.x) exp (— 2infx/V) dx

qui ouvre la voie a la résolution du probléme inverse:
u(f) = WI(f) / x(f)

2. REALISATION PRATIQUE DE LA VALI-
DATION DU CODE DE CALCUL [4]

La validation du code de calcul a été réalisée sur un

site se trouvant & Paris prés de la station Porte
d'Auteuil.

2.1. Conditions des essais

Les essais sismiques ont permis d'interpréter le sol a
l'aide d'un modéle tricouche comportant une couche
de remblai, une couche de marnes et -calcaires
remaniés avec inclusions de silex, une couche de craie
sous la nappe (fig. 6).

La zone de sol traitée par injections, située autour du
tunnel a di étre dotée de propriétés mécaniques
différentes de celles du calcaire environnant. Les
propriétés des matériaux en présence ont été réunies
dans le tableau ; elles résultent des calculs effectués a
partir du profil sismique brut présenté a la figure 7.

Le calcul a été conduit avec une excitation harmonique
verticale située sur I'axe du tunnel, d’olt la possibilité
de réduire les maillages de moitié, pour des raisons de
symétrie. Nous avons parcouru le domaine de fré-
quences 10-100Hz avec un pas de 10Hz Pour
réaliser un compromis optimum entre la précision du
calcul (taille de la maille inférieure a A/8, si A, est la
longueur d'onde des ondes de cisaillement) et son
colt, nous avons choisi un maillage pour les fré-
quences 10 & 40 Hz et un autre maillage, plus fin,
pour les fréquences 50 & 100 Hz.




REVUE FRANGAISE DE GEOTECHNIQUE

remblai (D)

blanches+silex
anc s

+calcaire remanie (:) O
T~ o
\ e

£

==

marnes

- ; & i

g\ .n'w.e:n-J nappe phreatique _{

Ll [0 calcaire
etonid) |- ®
calcaire; issyce::
+ Injections L)

i [}
1
I

>
435m

Fig. 6. — Modéle tricouche
du site de la Porte d’Auteuil.

Les essais harmoniques ont été réalisés aux mémes
fréquences, I'enregistrement du champ vibratoire induit
se faisant a partir d'accélométres piézoélectriques fixés
en différents points du tunnel (radier, piedroits et toit)
et du sol (en surface et dans des sondages).

La comparaison essai-calcul a ainsi été faite par
confrontation des courbes de réponse calculées et des
courbes de réponse mesurées en différents points du
modele (points C, E, N, G de la figure 6), mais aussi
par le calage des profils horizontaux calculés «ampli-
tude-distance a l'axe du tunnel» sur les quelques
points mesurés de ces mémes profils.

2.2. Courbes de réponse

L'étalonnage des courbes de réponse calculées sur les
courbes de réponse mesurées est subordonné d’abord
au choix des modules des différents matériaux (étalon-
nage des fréquences de résonance, étalonnage grossier
des amplitudes) et ensuite au choix de I'amortissernent
(qui conditionne un étalonnage plus fin des amplitu-
des); d'on la dualité des courbes calculées présentées
sur la fig. 8 correspondant & un calcul sans amortisse-
ment (cf. tableaul) et & un calcul avec amortissement
(B = 5% pour les matériaux 1, 2, 3, 5 du tableau ).

2.2.1. Modéle sans amortissement

Dans le tunnel (point C), calculs et essais se rejoignent
pour metire en évidence une résonance peu marquée
a 40Hz et une autre plus marquée a 90 Hz. Les
amplitudes calculées étant plus faibles que les ampli-
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Fig. 7. — Profils des vitesses sismiques

et coupe lithologique ; interprétation
par un modéle tricouche.
% Vitesses de cisaillement mesurées
@ Vitesses de compression mesurées
--- Vitesses de cisaillement moyenne par couche
— Vitesses de compression moyenne par couche.

tudes des mesures, une diminution du module du
béton serait souhaitable.

Dans le sol (points E, N, G), les fonctions de transfert
calculés sont de fagon générale moins amorties que
leurs analogues mesurées:

— Au niveau du radier (point E), il n'y a pas de
résonance expérimentale franche mais un faible maxi-
mum relatif apparait vers 20 Hz et un autre plus net a
90 Hz. Le pic & 40 Hz prévu par le calcul n’est pas
décelable expérimentalement. Les amplitudes calculées
et les amplitudes mesurées sont comparables.

— A la surface du sol (point N), le comportement
vibratoire expérimental peut étre raisonnablement pré-
vu par le calcul jusqu'a 60 Hz (faible résonance a
40 Hz) mais les écarts essais-calculs deviennent impor-
tants au-dela de 60 Hz (résonance calcul & 100 Hz trop
marquée).

— Au niveau des piedroits (point G), essais et calculs
donnent une évolution paralléle jusqu'a 60 Hz avec
cependant surestimation par les essais par rapport aux
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Tableau I. — Propriétés dynamiques
des matériaux en présence

Numéro Module de Coefficient . Masse
Type de matériau de cisaillement de Poisson Amogl?g/e{nent volumique
matériau G (MPa) v ? p (kg/m?)
Remblai ....coovveiiiiiiiiiiieieennn, 1 67 0,370 0 2 000
Calcaire remanié................... 2 1293 0,315 0 2020
Calcaire sous la nappe........... 3 5670 0,420 0 2100
Baton s s T et 4 12 600 0,160 0 2 540
Calcaire + injections.............. 5 3500 0,300 0 2 675
40 7 20
Y gt Y.m/ge E
30 15
20 - 10 4
10 -
0
0
40
Y,m.{sg
30
20 +
10
0}
Fig. 8. — Fonctions de transfert en accélérations verticales (excitation: 10° N/ml) en différents
points de mesure:
A Mesures interprétées en bidimensionnel
L Calculs sans amortissements
____ Calculs avec amortissements (B = 5%).
calculs; au-dela de 60 Hz, la résonance & 90 Hz quences de résonance, surtout lorsque ces résonances
prévue par le calcul n'est absolument pas vérifiée sont trés marquées (90 Hz).
expérimentalement.
Sur le tunnel, le spectre calculé avec amortissement est
2.2.2. Modéle avec amortissement trop étalé par rapport au spectre mesuré.
L'amortissement visqueux n'agit pratiquement pas sur Dans le sol, la prise en compte d'un amortissement est
les valeurs des fréquences de résonance mais il influe tres favorable & une meilleure concordance essais-

notablement sur les valeurs des amplitudes aux fré- calculs (point E par exemple).
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2.2.3. Conclusion

Il y a globalement un bon accord entre essais et calculs
(sauf trés localement) & condition d’ajuster les mo-
dules: la non linéarité du sol justifie, par exemple, de
choisir un module deux fois plus petit que celui qu'il a
été en N, au-delda de 60 Hz, & cause de l'ordre de
grandeur important des déformations et de [allure
décroissante des courbes module-déformation [2]; mais
la diminution du module conduisant & une augmenta-
tion trop considérable des amplitudes, un amortisse-
ment plus grand devra étre choisi pour compenser
cette tendance.

3. UTILISATION DU CODE DE CALCUL
POUR LA MISE EN EVIDENCE DES PA-
RAMETRES ESSENTIELS DU PROBLEME

A c6té des paramétres propres au tunnel (formes,
dimensions, profondeur) ou de paramétres arfificiels
destinés a atténuer les vibrations (revétement amortis-
sant, écran isolant, tranchées, etc.), ce sont essentielle-
ment — comme le montre bien le calcul — les
paramefres caractéristiques du sol qui jouent un réle
primordial dans les phénoménes de génération et de
propagation des vibrations dues au métro: c'est ce que
nous allons voir dans ce paragraphe en examinant
l'effet de différents paramétres sur les courbes de
réponse en surface du sol (point N défini plus haut).
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3.1. Parameétres de la loi rhéologique

Comme nous l'avons déja entrevu lors de I'étalonnage
des courbes de réponse calculées sur les courbes
mesurées, la connaissance de la raideur et de I'amortis-
sement est essentielle; le coefficient de Poisson pré-
sente une moindre importance.

3.1.1. Influence de la raideur (module)

Lorsque le module de cisaillement G augmente (voir
fig. 9), le contenu en fréquences tend wvers une
répartition plus uniforme comme si, globalement, on
augmentait les impédances complexes (amortissement
global) d’interaction sol-tunnel. Sachant que le calcul
surestime les fréquences élevées (voir §2.2) et que
certaines résonances sont dues aux réflexions sur le toit
du tunnel (entrée en résonance de la zone de sol
située au-dessus du tunnel, vers 80 Hz, pour G =
200 MPa), nous considérerons que les phénoménes
d'interaction tunnel-sol se manifestent dans le domaine
0 - 70 Hz. Sur cette plage de fréquences, I'effet de
'augmentation de G, tout a fait équivalent en accéléra-
tions verticales et en accélérations horizontales est «un
effet de rigidification » se traduisant par une augmenta-
tion des fréquences de résonance (voir tabl Il); la
diminution des amplitudes & la résonance que ['on
attendrait normalement est ici occultée & cause de
'augmentation du coefficient d’amortissement.

Ainsi, toute méthode d’amélioration du sol visant a
augmenter le module sera & conseiller:

— Le compactage peut étre une solution appropriée
dans la mesure ou il s'applique non seulement au sol
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Fig. 9. — Comparaison des courbes de réponse en surface du sol, en accélération horizontales (a) et

verticales (b) pour une excitation linéique sur le radier de 10° N/ml.

.=.—.—. G = 200 MPa, B = 5%
+wt.t.. G =400 MPa, = 3%
0..0__0G= 4000 MPa, B = 1%.
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Tableau Il. Influence de l'augmentation du module
de cisaillement sur les courbes de réponse
en accélérations verticales

cas de résonances trés marquées: hétérogénéités lo-
cales, injection de matériaux amortissants, etc.

3.1.3. Influence du coefficient de Poisson

de surface mais aussi au sol de fondation du tunnel
(en profondeur) et que I'augmentation du module qui
en découle soit suffisante (ce qui est possible si le
modéle de départ est faible): dans la pratique, ce sera
le cas pour les tunnels construits a fouille ouverte et
dont la fouille est ensuite remblayée.

— L’injection de matériaux spéciaux rigidifiants autour
du tunnel, si elle provoque la rigidification d'une zone
suffisamment étendue enserrant le tunnel, peut étre
bénéfique.

3.1.2. Influence de I'amortissement

Comme nous I'avons vu lors de |'étalonnage du code
de calcul, I'amortissement agit peu sur le contenu en
fréquences (voir fig. 8) mais il affecte beaucoup les
amplitudes de résonance (voir fig. 9).

Il s'ensuit que toute méthode d'amélioration du sol
visant & augmenter I'amortissement est @ conseiller en

Acc.hor. m/s2
50

10

Frequence (Hz)

G B Fréq. Ampl. Contrairement au module et 3 I'amortissement, le
(MPa) (%) (Hz) (m/s?) coefficient de Poisson a une action assez faible sur les
courbes de réponse (cf. fig. 10: v = 0,30 et v =

200 5 40 17 0,485). Jusqu'a 60 Hz, Tleffet est quasiment nul
" 388 ? ?O 23 Au-dela de 60 Hz, la variation de v n'intervient pas en
0 10 tant que cause intrinséque d’une évolution quelconque

des courbes de réponse mais plutét en tant que cause
indirecte conduisant & I'établissement d’hétérogénéités
dans le sol (voir § 3.2.5).

3.2. Influence des hétérogénéités

3.2.1. L’homogénéisation d'un milieu stratifié tel
que celui qui représente le site de la Porte d’Auteuil
(cf. fig. 6), c'est-a-dire le remplacement de ce milieu
hétérogéne par un milieu homogéne de propriétés
mécaniques «équivalentes», est un procédé de
calcul simplificateur trés courant en mécanique des
sols. La figure 11 présente les courbes de réponse
en surface (point N) du modéle tricouche et du
modéle homogéne équivalent, en supposant que les
propriétés mécaniques équivalentes résultent de la
moyenne des propriétés des trois couches:

G = 794 MPa v = 0,355 p = 2000 Kg/m?
L'homogénéisation tend & favoriser I'émergence

d'une résonance trés marquée, surtout en accéléra-

Acc. vert. m/s2
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Fig. 10. — Comparaison des courbes de réponse en surface du sol, en accéférat:ons horizontales (a)
et verticales (b) pour une excitation linéique verticale sur le radier de 10% N/ml.
—.—.—.v = 0,3 gravier sec

¥ oo

sol bicouche : graviers avec nappe phréatique sous le radier

o__o0__o0 v = 0,485 gravier saturé, nappe phréatique au-dessus du tunnel.
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Fig. 11. — Comparaison des courbes de réponse en surface du sol, en accélérations horizontales (a)
et verticales (b) pour une excitation verticale linéique sur le radier du tunnel de 10° N/ml.
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tions wverticales (cf. fig. 11) a 55 Hz. Mais les
fréquences de couches sont systématiquement occul-
tées.

Dans le cas présent d'une source enterrée, il faut
donc envisager I'homogénéisation avec beaucoup de
prudence, I'équivalence modéle hétérogéne - mo-
déle homogéne loin de la source n'étant pas
toujours assurée de fagon satisfaisante.

3.2.2. Le substratum rigide influe d'abord sur la
fréquence de résonance d'interaction du systéme tun-
nel-sol comme un agent rigidifiant de ce systéme a
mesure que le substratum est plus «lié» au tunnel. La
figure 12 montre bien I'augmentation des fréquences
de résonance et la diminution simultanée des ampli-
tudes calculées, en accélérations, a la surface du sol:
voir tabl. [II.

Un autre effet de la présence du substratum est I'effet
de réflecteur des ondes de compression et de cisaille-
ment, avec amplification trés forte & certaines fré-
quences, dites résonances de couche (ici 80 Hz, dans
le cas ot le substratum sert de soubassement & une
couche d’alluvions de 9 m).

. —.—. Modéle tricouche
+ ... Modéle homogéne équivalent,

Tableau Illl. — Effet du substratum rigide: la ré-
ponse, résultante est une superposition de la ré-
ponse d’interaction sol-tunnel, de la réponse propre
de la couche de matériau meuble située au-dessus
du substratum et de la réponse propre de la zone
de sol située au-dessus du tunnel. Les deux modes
s’occultent parfois, d’ot des résonances peu percep-
tibles.

Acceélérations Accélérations
horizontales verticales
Fréq. | Ampl. | Fréq. | Ampl.
(Hz) | (m/s?) | (Hz) | (m/s?)
Substratum
trés profond 30 15 35 17.5
Substratum 40 10 50 12,5
sans radier (peu
percep-
tible)
Substratum au 60 7:5 70 10
dessus du toit (peu
percep-
tible)
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Fig. 12. — Comparaison des courbes de réponse en surface du sol, en accélérations horizontales (a)
et verticales (b) pour une excitation verticale linéique sur le radier du-tunnel de 10% N/ml.
.—.—.— Pas de substratum (couche d'alluvions semi-infinie)

S PR AP

+ ... Substratum au niveau du

radier (couche d'alluvion de 9 m)

0__0__0 __ Substratum affleurant (tunnel dans le substratum).

La présence d'un substratum rigide sera donc un
élément & surveiller avec beaucoup d'attention en
fonction de sa position par rapport a celle du tunnel et
en fonction des résonances de couches auxquelles il
peut donner lieu. Dans la pratique, il est toujours
favorable d'implanter le tunnel dans le substratum
lui-méme.

3.2.3. La position de la nappe phréatique (définie
comme milieu & coefficient de Poisson élevé) agit assez
peu sur l'interaction sol-tunnel comme le montre bien
la figure 10, pour les fréquences inférieures a 60 Hz.
En revanche, la nappe peut jouer le réle de réflecteur
d'ondes de compression (voir fig. 10b), avec des
résonances de couches trés marquées en accélérations
verticales. La remontée de la nappe sera donc un
paramétre a surveiller essentiellement de ce point de
vue et non du strict point de vue de la transformation
des propriétés qu'elle entraine.

CONCLUSION

En résumé, on obtient une bonne concordance essais-
calculs si I'on accepte le préalable indispensable d'une
connaissance satisfaisante des propriétés des différents
matériaux en présence et, de maniére prépondérante,
du sol.

Ce dernier peut étre entiérement défini pour le
probléme qui nous intéresse par des essais sismiques in
situ de type «cross hole» complétés par des essais de
laboratoire (cycliques ou de colonne résonante).

L'outil de calcul, ainsi mis au point et validé, conduit a
de larges possibilités d'études paramétriques de pré-
vention pour le comportement vibratoire des tunnels
et, donc, de test pour les méthodes curatives du
probléeme de la transmission des vibrations du métro
au milieu environnant.
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comportement des barrages en terre a noyau non saturé
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1. INTRODUCTION

Pour les barrages en terre avec noyau central en
matériau meuble cohérent, incliné ou non, les caracté-
ristiques de cette zone peu perméable jouent un réle
important sous plusieurs aspects.

Lors de la construction, le matériau change constam-
ment de propriétés, tout dabord a la suite du
compactage méme, mais également comme consé-
quence du changement de I'état de contraintes da a
I'augmentation couche par couche du remblai. Ainsi la
résistance au cisaillement, la déformabilité et la per-
méabilité se développent individuellement en chaque
point du noyau au cours de la construction pour
arriver 3 un premier stade particulier pour le jugement
de la stabilité, celui de la fin de la construction.

Il importe de souligner qu'a ce stade le matériau du
noyau n'a donc pas partout les mémes caractéristiques
et qulil est, le plus souvent, dans un état de
non-saturation, au moins dans la partie supérieure du
remblai.

Dans la phase d'exploitation le matériau du noyau
continue, pour une période plus ou moins longue, de
modifier ses caractéristiques, suite a la consolidation.
Cette modification entraine des déformations qui sont

décisives pour la surélévation du couronnement et
pour les ouvrages en contact avec le noyau. Ce
phénomeéne de consolidation a de nouveau lieu le plus
souvent dans un milieu non saturé. L'influence de
l'eau de la retenue filtrant & travers le noyau est exclue
des considérations suivantes. Ceci est d'autant plus
justifié que l'état de saturation compléte, si jamais
atteint, nécessite une mise en eau de longue durée.

Dans la pratique courante et avec des modéles
mathématiques plus ou moins sophistiqués, il est
possible de calculer I'état de contrainte et les déforma-
tions pour n'importe quel point et & n'importe quel
moment [1, 2]. Mais tous ces programmes, du moins a
la connaissance des auteurs, ne tiennent pas explicite-
ment compte de la succion matricielle qui est en étroite
relation avec l'état de saturation d'un matériau cohé-
rent. Ainsi les solutions numériques existantes ne
tiennent pas compte des lois réelles qui gouvernent le
comportement physique. En effet, I'interprétation ac-
tuelle des essais triaxiaux et le fait que la détermination
de la succion matricielle n'appartiznne pas encore aux
essais courants de la classification, monfrent que les
phénoménes et les conséquences de la non-saturation
sont, & I'heure actuelle, insuffisamment ou pas du tout

* Ecole Polytechnique Fédérale de Lausanne, CH - 1015
Lausanne, Suisse,



considérés. 11 n’est donc pas & exclure que des valeurs
erronées des pressions interstitielles soient introduites
dans les calculs ou que les pressions observées dans
un noyau pendant et aprés la construction ne puissent
pas étre interprétées correctement.

La méthode de calcul proposée tient compte de la
non-saturation du matériau lors de sa construction et
permet, par un premier programme développé, la
détermination des déformations instantanées lors de la
mise en place des remblais. Un deuxiéme programme
calcule les déformations différées d’un matériau non
saturé, Leur combinaison reproduit fidélement la
construction d'un barrage en terre et fournit I'état de
contraintes, pendant et aprés la réalisation. Il va de soi
que ces informations sont indispensables pour I'analyse
de la stabilité.

Pour une premiére estimation du comportement de la
digue, sans recours aux programmes, des méthodes
simplifiées pour les tassements instantanées et différés
sont expliguées.

Finalement les programmes complets et la méthode
simplifiée sont appliqués & un cas réel de barrage en
terre. Leurs résultats sont comparés aux mesures
d’auscultation.

2. CONSIDERATIONS THEORIQUES

Pour calculer le comportement d'un sol non saturé, il
faut considérer trois phénomeénes élémentaires de la
mécanique des sols, & savoir la déformabilité, I'écoule-
ment du fluide composé d'eau et d’air et finalement la
résistance. Les lois décrivant ces phénoménes sont
sommairement développées ci-dessous en utilisant des
formes matricielles pour les équations, afin de tenir
compte de la nature tridimensionnelle du probléme
posé.

2.1. Déformabilité des sols non saturés

La déformabilité du squelette minéral peut étre décrite
a l'aide du module d'élasticité E et du coefficient de
Poisson v, celle du fluide par le coefficient de
compressibilité m,,.

A la suite de I'application d’'une charge, la déformation
se manifeste en deux étapes bien distinctes:

— comportement a court terme: il en résulte la
déformation instantanée, accompagnée d’'une augmen-
tation des pressions interstitielles;

— comportement a long terme: il en résulte la
déformation différée qui évolue dans le temps, suite a
la dissipation des pressions interstitielles sous des
gradients variables.

Les déformations du milieu dans les deux étapes
entrainent une modification des contraintes, de la
porosité, de la perméabilité et de la saturation.

Ces deux comportements sont traités séparément ci-
apres.
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2.1.1. Déformation instantanée

La déformation instantanée se produit lors de I'applica-
tion de la charge au temps t = 0. Elle est due a la
compression de ['air d’'une part et la dissolution d’une
partie de l'air dans I'eau d’autre part. Une diminution
du volume total en résulte.

A cause de la modification non linéaire des paramétres
essentiels pour le comportement lors de la déformation
instantanée un calcul incrémental est indispensable.

Il est admis que le milieu obéit & la loi de contraintes-
déformations
{Ae} = [D]™! {Ad'} (1)

ol {Ae} = [Agy, Agy, AE3]rT décrit les déformations,
{Ad’} = [Ao,", Acy', Aes']" les contraintes effectives
et [D] la matrice d'élasticité. Cette derniére prend la
forme:

v v
11——\' 1 —v

[D]=Eoed v
Il—v

sym 1

Le module cedométrique E,.q peut étre défini a I'aide
d'une loi exponentielle de la forme:

Eoed = Mo (f}‘ ¥ 2)

d'ot le module d'élasticité E = E.q [(1 + v)
(1 — 2v)/(1 — v)].

mg et m; sont des paramétres qui peuvent étre définis
a l'aide d'essais cedométriques, o," est la contrainte
effective app]i%ué et p, la pression atmosphérique
[= 100 kN.m™] (fig. 1).
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Fig. 1. — Module d’élasticité E,.q en fonction de o'

La variation de la contrainte effective Ao’ dans 1 peut
s'exprimer par la formule:

{Ad'} = {Ao} — {Ap}, (3)
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dans laquelle Ao signifie la variation de la contrainte
totale et Ap la variation de la pression interstitielle (air
+ eau). Sous I'hypothése de la validité de la loi de
Skempton Ap = B [Ao; + A (Ao, — Adgs)], cette
derniére s'écrit sous la forme matricielle:

{Ap} = [U] {Adg}, (4)

La matrice de pression interstitielle [U] ne dépend que
des coefficients A et B de la loi de Skempton:

AB B-AB
AB B-AB

U] =

En introduisant les équations 3 et 4 dans 1, on obtient
les déformations en fonction des contraintes totales Ao
et des pressions interstitielles caractérisées par A et B:

{Ae} = [[D]7' - [D]™! [U]]{Ac). (5)

En posant:
[DJ* = [[DI"* - [DI™? [U]], (6)

on obtient la matrice d'élasticité d'un milieu non saturé
et non drainé qui tient compte séparément des
caractéristiques de chacune des trois phases. Elle s’écrit

{Ae} = [D ™! {Ad} (7)
avec
Vu vLI
B E, (1 — v,) 1 —v, 1-—v,
ID.J—(1 v (1= 2v) ] —Yu (8)
1 — v,
sym 1

Dans cette expression E, = E/ [1 — AB (1 — 2v)] est
le modéle d'élasticité non drainé et v, = 0.5 [1 —
(1 — B) (1 — 2v)/[1 — AB (1 — 2v)]] correspond au
coefficient de Poisson non drainé.

Pour chiffrer ces deux valeurs caractérisant les défor-
mations du milieu non saturé et non drainé, les
coefficients A et B doivent étre déterminés. Notons que
A se rapporte au milieu et B au milieu et au fluide.
Les deux sont des variables, puisque le milieu et le
fluide changent pendant la déformation.

L'expression de A est une approximation, basée sur
I'hypothése que pour o, < az/ko, le milieu est
considéré comme isotrope et élastique. Pour o, > ag/k,
I'évolution de A en fonction du déviateur est indiquée
dans la formule suivante (fig. 2):

(A; — 1/3)

A= —t- -0
(Age — Agy)

(Ag = Aqgy,) + 143 (9)

A; est le coefficient A au moment de la rupture. S'il
n'existe pas d'essais, A; peut étre estimé a l'aide de
I'expression simplifiée suivante qui se trouve confirmée
par les essais de Henkel [3]:

A = 173 (% = 1) (10)

Aq; = (0, — 03); correspond au déviateur a la rupture
et Ag,, = (0, — 03), correspond au déviateur pour
le rapport des contraintes a I'état de repos, donc

63

cfiihent (=);

A » érquation (9]

A 00 Lu=A Lo narm: (‘_')
sur-consollds consclidé TV
avae (YRR It v
Jilacance

fal

A A

Fig. 2. — Augmentation de la pression interstitielle

et caleul du coefficient A pour les cas d'un sol

sur-consolidé (a) et normalement consolidé (b) pour
B = 1.

-
a Lk =m=t

a,/o3 = ko = v/(1 — v) ou encore, selon Jacky,
gifo3 = 1 — sin ¢. OCR caractérise le degré de
surconsolidation et résulte du rapport o/o,, dans lequel
g, est égal a la contrainte de consolidation et o, décrit
'état de contrainte totale actuel.

Le calcul de B nécessite le développement suivant.
Dans le cas d'un sol non saturé, les pores sont remplis
d'air et d'eau. La pression interstitielle totale p se
compose d'une pression u, transmise par l'air et d'une
pression u,, transmise par l'eau. En introduisant ces
deux pressions séparément, Bishop [4] a défini la
contrainte effecive ¢ = ¢ — p de la maniére
suivante:

o =0 — [u — % (uy — uyll (11)

¥ appelé le coefficient de Bishop dépend du degré de
saturation S, et s'écrit:

Les deux paramétres ¥, et %, caractérisent le sol (fig. 3).
En outre, la différence des pressions (u, — u,) = ¢
est appelée succion matricielle, dépendant également
du degré de saturation S, (fig. 4).

B n'est donc plus une constante et s'écrit:

_ Ay, — A ()
B Ao (13)

Bishop-Blight [4]

X Jennings-Burland [9]
- nos essals

- calculé

o L0 20 30 40 so &0 70 80 90 100 S[ul

Fig. 3. — Coefficient y de Bishop en fonction de S,
pour différents types de sol.
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Fig. 4. — pF en fonction de S, avec A pour les

valeurs moyennes mesurées.

ol Au, est I'augmentation de la pression de ['air lors
de l'augmentation de la contrainte totale Ag, y étant le
coefficient de Bishop et 1 la succion matricielle. Cette
derniére, caractérisant l'interaction des trois phases
dans un sol non saturé, est d'une importance primor-
diale sur I'évolution des pressions interstitielles. Par
définition :

Y = (U, — u,) = vy . 10°%, (14)
L'exposant pF est fonction de la saturation S, d'une
part et de la nature du sol d'autre part, comme illustré
dans la figure 4. Sa forme analytique s'écrit:

PF = o (1—;5—’—)" (15)

Les parameétres 1, et v, traduisent la nature du sol. Il
a été démontré [5] que la pente m de la courbe
pF (S,) pour une saturation S, = 50 % peut s'exprimer
m = — 4 1y ;. En considérant que 1y, = pF pour
S, = 50% et en connaissant m pour la méme
saturation, les paramétres W, et YP; peuvent ébre
calculés.

Le coefficient de pression interstitielle B en fonction de
la méme saturation S, peut étre calculé & l'aide de
I'équation (13), comme démontré plus loin dans
I'exemple numérique.

Les caractéristiques du milieu E, et v, sont ainsi
connues et I'équation (5) permet le calcul des défor-
mations Ae.
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2.1.2. Déformation différée

Aprés la déformation instantanée, le sol continue de se
deéformer sous l'effet de la dissipation des pressions
interstitielles. Cette déformation, dite déformation diffé-
rée, évolue au cours du temps. Si 'on suppose que
seule I'eau s'écoule & travers le milieu poreux, I'équa-
tion de continuité s'écrit:

; . 3 0ot
div(v,) = m, my. ot (16)
ol
m,=s.n(l—-n)+S (17)
est le paramétre de la compressibilité et
s = 35/8y . dy/an (18)

est appelé la capacité spécifique de saturation avec W
la succion matricielle, S, la saturation et n la porosité;
0 et €St le tenseur sphérique.

Pour 'écoulement & lintérieur d'un milieu non saturé
en cours de consolidation, il est admis que la loi
généralisée de Darcy est valable. L'air se trouve donc
discontinu (occlus) dans I'eau sous forme de bulles qui
restent attachées aux grains. Sous ces conditions seule
leau s'écoule & travers le milieu. [I faut pourtant
préciser que, selon les conditions de contraintes et de
pressions, |'air se dissout plus ou moins dans |'eau en
obéissant aux lois de Mariotte et de Henry.

La loi de Darcy généralisée s'écrit sous forme matri-
cielle pour un milieu non saturé:

(v} = — [k] V {h} (19)

avec {v} le vecteur de la vitesse moyenne d'écoule-
ment, [k] la matrice de perméabilité du milieu et {h} le
vecteur du gradient hydraulique. Dans le cas de la non
saturation, le coefficient de perméabilité devient:

k = Ker - K (20)

oll k, est la perméabilité & l'eau d'un sol saturé. La
perméabilité relative

tient compte, en plus de la saturation S, de la
saturation minimale S, ., et d'un paramétre n,
caractérisant le milieu.

2.2. Reésistance

La résistance du squelette minéral définie par I'angle
de frottement ¢ et la cohésion ¢, est caractérisée par
|'existence d'un seuil de sollicitation au-dessus duquel
apparaissent des déformations permanentes impor-
tantes. Pour tenir compte de ce fait, il faut définir deux
lois différentes de comportement:

— une loi de rupture;
— une loi d'écoulement plastique.

Le critere Mohr-Coulomb pour la loi de rupture (fig. 5)
et une loi d'écoulement élasto-parfaitement plastique
avec une loi associée (fig. 6) ont été choisis. En calcul
incrémental, par la méthode des éléments finis, il en
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Fig. 5. — Loi de Mohr-Coulomb.
loy-a,0 8
Lol d'écoulement plastigue
fa, - Gl ————
@
& e : déformation totale

e - =
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¢P : déformarion plastique

"

P e

Fig. 6. — Comportement
élasto-parfaitement plastique.

résulte une matrice de rigidité variable. Le systéme est
résolu en modifiant la matrice & chaque itération en
fonction des contraintes qui ont été calculées au cours
de l'itération précédente [5].

3. DETERMINATION DES CARACTERISTI-
QUES D’UN MILIEU NON SATURE

3.1. Succion

La courbe pF - S, d'un sol (fig. 4) sétablit en
laboratoire par des essais particuliers. La technique la
plus utilisée soumet ['échantillon & des pressions
variables en lui permettant en méme temps de
s'essorer. Ainsi & chaque pression, exprimée en log de
la colonne d’eau en cm (pF), se détermine un degré
de saturation S, De I'équation 15 on tire g et 1.
Finalement 1 est calculé & l'aide de I'équation 14.
Seker a démontré [5] que pF ainsi que Yy et 1,
peuvent étre estimés & 'aide de l'indice de plasticité |

P
et de la limite de liquidité wy.

3.2. Coefficient de Bishop

Le coefficient de Bishop y peut étre déterminé par des
essais triaxiaux sur des échantillons non saturés.

Connaissant les valeurs ¢’ et ¢’ ainsi que les con-
traintes totales au moment de la rupture on peut en
déduire Ap et I'équation 11 donne ¥ = (u, — Ap)Ay.
Dans un essai de compression simple u, peut étre
négligé et x = o3’y vu que o3’ = — Ap.

S'il s'agit d’'une premiére estimation de % au moment
ol les essais triaxiaux font encore défaut, I'équation 12
peut étre utilisée en posant ¥; = 0.25 (sols cohérents)
et 2 = 2 log Yo + 1[5].

3.3. Perméabilité relative 3 I'eau

Les méthodes utilisées pour déterminer la perméabilité
relative & I'eau k,, sont basées sur les mesures de la
saturation et de la succion [6]. L'équation 21 peut étre
résolue en posant S, ., = 0.25 et en exprimant n, en
fonction du parameétre de succion Py de la facon
suivante: n; = 2 log gy + 3 [5].

4. CALCUL SIMPLIFIE

Si I'on considére un cas unidimensionnel et un degré
de saturation correspondant & une teneur en eau
proche de I'optimum Proctor, une méthode simplifiée
peut étre proposée.

Le tassement instantané dans un milieu non drainé se
calcule a partir des conditions initiales en utilisant la
notion de contraintes effectives et en introduisant la
succion.

Les tassements différés sont calculés selon la méthode
de Terzaghi en introduisant un coefficient de correction
pour tenir compte du degré de saturation et de la
succion.

La méthode simplifié¢e permet, dans une premiére
approche et sans recourir aux programmes d'ordina-
teur, une rapide estimation des contraintes, tassements
et variations des pressions interstitielles,

4.1. Tassement instantané

Dans un premier pas il faut définir la courbe des
déformations verticales €, en fonction des contraintes
effectives verticales o,’ & l'aide d'essais cedométriques
ou, en leur absence, par la formule 2.

La figure 7 montre une telle courbe dont I'expression
analytique s'écrit:

Ag, = —— (22)

Rappelons que la courbe cedométrique est basée sur
un coefficient de poussée des terres au repos ko =
vl — v) = 1 — sing’. Pour d'autres valeurs du
coefficient de poussée des terres k, la courbe se calcule
de la maniére suivante:

Ao, [1 —v (1 +K](1-w

B ™ P (1-2v) =)
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Fig. 7. — Courbe &, — d".

La figure 7 montre une deuxiéme courbe pour laquelle
le coefficient de la poussée correspond a celui de la
rupture k; = (1 — sing’)/(1 + sing'). Au centre d'un
remblai la déformation Ae (Ac') est proche de la
courbe pour k., tandis que vers les bords elle se
déplace en direction de la courbe k.

Sous l'effet d'une augmentation Ao, de la contrainte
verticale totale, la pression interstitielle équivalente
augmente de Ap. Les conftraintes totales Ag, sont
donc liées aux contraintes effectives Ao, par Ag, =
Ao, — Ap. Le dernier terme se décompose en:

Ap = Au, — A (yy) (24)

Le coefficient de Bishop ¥ est calculé selon I'équation
12, tandis que la succion matricielle vy, est obtenue a
laide de I'équation 14. L'augmentation de la pression
de l'air Au, se calcule en appliquant la loi de Mariotte
et celle de la dissolution des gaz dans I'eau de Henry
(constante H = 0.02):

£,

m- (25)

Au, = pa

pa = 100 kN.m ™2 correspond & la pression atmosphé-
rique, e, est lindice de vide inital et D =
1-098S,, S, étant la saturation initiale. En calcu-
lant Au, pour différents Ac,', une courbe u, (¢') peut
étre dessinée comme indiqué a la figure 8 b.

Pour chaque augmentation de Ag,', le volume n des
pores diminue & cause de la compression. La teneur
en eau restant constante (cas non drainé), la saturation
S, augmente également:

S - Ng S . No _ S, . Ng

e = o= BN g — A% I — 1)
(26)

S, et ng sont respectivement la saturation et la
porosité initiale et Ag, = A0, /Eceq Partant de S, et
ny, une courbe S, (Ao’) peut étre calculée telle que
représentée a la figure 9.

Pour calculer y(o,'), on part des deux parameétres o
et y; connus, en introduisant dans la formule 14 pour
chaque o' la saturation S, définie selon 28.
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Se basant sur y = u, — u, on obtient uy(a,'),
également reporté sur la figure 8b.

Le coefficient de Bishop y(o,') se calcule a partir de ¥,
et ¥ selon (12). Le résultat est reporté sur la figure 9.

La connaissance de u,, ¥ et V en fonction de o,
permet, par lintermédiaire de la définiton de la
pression interstitielle équivalente Ap = Au, — Alx),
le calcul de la fonction p(o,). Dans la figure 8c, p est
reporté a l'abscisse 0 = 0,/ + p.

Dans la pratique le rapport B = Ap/Ag,, avec Ag, =
Ao, + Ap, est souvent utilisé et indique dans quelle
mesure la contrainte verticale totale o, est transmise au
fluide interstitiel (air + eau).

Une fois les diagrammes des figures 8 et 9 élaborés,
les opérations pour calculer Ap et Ae d'une premiére
augmentation de la contrainte totale Ag,, sont men-
tionnées ci-dessous:

(@ Reporter Ao, sur l'abscisse de la fig. 8c et définir
Apl'

@ A l'aide de la définiton Ao, = Ao, — Ap on
détermine Ao, et la figure 8a permet de trouver Ae;.
@ La figure 8b permet de déterminer Au,,.

La marche a suivre pour calculer une seconde aug-
mentation de la contrainte Ag,, est également indiquée
dans les figures. Notons qu'aucune dissipation de la
pression interstitielle n'est considérée pour le tassement
instantané.

4.2. Tassements différés

L'application d'une contrainte totale verticale Ao,
conduit & une augmentation de la pression interstitielle
équivalente de Ap. L'équation différentielle de la
consolidation, sous condition Ag, = cte, sol isotrope et
phénomeéne unidimensionnel, s'écrit:

3> Ap _ 38Ap
32 &t

(27)

¢, est le coefficient de consolidation qui, pour un
milieu non saturé, prend la forme [5]
K
= — [m%s57,]. (28)
% Yw - Mz . Mg g

k a été défini par (20) et inclut la perméabilité relative
ker (S1) décrit par (21). Le paramétre de compressibili-
t6 m,(S, ¥, n) est donné par (17).

seiv|

N

vl at (kN 2|
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Fig. 9. — S, et x en fonction de d',.



REVUE FRANCAISE DE GEOTECHNIQUE N° 29

En décomposant (28) en une premiére partie dite
classique selon Terzaghi[8] (sol saturé) et une ke

deuxiéme partie qui tient compte de la non Vigra e © 8 =

saturation [10], on obfient:
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Fig. 8. — &, u, u, et p en fonction des contraintes.
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oll avec c,, comme coefficient de consolidation dans le avec:
cas saturé et ¢ comme coefficient de correction pour
tenir compte de S,, ¢ et n il en résulte: G = Keor (30b)
Gy = g © (30a) s.n(l —n) + 85
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0 | i —
v [kN = m 2]
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e e e e e e e —
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Fig. 10. — &, et p dissipé en fonction des contraintes.
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Pour calculer ¢ il faut donc disposer des valeurs n,
relatives a la perméabilité selon (21) et s relative 3 la
succion selon (18). Sa valeur est donnée dans I'annexe
en fonction de la déformation volumétrique &, de la
saturation S,, de l'indice de plasticité I, et de la limite
de liquidité wy.

Le degré de consolidation U, dans un milieu non
saturé est le rapport en % des tassements Ah, au
temps t et des tassements Ah. aprés dissipation
compléte des pressions interstitielles. U est une fonction
de facteur de temps T, bien connu, qui doit pourtant
étre complété pour le cas non saturé par le coefficient
de correction ¢ de I'équation 30b;:

T‘,,,5=cTu=c—-°¥H9—éi (31)

H est le chemin de percolation le plus court en un
endroit donné et t le temps écoulé depuis I'application
de la charge Ao, La fonction U(T,) se trouve dans des
abaques ou graphique de la littérature.

Le tassement différé au temps t pour un c, et un H
donnés se détermine de la maniére suivante (fig. 10):

@ Calculer ¢ selon 30b, ce qui permet de définir T,,..

@ D’un abaque donné dans la littérature on tire U, en
fonction du T,,. calcule.

@ Sur la figure 10b on reporte Ao, ce qui permet la
définition de Ap et, & 'aide de la figure 10a on trouve
g a l'abscisse (Ao — Ap) et €., a 'abscisse Ao.
@ La déformation €, au temps t est obtenue par

& =& + U (e — g) (32)
(B & ainsi défini permet sur la figure 10b de trouver la
part de Ap dissipé.

Pour une deuxiéme augmentation de la charge totale
Ao, on définit & l'aide de la figure 10b le Ap,
résultant. La pression équivalente totale, aprés |'appli-
cation de la charge, doit tenir compte de la dissipation
calculée au point (B).

APt = Ap; — Apdissipe + AP2 (33)

5. CALCUL D’'UN BARRAGE EN TERRE

La théorie développée dans le chapitre 2 et les deux
programmes en résultant ont été appliqués au barrage
de I'Oued el Makhazine sur le Loukkos au Maroc.
L'auscultation de ce barrage pendant et aprés la
réalisation a fourni des résultats suffisants et fiables. Si
ce barrage a été choisi, c'est que des pressions
interstitielles négatives importantes se sont manifestées
dans le noyau. Il est donc particulierement intéressant
de verifier si la théorie est capable, dans un cas
similaire, de prédire ces pressions négatives sur la base
des caractéristiques des matériaux, résumées dans la
table n°2. La géométrie du barrage est donnée a la
figure 11.

69
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& @& Enrochements 6150 Mivewus o, |
50 :
4500

3

L B B E

|
rrreyrrrrrrrerrrrrrErT R (rrrrrrrr—rrrrrrr]l

3

Fig. 11. — Géométrie du barrage
et matériaux utilisés.

Le calcul est fait en six étapes simulant ainsi les phases
de construction. A chaque étape, la charge appliquée
aux nceuds des éléments correspond au poids propre
du volume de terre représenté par ces éléments, ce qui
donne l'augmentation de la pression interstitielle. En-
suite, la pression interstitielle se dissipe juqu'a I'étape
suivante. En répétant le calcul, il est ainsi tenu compte
de I'évolution des contraintes et des pressions intersti-
tielles.

Les tassements et les pressions interstitielles sont
donnés dans les figures 12, 13 et 14. La figure 12
montre que les tassements calculés concordent avec les
mesures effectuées sur l'ouvrage réel. En tenant
compte des variations possibles des caractéristiques des
matériaux on constate également une bonne apprécia-
tion des pressions interstitielles reportées sur la
figure 13. La figure 14, finalement, résume les déplace-
ments calculés pour I'état de fin de construction.

6. CONCLUSIONS

Le comportement d'un sol non saturé est influencé
d'une maniére décisive par son degré de saturation. En
particulier la succion matricielle joue un réle impoitant
sur 'évolution des pressions interstitielles, ces derniéres
étant considérées séparément pour I'eau et |'air.

La théorie développée et les programmes en résultant
permettent l'introduction de la saturation et des carac-
téristiques mécaniques et hydrauliques qui en dépen-
dent. La combinaison des calculs pour les déformations
instantanées, respectivement différées, permet de simu-
ler fidélement la construction d'un barrage en maté-
riaux meubles.

L’exemple d'un barrage réalisé montre la comparaison
des valeurs calculées avec celles observées et met en
évidence le bien-fondé du développement théorique.
Le fait que le calcul fasse apparaitre les pressions
interstitielles négatives effectivement mesurées dans le
noyau de ce barrage est d'un intérét particulier. La
présentation d’'une méthode simplifiée permet, pour le
cas unidimensionel, une bonne appréciation des défor-
mations et pressions interstitielles sans avoir & recourir
aux programmes sur ordinateurs.
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DEPLACEMENTS
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Fig. 14. — Direction des déplacements du barrage

a la fin de la construction.
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Liste des symboles
Définitions

Paramétres de la pression interstitielle
Paramétres de la pression a la rupture
Indice désignant I'air
Paramétre de la pression interstitielle
Matrice de déplacements
kN.m™2 Cohésion effective
Indice de compression
%  Coefficient de correction
—  Constante d'intégration
m?s~! Coefficient de consolidation
kN.m™2 Matrice d'élasticité
kN.m™2 Module d’élasticité
Indice de vide
Forces extérieures
Coefficient de Henry
m  Charge hydraulique
%  Indice de plasticité
kN.m™? Module de déformation volumique
kN.m~? Matrice de rigidité
m.s ! Coefficient de perméabilité (a l'air, a
I'eau)
%  Paramétre de compressibilité
mZkN~! Coefficient de compressibilité volu-
mique
m?.kN~! Coefficient de compressibilité du sque-
lette
m?.kN~! Coefficient de compressibilité du fluide
Constantes du modeéle cedométrique
%  Porosité
Degré de surconsolidation
kN.m™2 Pression interstitielle totale
logyy de la succion
pF de la frange capillaire
Capacité spécifique de saturation
Degré de saturation
Degré de saturation d'occlusion
Temps
Facteur de temps
Degré de consolidation
Matrice de pression non drainée
Pressions interstitielles (air, eau)
Indice désignant le cas non drainé
Volume
Vitesse
Indice désignant I'eau
Limite de liquidité
Limite de plasticité
Constante de perméabilité
Variation ou incrément
Laplacien
Déplacements
%  Deformations
%  Déformation volumique
degrés Angle de frottement interne
kN.m 2 Poids volumique
tm™ Masse volumique
kN.m~2 Contraintes
kN.m 2 Contrainte de préconsclidation
%  Coefficient de Bishop
Constantes du coefficient de Bishop
kN.m™2 Succion matricielle
Constantes de pF
—  Coefficient de Poisson
kN.m~2 Contrainte de cisaillement
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Table 1. — Estimation des caractéristiques et parametres utilisés.

Caractéristigues Symbole Unité Valeur approchée Forme exacte
Wi % donnée
In % donnée
j Fe-2
physique o KN m=2 Yo 1BP c tg ¢
¢ N sin ¢' = —20
30 + Ip
Ip
pfe _ 35 ¥ pFe = ¥g(1-2¢y)
WL
Ip > 25=m 6.26 - 0.046 I,
i - m o= =4ygyy
-3 2
I, < 25m = 10771, [2.50-D.2331, ]+
succion + 0,298 Ip
2 pFfg + m P iz YN1UP
" i z v = (va-uy)
m
vy “ o T T L3
2(2pF p+m) 1-5
PFe BF = ¥g r
5[‘
K mes™! 2.7 n 1072 Yo n
S1 ko= 3 -5 :
perméabilité iy 2 166 % ¥ 3 WE ng:L;?iﬂ
-2 2.3 (1+2.7 2
mo KN =m 100
Pa
e
[ my
2.3 o
déformabilité my 1 + log (1— ) Eged = mn(__)
mo pa
Co - 0,007 (W - 10)
10 + 1
v _a____B
40 + 1P
coefficient %1 = 025

de Bishop

X2

2 log g + 1

{55 = %3\ *®
1 - x1
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Table 2. — Caractéristiques des sals.

Ol |0 |6
§ 0
L] E L ‘E
Caractéristigues unité 3 § Eg %
g 2 |53 ] &
3 | 23 &
2 ©
Physique
W 5 35 o 34 --
wp E 18 o 15.25 --
Wopt = 17.2 - - -
Srae % B2 - 82 -
Sri % a6 100 86 25
Ya kNem™® | 27,8 | 27.8 | z7.8 | 27.8
ot kNovu_z a o 1] -
6 s 31 37.10 | 31.30 42
fg 0.557 0.642 0.a81 0.562
n 0.358 0.308 0.325 0.3a0
succion 1
o 4,350 - 3.50 -
L2 0.227 - 0.200 -
¥z 0.450 - 0.400 =
perméabilité :
ko mes™! 1077 | a0 aa107®| -
a - 5.70 - 5.00 -
ny - 4,40 - 4.50 -
déformabiliLé :
Eped I:N-m': 15000 30000 30000 20000
L - 130 200 80 200
my - 0.52 1 1 1
ce - 0.175 - 0.170 -
v - 0.365 0.3s0 0.360 0.300
coefficient de
Bishaop X1 - 0.43 - 0.25 -
X2 - 2.40 - 2.40 -
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ANNEXE
Sp = 0.85
ey = 0.010 £y = 0.025
Ip
M 5 10 15 20 30 5 10 15 20 30
10. | 20.000 5.482 3.229 = < 20.000 3.270 1.866 = =
20. | 18.034 4.479 2.718 2.168 - 16.314 2.781 1.665 1.322 =
30. | 13.687 3.948 2.422 1.939 2.328 | 10.880 2.523 1.540 1.229 1.411
s0. | 11.610 3.598 2.221 1.783 2.154 8.852 2.352 1.451 1.163 1.342
s0. | 10.334 3.343 2.072 1.665 2.022 7.741 2.227 1.386 1.111 1.287
60. - - 1.956 1.574 1.916 - - 1.330 1.070 1.242
70. - = » 1.500 1.829 s - " 1.035 1.204
30. = = - - 1.755 - - - - 1,171
S, = 0.90
e, = 0.010 £, = 0.025
Ip
Wy 5 10 15 20 30 5 10 15 20 30
10. | 20.000 4.664 2.758 = = 20.000 2.782 1.594 = =
20. | 15.349 3.850 2.347 1.875 - 13.885 2.390 1.438 1.143 =
30. | 11.717 3.416 2.106 1.688 2.010 9.314 2.183 1.339 1.070 1.218
40, 9.983 3.128 1.941 1.559 1.869 7.611 2.045 1.268 1.017 1.164
50. 8.918 2.918 1.818 1.463 1.761 6.681 1.9646 1.214 0.976 1.121
60. = - 1.722 1,387 1.674 - - 1.171 0.943 1.085
70, - - - 1.326 1.602 = " - 0.915 1.U55
80. = - - = 1.542 = - - = 1.028
$. = 0.95
e, = 0.010 ey = 0.025
Ip
™ 5 10 15 20 30 5 10 15 20 50
10. | 20.000 3,200 1.905 - - 20,000 1.909 1.101 . -
20. | 10.538 2.686 1.651 1,321 = 9,533 1.668 1.011 U.805 2
30. 8.122 2.610 1.498 1.204 1.413 6.457 1.540 0.953 0.763 0.457
40. 6.972 2.225 1.393 1.121 1.325 5.315 1.455 0.910 0.732 0.825
50, 6.266 2.090 1.314 1.059 1.256 4.694 1.392 0.877 0.707 0.80U
60. " 5 1.251 1.010 1.201 = = 0.851 0.687 0.778
70. = = = 0.970 1.155 3 = = 0.670 0.76U
80. - = - - 1.116 - - - - 0.744
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1. INTRODUCTION

Le travail que nous exposons ici s'inscrit dans le cadre
plus vaste d'une étude des propriétés physiques et
mécaniques de matériaux argileux gonflants de la
région du Caire (Egypte) ol ils posent de nombreux
problémes d'ordre géotechnique. Cette étude fait suite
a un certain nombre de travaux antérieurs et les
compléte (1, 3, 4, 5).

Les différents problémes soulevés par la mesure des

contraintes de gonflement & volume constant et par
leur interprétation sont plus particuliérement abordés.

Les cing matériaux que nous avons étudiés sont tout
d'abord caractérisés du point de vue de leurs proprié-

tés minéralogiques, chimiques et physiques, puis des
essais de gonflement a la cellule triaxiale sont réalisés
afin de mesurer les contraintes axiale et radiale de
gonflement.

Les résultats obtenus a la cellule triaxiale ne peuvent
pas étre en totalité expliqués par les seules analyses de
I'identification. Afin d'essayer de mieux cerner les
mécanismes et les comportements observés, les auteurs
ont réalisé une analyse détaillée des textures initiales et
finales & I'aide du microscope électronique & balayage.
Les résultats ainsi obtenus permettent d’établir une
meilleure corrélation entre les paramétres physiques et

* Institut National Polytechnique de Lorraine, rue du Doyen
Marcel Roubault, B.P. 40, 54501 Vandceuvre-lés-Nancy.
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mécaniques mesurés et, ainsi, il est possible de mieux
interpréter et décrire les différents mécanismes du
gonflement.

2. CARACTERISATION DES MATERIAUX

Du point de vue géologique, le sol et le sous-sol du
district urbain du Caire (Egypte) sont constitués par des
formations sableuses et/ou graveleuses, d'dge Eocéne &
Quaternaire récent.

Les formations attribuées a I'Oligocéne, au Miocéne et
au Pliocéne sont celles ol les probléemes géotechniques
et les désordres observés sur les constructions sont les
plus fréquents. En effet, I'observation montre que dans
ces terrains sableux et/ou graveleux il s'intercale de
nombreux bancs ou lentilles silto-argileux. Ceux-ci sont
la cause majeure des désordres observés.

Les cing matériaux étudiés sont caractéristiques de ces
niveaux. A I'échelle macroscopique, ils présentent deux
types principaux de structure. Ce sont soit des argilites
massives (échantillons A, C et E) soit des argilites litées
ou shales (échantillons B et D).

Les paramétres minéralogiques sont reportés sur le
tableau I. Les analyses chimiques et les propriétés qui
en découlent figurent sur le tableau Il. Les principales
propriétés physiques sont données sur le tableau III.

Du point de vue de leur nature, la composition
minéralogique des cing matériaux étudiés fait appa-
raitre un mélange de quartz, de montmorillonite et de
kaolinite. Les pourcentages relatifs de ces trois consti-
tuants majeurs varient considérablement d'un matériau
a un autre. De plus, il apparait que le type méme de
la montmorillonite peut changer. Il en est de méme en
ce qui concerne la granulométrie. Ceci est particuliére-
ment évident pour |'échantillon A.

Les propriétés chimiques et physiques seront commen-
tées avec les résultats et l'interprétation des essais de
gonflement & la cellule triaxiale ainsi qu'aprés les
analyses réalisées au microscope électronique a ba-
layage.

3. ESSAIS DE GONFLEMENT
A LA CELLULE TRIAXIALE

La méthode que nous avons utilisée est celle qui a été
mise au point dans des travaux antérieurs (5). Nous
n'en présenterons ici qu'un résumé partiel.

Le but de cette méthode est de mesurer les contraintes
axiale et radiale de gonflement dans les sols intacts en
fonction de la variation de la teneur en eau en cours
d'essai. La réalisation d'un tel essai nécessite I'utilisa-
tion d'une cellule triaxiale classique mais équipée d'un
capteur de force (mesure de la contrainte axiale) et
d'un capteur de pression (mesure de la contrainte
radiale). ['essai débute par I'application d'une pression
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isotrope et d'une contre pression de faibles valeurs. On
mesure les contraintes axiale et radiale en fonction de
la teneur en eau au cours de I'essai, jusqu'a I'obtention
d'une stabilisation. On définit comme étant les
contraintes de gonflement, les valeurs des contraintes
radiales et axiale & la fin de I'essai. De plus, il est
réalisé des cycles entrée/sortie d’eau dans |'échantillon
en cours d'essai. Ces cycles permettent |'observation
d’éventuelles modifications des contraintes de gonfle-
ment.

Les résultats obtenus pour les cing matériaux sont
présentés sur le tableau [V et les figures 1 a 5.

Ces résultats appellent un certain nombre de commen-
taires. Tout d'abord, il est évident que les valeurs des
contraintes de gonflement obtenues sur les cing maté-
riaux ne sont pas semblables. D'autre part, le méca-
nisme «é&volution des contraintes de gonflement» appa-
rait comme significativement différent d'un matériau a
un autre, que ce soit le cas des argilites massives
(échantillons A, C et E) ou celui des argilites litées
(échantillons B et D).

Si nous tentons de relier ces observations aux parame-
ters physiques, chimiques et minéralogiques précédem-
ment mesurés, il est possible de dire que pour les
argilites massives (A, C, E), les contraintes de gonfle-
ment diminuent lorsque 'on effectue des cycles entrée/
sortie d'eau (fig. 2 et 3) sauf pour I'échantilon A
(fig. 1) ot la contrainte axiale augmente. La forme et
la pente des cycles entrée/sortie d'eau n’évoluent pas
selon le méme mécanisme dans les trois matériaux.
Les analyses minéralogiques et chimiques (tableaux [ et
Il) font apparaitre des différences dans la composition
de ces matériaux. Les échantillons A et C possédent
25% de minéraux argileux (classification dimension-
nelle) alors que l'échantilon E en contient prés de
40%. De plus, I'échantillon a contient un plus fort
pourcentage en montmorillonite dont la cristallinité est

0.2, ( MFa )
A/."
-;’::;;//r///f
—
contrainte
ariale
0.1

)=

& teneur en edu ( L)

1 2 3 4 5 6 7 é 9

Fig. 1. — Echantillon A argilite massive.
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L | MPa )

contrainte axfale

iy

E
contrainte ragiale

& teneur en edu (1)

4

1 2 3 3

Fig. 2. — Echantillon C argilite massive.

( WPe )

]
r’lc’:n:mnu axtale

0.0%

contrainte radiale

4 teneur en gau
7 &

1 2 3 4 5 6

Fig. 3. — Echantillon E argilite massive.

plus élevée que celle des échantillons C et E (cristallini-
té supérieure & 2 microns, tableaux [ et II). L'activité
«bleu de méthyléne» (activité 4, tableau IlI) et I'activité
«gonflement libre » (activité 3, tableau Ill) montrent que
I'échantillon A présente des valeurs élevées et trés
différentes de celles obtenues pour les échantillons C
et E.

Dans le cas des argilites litées ou shales (B, D), les
valeurs des contraintes radiales de gonflement restent
relativement constantes au cours de l'essai alors que
les contraintes axiales de gonflement augmentent pen-
dant les mémes cycles entrée/sortie d'eau avant de se
stabiliser. Cette stabilisation peut étre précoce (fig. 5,
échantillon D) ou plus tardive (fig. 4, échantillon B).
Les analyses chimiques et minéralogiques (tableaux | et
II) ne montrent pas de différence significative dans les
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Ube ([ wa )
04
034
0.2 i .
D contrainte ragtale
ol
& tenwur en gaw | 3|
0 —
2 4 a8 ] L] 2 14
Fig. 4. — Echantillon B argilite litée.
0.7 { WPa )
e e e
06} = =
contrainte axiale
0.5 ¢
0.4
0.3 E
0.2 -/ contrainte radiale
s A — :
o — —e————
0
_.____..a-""'“
o 4 teneur en eeu | T )

4 5 6 7

Fig. 5. — Echantillon D argilite litée.

compositions. Il en est de méme en ce qui concerne
les propriétés physiques (tableau Ill), par exemple, les
valeurs des activités restent semblables.

A ce stade de l'analyse, il est important de rappeler
que les essais de gonflement & la cellule triaxiale sont
des essais & volume constant (5), c'est-a-dire que les
échantillons conservent non seulement le méme vo-
lume, mais encore la méme forme tout au long des
essais (éprouvettes cylindriques de 35 mm de diamétre
et d'élancement 2), méme en cours de cycle entrée/
sortie d'eau. Il n'en est pas moins observé des
comportements de gonflement différents. Si les para-
métres physiques, chimiques et minéralogiques ne
permettent pas d'expliquer en totalité ces mécanismes
différents, c’est donc au niveau des textures qu'il faut,
raisonnablement, rechercher une explication de ce
phénomeéne.
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Tableau |. — Caractéristiques géologiques et minéralogiques.
E
[ o
g 2 CARACTERISTIQUES GEOLOGIQUES CARACTERISTIQUES MINERALOGIQUES
) i | =
= [=]
2 E o 5 Description Couleur Minéraux argileux Minéraux non argileux
bl ey = -
(Code Munsell) (%) (%)
°' E o | ARGILITE MASSIVE : mélange état sec : Montmorillonite Quartz ?2
E[n|E] ' | neteroqene de sablons, silts | ... 7:5 1. ?'5’4 saturée par Ca*’ : 29 g:;;l:ede Fo i 8
Z| — | et argiles; présence de CaC03. 7.5 YR 5.5/4 Kaa]_‘lnite ’ 4 Oxydes de Mn : 1
o [lite ¥ Halite . 3
] =l ARGILITE LITEE : mélanqe état sec : Montmorillonite Quartz 24
A=< | homogéne de silts et d' 5Y5/1 + . Feldspaths : 10
2.8 argiles; présence de gypse. état humide : ;:;ﬁi?tgar ha }: ;2 Oxydes de Fe : 5
] 10 YR 5.5/3 . Oxydes de Mn : 3
Gypse H 3
Halite 2
| ARGILITE MASSIVE : mélange état sec : Montmorillonite 21 Quartz 53
] « | hétérogéne de sablons, silts g EYYSQ}let saturée par Na*,ca*t E:;g:gag:sre 12
A et argiles. état humide : Kaolinite ? Oxydes de Mn : 7
P2 2.5 Y 6/4
i u T ARGILITE LITEE : mélange non état sec : Montmorillonite 34 Quartz 35
:_. g ~ | homogéne de silts et d'argiles ?3;5%4 L saturée par na*,catt g:""g:: gg ;E g
sle présence de gypse. St hntde - Kaolinite : 21 Gy:se P 3
o = 10 YR 1/2
; 2 | ARGILITE MASSIVE : mélange etat sec : Montmorillonite saturée | Quartz 7
A -_‘_' ,_,'3 hétérogéne de sablons, silts atat g&ngevs 4.5/6 par I‘{a*‘,‘ﬁa++ : E:;ﬁ:gaggsm 12
et argiles. 10 YR 4.5/3 25 inf. & 2 microns| o vdes de Mn : 5
! * 50 sup. & 2 microns Y :

En effet, les analyses chimiques, minéralogiques et la
mesure des propriétés physiques n'incluent pas le
paramétre de texture. Ainsi, une composition identique
ne signifie pas pour autant une identité dans la
répartition spatiale des particules constituantes et, de ce
fait le comportement au gonflement ou tout comporte-
ment mécanique n'est pas obligatoirement semblable et
réciproquement (7, 8). C'est pourquoi, nous avons
effectué des observations au microscope électronique a
balayage sur les cing matériaux étudiés. Les textures
initiales (avant gonflement) et finales (parés gonfle-
ment) ont été observées dans les mémes conditions de
préparation.

4. ANALYSE AU MICROSCOPE
ELECTRONIQUE A BALAYAGE

Les cing matériaux sur lesquels ont été effectués les
essais de gonflement ont été observés au microscope
électronique & balayage et comparés aux échantillons
témoins.

Compte tenu des hétérogénéités d'ensemble de ces
matériaux et des surfaces petites et partielles que I'on
observe au microscope électronique a balayage, il
convient de prendre certaines restrictions dans |'exploi-
tation des résultats.

A létat initial (avant essais de gonflement), plusieurs
types de microtextures paraissent se dégager, aussi
bien dans les argilites massives (sols A, C et E) que
dans les argilites litées (sols B et D).

Pour l'échantillon A, la microtexture qui apparait
comme la plus plausible est constituée par des «agré-
gats» argileux de dimensions variées et séparés
fréquemment par des discontinuités dont I'ouverture
peut atteindre 2 & 2,5 microns. Celles-ci relient entre
elles des «microcavités» de diamétre proche de 10
microns et dont la répartition est aléatoire (photogra-
phie 1 et 2). Dans les «agrégats» argileux il faut
individualiser deux types qui s'imbriquent entre eux de
fagon également aléatoire. Le premier type peut étre
attribué a un assemblage de montmorillonite en feuil-
lets empilés (photographie 3). L'espacement entre les
feuillets est d’environ 0,3 micron et la largeur appa-
rente du feuillet est voisine de 5 microns. Le second
type est également un assemblage de feuillets de
montmorillonite dont les empilements foliés s'organisent
en microstructure type «nids d’abeille» (photographie
4), Les dimensions des feuillets semblent plus réduites
que dans le premier type (entre 0,5 et 1 micron) et,
'ouverture du nid est de méme ordre de grandeur.

Pour I'échantillon C, la microtexture apparait comme
une matrice argileuse relativement homogéne, mais
lache. Les assemblages de feuillets de kaolinite/mont-
morillonite semblent intimement liés. Une dimension
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(%)

composition chimique

salinité (mg/1)

base &changeable
(%)

échant.

m

Tableau ll. — Caractéristiques chimiques.

Si0
n12n3

F9203

Mn0
Mg
Ca0
NaZD
K?G
T102
p.f.
total

pH

Ca++

++

Mg
K+
Na+

C.E.C.

++

Ca

M

K+

+

Nat

E.S.P.

A
49.0
14.0
12.1
0.12

3.1

1.5
2.45
0.71

2.6
10.8

7.8

0.0
0.1
0.3
125

80

27
12

1
60

68.8

ECHANTILLONS
B c
59.0  77.0
18.5 8.5
5,7 4,1
0.03 0.02
0.86  0.83
0.65 0.55
0.68  0.70
0.75 1.1
1.2 0.9
7.2 4.9
94.7 98.6
7.6 7.5
0.0 0.0
0.2 0.2
2.5 1.5
40 60
50 24
40 38
15 16
1 2
44 44
50 52.1

]
57.0

16.0

747
0.05
1.65
0.85
2.35
1.13
7.22
95.5

7.3

2.5
2.9
3.0
140

35

74

151.4

E
67

8

a4,

1.
5.

0.
0.
0

3R

95

e.

2.
1.
2.

.0
.2
8

8
2
55
a7
.9
7
.1

5

2
0
5
25

26

74
16

16.2

Capacité d'échange C.E.C. (meq/100q); Pourcentage de
Na échangé (Na/C.E.C) = E.S.P., d'aprés MITCHELL (1973)

cycles

contraintes

;entrée
| sortie

| entrée
| sortie

! entrée
| sortie

entrée

sortie

entrée
sortie

contraintes de gonflement

eau
edu

edu
eau

eau
eau

eau
eau

eau

eau
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Tableau lll. — Caractéristiques physiques.

N° 29
ECHANT ILLONS A
POIDS VOLUMIOUES 18.0
(kN/m)
TENEUR EN EAU (%) 16
w S % arailes 25
£ S« Timons 25
£ S0 % sablons 50
. "p (%) 49.7
o
g oW (%) 73.5
i
=F " (%) 24.5
i L=
2 I (% 28,3
x
= L (% 49.0
GONFLEMENT LIBRE (%) 177.5

VALEUR AU BLEU (em/a) 12.

ACTIVITE 1
ACTIVITE 2
ACTIVITE 3
ACTIVITE 4

—

0.95
1.96
67.5
48.2

10

55
14
31

4.6
69.1
13.6
34.5
55.5

107.5
13.0

0.63
1.01
20.7
23.3

21.0

25

65

16.8
3.5
14.5
21.7
24.0

115.0

8.0

0.87
0.96
4l1.4
3z.0

18.5

13

53
22
25

43.9
76.6
11.8
2.7
64.8

138.8
13.6

0.62
1.22
28.2
25.6

14

40
12
48

40.8
je.a

3l.6
61.4

110.0
10.1

0.79
1.54
25.7
25.3

Activité 1 {SKEMPTON, 1953); activité 2 (RANGANATHAM & SATYANARAYANA,
1965), activité 3, définie par les auteurs - % du gonflement libre défini par HOLTZ
& GIBBS (1956) / % argiles inf. & 2 microns; activité 4 (IRAN-NGNO-CLAN, 1977).

Tableau IV. — Contraintes de gonflement et cycles entrée/sortie d'eau.

1
a
1.38
0.94

6.5€
6.08

2:33
1.80

3.27
2.76

1.90
1.36

r

0.91
0.51

1.47
1.12

1.37
1.08

1.98
1.68

1.00
0.53

a

2

r

1.02 0.55
0.79 0.50

6.63
6.20

1.93
1.41

3.53
2.96

1.83
1.47

1.48
1.17

0.78
0.47

1.99
1.71

0.52
0.39

a
1.17
0.63

6.71
6.13

1.80
1.36

3.66
312

1.90
1.51

3

0.74
0,27

—

.53
.22

—

0.72
0.46

—

a7
72

—

[=]

42
.30

=]

da la cellule triaxiale:

4 5

0.84 0.51 0.82
0.39 0.10 0.24

6.44 1,51 6.38
5.48 1.21

—

.77 0.71 1.77
1.31 0.42

3.92
3.26

ot

.98 3.76
.54 3.36

ot

0.51
0.04

1.71
1.49

6

r

a

r

0.69 0.48 0.66 0.47

0.24 0.04

4,39
3.88

1.97 4.78 1.94 4.80 1.96
4.48 1.81 4.48 1.84

1.71

a = contrainte axiale; r. = contrainte radiale.
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moyenne des feuillets, sans distinction minéralogique,
peut cependant étre donnée: 6 & 8 microns (photogra-
phie 5). Il apparait souvent des silts (essentiellement
des quartz) au sein de cette microtexture. Leur taille
est d’environ 3 & 4 microns, mais le plus souvent nous
n'en observons que l|'empreinte dans la matrice
argileuse (7).
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Microscope électronique a balayage :

Dans le cas de I'échantillon E, il existe une microtex-
ture assez irréguliére, mais d'aspect dense. Les «agré-
gats» de kaolinite, illite et montmorillonite, de dimen-
sions variées, s'articulent plus ou moins bien entre eux
créant des «microcavités» plus ou moins isodiamétri-
que avec une ouverture comprise entre 5 et 10
microns (photographies 7 et 8). Il n'apparaiti pas
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Photo 11:&ch.A

argilites massives, texture initiale.

d'ouverture entre les feuillets constitutifs des agrégats
argileux observés.

Pour les argilites litées (sols B et D), nous observons
également sur I'échantillon D une microtexture par des
«agrégats» de kaolinite/montmorillonite séparés par
d'assez nombreuses discontinuités (photographie 9).

81

Photo 13:éch.C

P

Photo 14:éch.f MR

[N

['ouverture des discontinuités peut atteindre 1 & 1,5
micron et, dans les zones ol elles se raccordent
(microcavités) I'ouverture peut atteindre 5 microns.

Pour l'échantillon B, la microtexture apparait plus
réguliere que dans le cas du sol D; en effet, les
discontinuités y sont peu fréquentes et la dimension
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-
Photo 10:&ch.B sl

Y e
Photo 16:éch.D mH

Microscope électronique a balayage: argilites litées, texture initiale.

moyenne des agrégats kaolinite/montmorillonite est
environ 20 microns (photographie 10).

A l'état final (aprés essais de gonflement), les restric-
tions précédentes quant & la représentativité des
échantillons au microscope électronique a balayage
sont & rappeler, d’autant plus que les surfaces aprés
gonflement et les surfaces témoins ne sont pas analy-
sées et observées sur les mémes plots pour des raisons
évidentes de réalisation des dites surfaces d'observa-
tion. Nous pouvons cependant dégager un certain
nombre d'observations.

Dans le cas de I'échantillon A, I'ouverture des feuillets
de montmorillonite empilés (photographie 2 et 3)
semble augmenter et pouvoir atteindre 0,6 microns
(photographie 11). Dans la microtexture type «nids
d'abeille» (photographie 4), on semble devoir & aussi
assister & une certaine homogénéisation de I'assem-
blage argileux qui devient, de ce fait, plus régulier
(photographie 12). Dans I'ensemble de I'échantillon A,
I'augmentation de volume liée & I'expansion des
feuillets se ftrouve compensée par une fermeture
partielle ou totale des discontinuités préexistantes. Ceci

est & mettre en rapport avec les conditions d’essai
(gonflement & volume externe constant).

Dans le cas de l'échantillon C, nous ne retrouvons
plus, semble-t-il, la microtexture initiale. La matrice
argileuse parait encore plus dense malgré |'apparition
d'un réseau de discontinuités (photographie 13). Les
agrégats de kaolinite/montmorillonite s'articulent assez
bien les uns aux autres. Le réseau de discontinuités
semble étre le résultat du réarrangement des agrégats
iniiaux (matrice argileuse plus lache). Ce réarrange-
ment est & metire au compte de la stabilité du volume
externe.

En ce qui concerne I'échantillon E (photographie 14),
la microtexture initiale parait étre conservée mais avec
un réseau de discontinuités plus important. L'ouverture
des discontinuités ne semble pas en revanche étre plus
grande, mais la dimension moyenne des agrégats
argileux est en diminution (environ 10 microns). Cet
échantillon correspond & un sol pour lequel les
contraintes développées sont moins fortes. Il apparait
donc logique de constater des réajustements de micro-
texture moins importants que pour les échantillons des
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sols A et C dans lesquels les contraintes de gonflement
sont plus fortes (notamment pour le sol A).

Pour les argilites litées (sols B et C), I'aspect général
traduit une modification des microtextures initiales.
Pour le sol B (photographie 15), cela se manifeste par
une ouverture entre les feuillets et montmorillonite
(environ 1,5 microns) mais la dimension moyenne de
l'agrégat parait rester la méme qu'a l'origine (soit
environ 20 microns). L'ouverture entre les feuillets est
compensée par la fermeture partielle ou totale des
discontinuités initiales. Ceci est aussi a corréler avec les
conditions expérimentales.

Dans le cas du sol D, l'aspect d’ensemble de la
microtexture semble peu modifié a la limite prés que le
réseau de discontinuités tend a disparaitre et que les
agrégats augmentent en dimensions (photographie 16).
Les microcavités sont elles aussi moins nombreuses,
mais leur ouverture est généralement plus importante
(souvent proche de 10 microns). Dans le cas du sol D,
on obtient une stabilisation rapide des contraintes de
gonflement au cours des cycles alors que pour le sol B
il est nécessaire de réaliser un nombre important' de
cycles avant d'atteindre la stabilisation. La structure du
sol D est donc plus sensible aux phénoménes de
gonflement que celle du sol B.

5. CONCLUSION

La connaissance des microtextures des matériaux
argileux gonflants que nous avons étudiés, permet de
mettre en évidence des mécanismes et des comporte-
ments différents que les paramétres physiques, chimi-
ques, minéralogiques et mécaniques ne pouvaient a
eux seuls expliquer. Ainsi, une identité de composition
ou de paraméires physiques ne signifie pas une
identité de comportement lors du gonflement et,
réciproquement (7).

Dans le cas des argilites massives (A, C, E), les
paramétres physiques, chimiques et minéralogiques
montrent des différences entre ces trois matériaux.
L'observation au microscope électronique & balayage
en montrant des microtextures différentes confirme ces
faits. Ainsi, aprés gonflement, le comportement de
I'échantillon A peut étre expliqué par la création d'une
microtexture finale, serrée dans une direction et plus
laiche dans une autre. De ce fait, c'est le réseau de
discontinuité qui est essentiellement responsable du
comportement observé en A. Dans le cas des échantil-
lons C et E, c'est le réarrangement des agrégats
argileux (diminution de taille) et leur nouvelle distribu-
tion spatiale qui interviennent. Cette modification de la
microtexture peut expliquer l'augmentation de la
contrainte axiale et la diminution de la contrainte
radiale lors du gonflement de I'échantillon A et
explique également la diminution des contraintes axiale
et radiale de gonflement des échantillons C et E: il y a
réarrangement des agrégats et fermeture plus ou moins
marquée des discontinuités.

Dans le cas des argilites litées (B, D) oll les paramétres
physiques, chimiques, minéralogiques et les courbes de
gonflement sont voisins, nous pouvons penser que les
comportements observés sont fonction des microtex-
tures initiales et finales. En effet, au départ ces
microtextures sont relativement serrées et denses puis,
avec le gonflement il y a création d'ouvertures entre
les feuillets argileux qui composent les agrégats. Ce
phénomeéne d'expansion est compensé par la ferme-
ture simultanée du réseau de discontinuités initial,
c'est-a-dire des espaces inter-agrégats. De ce fait il
n'est pas étonnant d'observer une augmentation des
contraintes axiales et une stabilisation des contraintes
radiales pendant l'essai de gonflement. Les modifica-
tions de microtextures sont moins importantes pour les
argilites litées que dans le cas des argilites massives.
Cela entraine une moins grande influence sur le
mécanisme propre du gonflement et celui-ci est mieux
marqué. La microtexture conditionne et oriente donc le
phénoméne du gonflement (augmentation de la
contrainte axiale, diminution ou stabilisation de la
contrainte radiale).

Ainsi, I'observation des microtextures au microscope
électronique a balayage permet de donner une explica-
tion des mécanismes du gonflement de divers maté-
riaux argileux. Le réle essentiel joué par les microtex-
tures lors du gonflement est mis en évidence et il est
ainsi possible d'obtenir une meilleure interprétation
entre les différents paramétres mesurés lors de tels
essais. Ces conclusions sont en accord avec celles de
TOVEY, FRYDMAN et WONG (6).
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LES MARGES CONTINENTALES ACTUELLES
ET FOSSILES AUTOUR DE LA FRANCE
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La France métropolitaine, pays maritime, est riche en marges continentales actuelles, jeunes ou anciennes. Mais elle
recéle aussi sur son territoire d’'anciennes marges maintenant incorporées aux chaines plissées. Partant des exemples
actuels, en Atlantique ou en Méditerranée, I'ouvrage propose donc de rechercher ces anciennes marges 13 oil elles
ont été déformées, soulevées et érodées, en particulier dans la ceinture plissée du systéme alpin (Alpes occidentales,
Pyrénées).

Une telle démarche est habituelle aux Sciences de la Terre: c'est le phénomeéne actuel qui permet de mieux
expliquer le passé. Pourtant, les géologues ont longtemps cherché en vain dans les océans d'aujourd’hui les
«géosynclinaux», ces berceaux de chaines plissées. Ce n'est que depuis dix ans que la géologie marine et la
tectonique des plaques ont apporté une réponse a leur interrogation: les chaines de montagnes sont, dans la plupart
des cas, le produit de la collision et de |'écrasement de marges continentales ou d’arcs insulinaires actifs. Ce livre
vise & illustrer cette idée, en présentant ensemble les marges actuelles et fossiles. [l montre ainsi les liens étroits qui
unissent désormais la géologie continentale et la géologie des océans et, finalement, I'unité profonde des Sciences de
la Terre.
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associlation francaise du génie parasismique
9, rue La Pérouse, 75784 Paris cedex 16

Demi-journée technique:

«Les moyens d’essais au service du génie parasismique»

Cette manifestation se tiendra le mercredi 23 janvier 1985 de 14 h & 18 h 30, dans la salle de cinéma de la
Fédération Nationale du Batiment, 7, rue La Pérouse, Paris 16°

Le programme est le suivant:

— Exposé d'introduction (D. COSTES, C.E.A.-LP.S.N.)

— Les besoins de la profession (P. BISCH, Séchaud et Metz)

— Méthodes d'essais pseudo-dynamiques (J.F. CORTE, L.C.P.C. Nantes)
— Meéthodes statiques appliquées aux structures (B. FOURE, C.E.B.T.P.)
— Simulation des forces de masse (M.P. LUONG, L.M.S.-X)

— Les tables vibrantes (M. LIVOLANT, C.EA-D.EMT.)

— Moyens d’essais in situ (J. PAQUET, C.EB.T.P.)

— Essais des sols (A. PECKER, Géodynamique et Structure)

— Discussion, table ronde

— Conclusions (J. DESPEYROUX)

Compagnie générale
de travaux d’hydraulique

4, rue Gambetta - 59350 SAINT-ANDRE
Tél. (20) 51.51.50

Forages d’eau, captages

Sondages hydrogéologiques
Rabattements de nappes par forages
et par well-points

Sondages géotechniques

Essais pénélrométriques

Essais pressiométriques

Traitement des sols

Remplissage de carriéres

Fondations spéciales:

Pieux battus moulés - Pieux forés tubés - Pieux
vibrofoncés - Pieux forés de grand diamétre jus-
qu'a 40 m de profondeur - Pieux tariére creuse -
Pieux vissés moulés - Parois berlinoises - Injection
- Parois moulées dans le sol - Tirants d'ancrage -
Micro-pieux Type [ et Type 1l
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ENTREPRISE BOTTE
Département Géotechnique

Une équipe spécialisée d’ingénieurs et de techniciens met son expérience a votre service
pour résoudre vos problémes de reconnaissances de sols et d’études de fondations.

Nos moyens d’intervention et nos activités principales:

Sondages carottés

Forages destructifs, diagraphies
Pénétrométres statiques
Pénétromeétres dynamiques Sermés
Pressiometres

Forages et essais d'eau

Etudes hydrogéologigues
Laboratoire de Mécanique des Sols
Rapports géotechniques

Missions d'ingénieurs - Conseils

Des prestations de qualité, le souci de I'efficacité. Consultez 'Entreprise BOTTE.

Siege social: 3, rue Thibaud, 75014 PARIS
Bureaux et Ateliers: 62, rue des Meuniers, 92220 BAGNEUX. Tél. : (1) 664-31-50
Agence Nord: 96 bis, rue de Paris, 59200 TOURCOING. Tél.: (20) 24-77-12

TERRASOL

. BUREAU
D'INGENIEURS CONSEILS
EN GEOTECHNIQUE

Francois SCHLOSSER Francis BLONDEAU
Alain GUILLOUX
Une equipe d'ingenieurs et d'experts de haut niveau
pour conseiller les
maitres d'ceuvre - bureaux d'études - entreprises
sur tous les problemes de sols et fondations
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