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INTRODUCTION

INTRODUCTION

1 GENERALITES
La Mécanique des Sols et des Roches s’intéresse a I’étude des sols compressibles.

Car, les dépdts d'argiles molles recouvrent une grande partie de la terre. C'est donc tout
naturellement qu'un effort de recherche important et continu a été¢ déploy¢ dans le monde pour
résoudre les problémes posés par la construction d'ouvrages sur ces sols.

En France, les recherches ont été liées au développement du réseau autoroutier, a partir
des années 1960. Les laboratoires des Ponts et Chaussées ont été les principaux artisans de ces
recherches, qui, dans un premier temps, ont port¢ sur la mise au point d'appareils
d'auscultations des sols et des ouvrages, ainsi que sur le développement de méthodes de calcul
de la stabilité et des déformations des sols sous les remblais, en utilisant principalement des
observations sur ouvrages réels et des remblais expérimentaux réalisés dans le cadre de
chantiers routiers. Ces premiéres recherches ont abouti a la publication, en 1971, d'un recueil
de recommandations pour 1'étude des remblais sur sols compressibles. Ce premier document a
¢été actualisé en 1977 puis 1984, dans le cadre des activités de formation continue de 1'Ecole
Nationale des Ponts et Chaussées.

A partir de 1970, il est apparu nécessaire d'intensifier les recherches en développant des
expérimentations en site propre. Des approches semblables ont alors été développés au niveau
international par le groupe de géotechnique de I'université Laval au Québec, par le Swedish
Geotechnical Institute, etc....

Les observations réalisées dans des conditions parfaitement contrdlées sur les sites de
Cubzac-les-Ponts en France et de Saint-Alban au Québec ont rapidement conduit a des
progrés importants dans la connaissance du comportement des sols et des fondations sur sols
compressibles. A partir de 1975, dans le cadre d'une coopération technique franco- québécoise
entre le Laboratoire central des Ponts et Chaussées et l'université Laval, un programme de
recherches coordonnées a permis l'analyse systématique de I'ensemble des aspects du
probléme:

- étude expérimentale du comportement rhéologique des argiles molles,

- analyse détaillée des observations effectuées sur les sites expérimentaux de Cubzac-
les-Ponts et Saint-Alban,

- compilation de nombreuses observation sur des ouvrages réels,

- mise au point de méthodes d'analyse numérique.

Toutes ces activités ont conduit, vers 1980, a la mise en forme d'une nouvelle
méthodologie pour la conception des remblais sur argiles molles.
2 OBJET DE CETTE THESE

La recherche exposée dans cette thése a pour objet 1’étude du comportement différé des
sols mous en confrontant les résultats obtenus par modélisation numérique aux
expérimentations et observations sur site. Dans ce but nous avons notamment employé¢ un
modele €lasto-viscoplastique sur différents types d’ouvrages et différents sols fins.
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Notre but est donc de valider ce modéle mathématique en montrant qu’il permet de
prédire avec une fiabilité acceptable le comportement des sols fins, et en particulier des sols
argileux fluants.

I1 faut donc partir d’une base expérimentale assez vaste. Cela suppose une connaissance
préalable de la structure fine des matériaux étudiés (composition minéralogique,
microstructure,...) qui aide a interpréter les résultats d’essais de simulation.

L’étape suivante est la détermination des parameétres du modele retenu a partir des
données expérimentales.

Enfin, il reste a valider ce modele en confrontant ses prédictions avec des résultats
d’essais n’ayant pas servi a calculer ses parameétres.

Cette méthodologie conduit naturellement au plan de notre recherche dont un résumé est
donné ci-apres.

3 RESUME DE LA RECHERCHE

Le chapitre I sera consacré¢ a I’exposé¢ des principales recherches menés sur
I’interprétation du fluage (consolidation secondaire), dans le but d’estimer les déformations
différées d’ouvrages. Nous donnerons un apergu historique de ce phénoméne et nous
exposerons les méthodes proposées pour I’utilisation des résultats du fluage pour la
construction en géotechnique.

On exposera tout d’abord une étude théorique et expérimentale du fluage
unidimensionnel, ou I’on distingue différents comportement rhéologiques sous des niveaux de
contrainte du cisaillement variables (faibles, moyens, et forts).

Ensuite, une étude détaillée de I’essai oedométrique et de la consolidation secondaire
sera abordée ; cette étude montre 1’influence de différents paramétres sur la compression
secondaire. Puis, on présentera les résultats d’une étude expérimentale a I’oedometre menée
par Fodil et al, 1997, cette étude concerne le site du Flumet qui sera étudié en détail dans le
chapitre VI.

Par la suite, on s’intéressera a I’essai de fluage triaxial, alors une présentation théorique
de I’essai sera présentée, ainsi que quelques résultats expérimentaux (Fodil et al 1997), sur le
site du Flumet, seront présentés.

Finalement, on citera en bref les essais de fluages in-situ: on s’intéressera
particuliérement a 1’essai pressiométrique.

Dans le dernier paragraphe, on présentera quelques exemples de site ou la consolidation
secondaire a été observée et analysée.

Le chapitre II se penchera sur les essais au pressiometre, ainsi que les essais au
Diflupress. L.D, essai pressiométrique de longue durée développé pour 1’étude in-situ du
fluage.

Le module pressiométrique est une des caractéristiques mécaniques les plus utilisées en
France. L’objectif de ce chapitre est de rappeler la complexité de la notion de module de
déformation, notamment en fonction de I’amplitude des déformations.

Au cours des trente dernicres années, 1’essai pressiométrique a largement modifié les
pratiques de la mécanique des sols et des fondations .

C’est pour les études de fondations que son usage s’est le plus répandu, malgré le
caractére semi-empirique des méthodes de calcul correspondantes.

i
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Les essais pressiométriques réalisés in-situ permettent une évaluation précise des sols de
fondation. L’interprétation de ces essais pour I’estimation des caractéristiques intrinséque du
comportement des sols est encore généralement un sujet ouvert comme en témoigne la
littérature.

Tout d’abord, nous aborderons I’essai pressiométrique d’un point de vue théorique.
Ensuite, on présentera I’essai au Diflupress L.D qui a été créé en 1988 par EDF pour I’étude
du fluage. Cet appareil a été utilisé sur les sites de centrales nucléaires de St-Laurent-des-
Eaux (Bufi, 1990) et Nogent-sur-Seine (Bufi, 1990) et sur le site d’aménagement hydraulique
du Buéch (Bufi, 1991, Catel, 1993) ainsi que sur le site du Flumet (Catel et Jourjon, 1994).

On présente d’abord le principe de 1’essai, ainsi que son exploitation sur les trois sites
¢tudiés St-Laurent-des-Eaux, Nogent-sur-Seine, et le Buéch (Leidwanger, 1993).

Finalement, on présentera ensuite la détermination de la relation entre la caractéristique
de I’essai de fluage et de la pression appliquée.

Quant au chapitre III, il sera consacré aux modeles du comportement, employés dans les
simulations numériques.

Tout d’abord, on présentera une étude bibliographique des modéeles les plus utilisés pour
I’étude des sols compressibles ; ensuite, nous présenterons en bref quelques modéles avancés
utilisés dans le code Plaxis tel que le HSM (Hard Soil Model) et le SSM (Soft Soil Model).
Finalement, une étude détaillée sera présentée sur le modele de fluage connu par SSCM (Soft
Soil Creep Model).

Le chapitre IV, quant a lui, il sera consacré a la simulation de 1’essai pressiométrique,
dont nous étudierons la dépendance du module pressiométrique ‘Eys” et la pression limite “py’
en fonction de:

- des différents paramétres intrinséques du sol (module de Young E ou de cisaillement G,
coefficient de Poisson v, angle de frottement ¢, angle de dilatance ¥, C cohésion, coefficient
de terre au repos K...).

- des caractéristiques géométriques de la sonde (diamétre, hauteur).

En connaissant des facteurs d’influence, on pourra alors a partir d’essais in situ au
pressiometre, déterminer les caractéristiques d’un sol sans avoir a effectuer un prélévement de
terrain et des essais en laboratoire. Cette démarche diminuerait les risques de modification de
ces caractéristiques liées au prélévement ainsi que le cotit des études de sols.

Le chapitre V présentera la validation du modéle SSCM sur des essais homogenes de
laboratoire (triaxial et oedometre). Cette phase de validation sur des essais suivant de chemins
de sollicitation simple est nécessaire d’une part car les données expérimentales d’essais sont
disponibles dans les littératures et d’autre part car elle permet de déterminer un premier calage
des parametres de loi 2 employer dans les simulations ultérieures.

Cependant, dans le cas des argiles, cette démarche n'est pas aussi simple car il est tres
difficile d’obtenir des échantillons non remaniés a tester en laboratoire.

Le chapitre VI rassemble et analyse un grand nombre de résultats de simulation sur
différents sols argileux : les différentes applications qui vont étre abordées sont détaillées ci-
dessous :

La premicere est la validation du modele sur les essais de fluage couplé : deux argiles
différentes seront étudiées, l'argile de Haney sous le nom de Haney clay (Liam Finn, 1973 ;
Vaid et Campanella, 1977) et I'argile d'Osaka (Murayama et al, 1970).

il



INTRODUCTION

La deuxiéme application sera faite sur des remblais expérimentaux de Cubzac-les-Ponts
(Michali, 1994) : il s'agit d'une validation du modele de fluage, et d’une comparaison entre ses
prévisions et les résultats des mesures de tassements et de pressions interstitielles effectuées
pendant plus de vingt ans sur ce site expérimental de remblai sur sol mou par les laboratoires
des Ponts et Chaussées.

La troisiéme application utilisera les actions menées par 'EDF (Electricité De France)
dans le cadre d'une étude de tassement du barrage de Flumet sur un site compressible a Saint-
Pierre-d'Allevard ainsi que I'étude de tassement du radier de la centrale nucléaire de Saint-
Laurent-des-Eaux. Ces actions avaient pour but de suivre les comportement du barrage et du
radier. Elles décrivaient et analysaient les observations sur les sites.

Finalement, le chapitre VII tire les conclusions de travail et propose quelques pistes
pour des développements futurs.

INTRODUCTION I
1 GENERALITES I
2 OBJET DE CETTE THESE I
3 RESUME DE LA RECHERCHE I

v
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1 AVANT PROPOS

On présente dans ce chapitre les principales recherches menés sur [’interprétation du
fluage et de la consolidation secondaire dans le but d’estimer les déformations différées
d’ouvrages. Nous donnerons un aper¢u historique de ce phénomene et nous exposerons les
méthodes proposées pour [’utilisation des résultats du fluage pour la construction en
géotechnique.

Le sol a toujours été I'objet d’interrogations et de recherches et dans toutes les
civilisations, avant de batir, les hommes se sont toujours préoccupés des problémes des sols.

Aujourd’hui, les mémes préoccupations et les mémes problémes sont toujours
d’actualité mais les méthodes et les moyens de travail ont évolué. Une base théorique pour
comprendre et interpréter les résultats des expérimentations est établie et (vice—versa).

Dans I’é¢tude et le dimensionnement des ouvrages construits sur des formations
argileuses, 1’évolution de la vitesse du tassement en fonction du temps a souvent été
considérée dans le passé comme un exercice académique d’importance moindre par rapport a
I’évaluation de la stabilit¢ et du tassement global de la fondation qui contrdlaient
normalement les grandes caractéristiques du projet; mais, a I’heure actuelle, les limitations
trés sérieuses de la méthode classique du calcul de la consolidation ont été mise en évidence.

Une branche importante de la géotechnique est constituée par 1’étude des fondations des
structures, et parmi elles, la détermination des tassements. Cette connaissance des tassements
doit étre la plus compléte possible pour le bon comportement ultérieur de I’ouvrage.

Les tassements peuvent apparaitre juste au début de la construction et se stabiliser par la
suite : il s’agit alors de tassement instantané et de tassement de consolidation. La
consolidation est un phénoméne élasto-plastique, différé dans le temps dont la durée dépend
de la perméabilit¢ du matériau. Elle prend fin lorsque la pression interstitielle retrouve sa
valeur initiale. Parfois, le tassement ne se stabilise pas et continue au - dela de la fin supposée
de la consolidation primaire : il s’agit alors de tassement a long terme et ce phénomene est
appelé consolidation secondaire ou fluage. Ces tassements peuvent avoir des conséquences
importantes sur 1’ouvrage plusieurs décennies apres la fin de sa construction. Le phénoméene
de fluage mérite donc d’étre étudié avec précision pour palier a ces éventuels problémes.

Le phénomeéne de viscosité dans le sol est relativement bien connu pour la profession
mais généralement ignoré dans la pratique. Toutefois, il n’y a pas de négligence : pour
I’argile, la résistance au cisaillement non drainée et la pression de préconsolidation changent
de 10% par cycle logarithmique de la vitesse de déformation ou par 12°C de changement de
température. Dans la plupart des problémes de géotechniques, il y a des différences entre les
vitesses de déformations existantes in-situ et celles rencontrées en laboratoire ; il y a aussi des
différences en température. En conséquence, 1’effet de la vitesse de déformation et celui de la
température doivent étre considérés, dans les projets importants.

Le fluage des sols fins est dii aux propriétés visqueuses de 1’assemblage des particules
minérales, entourées d’eau adsorbée qui forme le squelette intergranulaire. Il apparait avec
évidence au cours de la consolidation secondaire : les contraintes effectives étant constantes,
au moins dans la direction axiale, la déformation se poursuit dans le temps. La premicre
fonction d’un modele mathématique du fluage est d’établir une relation entre cette
déformation, la contrainte constante et le temps. Mais la viscosité du squelette intervient quel
que soit le régime de chargement. Elle influe, aussi sur le développement de la consolidation
hydrodynamique, au cours de laquelle les contraintes effectives croissent lentement, ou sur la


AdG
Texte surligné 


CHAPITRE I: COMPORTEMENT DIFFERE DES SOLS

déformation d’un sol de fondation progressivement chargé par un ouvrage en construction.
Dans ce cas, le modéle de fluage doit lier les déformations au temps et a une contrainte
variable, elle-méme fonction du temps. Il est nécessaire alors d’utiliser une équation
constitutive ¢élasto-viscoplastique pour le squelette et d’effectuer le couplage squelette-fluide
interstitiel. Pour autant le modéle doit étre simple et comporter un nombre réduit de paramétre
faciles a déterminer a partir des données expérimentales.

Ce chapitre sera consacré a I’exposé des principales recherches menés sur
I’interprétation du fluage (consolidation secondaire), dans le but d’estimer les déformations
différées d’ouvrages. Nous donnerons un apergu historique de ce phénoméne et nous
exposerons les méthodes proposées pour I’utilisation des résultats du fluage pour la
construction en géotechnique.

On exposera tout d’abord une étude théorique et expérimentale du fluage
unidimensionnel, ou 1’on distingue différents comportement rhéologiques sous des niveaux de
contrainte du cisaillement variables (faibles, moyens, et forts).

Ensuite, une étude détaillée de I’essai oedométrique et de la consolidation secondaire
sera abordée: cette étude montre I’influence de différents paramétres sur la compression
secondaire.

Par la suite, on s’intéressera a 1’essai de fluage triaxial, en présentant divers résultats
expérimentaux dont ceux de Fodil et al (1997) sur les matériaux du site du barrage du Flumet
dont I'étude est présentée en Chapitre VI.

Finalement, on citera en bref les essais de fluage in-situréalis¢é par essai
pressiométrique.

Dans le dernier paragraphe, quelques observations sur sites seront présentées.
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2 ETUDE THEORIQUE ET EXPERIMENTALE DU FLUAGE
UNIDIMENSIONNEL DES SOLS ARGILEUX

2.1 Considérations théoriques

2.1.1 Le fluage des sols

D’apres les principes de la mécanique des sols, le sol est considéré comme un corps
quasi solide ou les contraintes et les déformations sont des fonctions différentiables et
continues des coordonnées de 1’espace et du temps, ce qui signifie qu’elles obéissent aux
conditions de continuité (Goldstein, 1979). Les déformations du sol au cours des variations de
I’état de contrainte ou du temps sont des processus déterministes non - linéaires qui
s’expriment par des courbes régulieres.

Ces hypothéeses rendent possible d’appliquer a la mécanique des sols les méthodes
utilisées en mécanique des milieux continus : théories de I’élasticité, de la plasticité, du
fluage. Les résultats d’une telle approche sont les solutions déterministes bien connues ou les
relations entre les contraintes, les déformations et le temps sont exprimées par des fonctions
exponentielles ou puissances.

Une conséquence de cette approche est que les acquisitions dans le domaine de la
science des sols qui ont trait a la texture et a la structure, obtenues par les méthodes modernes
d’analyse comme la microscopie ¢lectronique, I’analyse aux rayons X, I’études des liaisons
magnétiques, 1’analyse thermique des minéraux et autre, restent sans relation avec les
conceptions considérées en mécanique des sols.

Le résultat de I’interprétation du comportement du sol comme celui d’un corps quasi
solide est la présentation traditionnelle bien connue des phénomenes de fluage lorsque les
contraintes dépassent le seuil de fluage composée de trois parties : le fluage primaire (a
vitesse de déformation décroissante), le fluage secondaire (ou a vitesse constante), le fluage
tertiaire (a vitesse croissante). On suppose que le fluage secondaire peut se transformer en
fluage décéléré ou en fluage accéléré. Si le fluage s’accélere, cela se terminera tot ou tard par
une rupture. D’apres le point de vue traditionnel « La rupture peut étre définie comme le point
sur la courbe du fluage a partir duquel la vitesse de déformation commence a croitre, c’est-a-
dire ou I’accélération de la déformation devient positive (7 >0) »(Schmid,1962). Ces points
sont marqués par des cercles noirs sur la fig. 1.
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Déformarion de cisaillemen

Temps £

Fig. 1: Interprétation traditionnelle des courbes de fluage des sols (d’aprés Schmid, 1962)

Une conclusion importante peut €tre tiré de cette figure ; les contraintes de cisaillement
appliquées doivent étre inférieures au point de transition entre fluage secondaire et tertiaire.Si

elles sont supérieures, il existe un danger que la vitesse de fluage se mette a croitre et
conduise le sol a la rupture.

Deux hypothéses sont faites dans une telle conclusion (Ter-Stepanian, 1996) :

(1) La durée des essais de fluage est suffisante pour étre certain que le fluage secondaire
se transforme en un fluage accéléré conduisant a la rupture ou au contraire en un fluage avec
stabilisation. Ainsi, les résultats des essais a court terme sont surestimés puisque la transition
de I’accélération ne peut pas étre obtenue par des essais de courte durée.

(2) La transition vers 1’accélération signifie que le processus de fluage va se terminer
par une rupture ; ceci est faux car pour des contraintes de cisaillement moyennes, la phase
d’accélération peut étre suivie par une phase de stabilisation qui survient plusieurs centaines
de jours aprés I’application des contraintes de cisaillement et ainsi I’utilisation du critére
d’accélération conduit a sous-estimer les résultats des essais de fluage.

Ces deux hypothéses agissent en sens contraire et peuvent se compenser partiellement
I’une et 1’autre: la réponse globale peut alors étre acceptable. Pour des combinaisons
défavorables, les résultats peuvent s’écarter considérablement de la réalité et la force portante
du sol peut aussi bien étre sous-estimée: ceci conduit a des décisions qui ne sont pas
économiques - ou surestimée - ce qui conduit a des projets qui ne sont pas en sécurité ou
méme a haut risque.

Enfin, le probléme du fluage peut étre formulé par les questions suivantes :
(1) Le fluage est-il un phénomene déterministe ?
(2) Quelle est la nature du fluage secondaire décrit par quelques auteurs ?

(3) La transition vers le fluage accéléré signifie t’elle (ou non) que la résistance limite
au cisaillement a été atteinte et que le sol va inévitablement se rompre ?

(4) qu’est-ce que la résistance limite des sols ?

(5) quel est le comportement des sols lorsqu’une contrainte de cisaillement est appliquée
pendant une trés longue période de temps ?
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2.1.2 Quatre domaines de valeurs des niveaux de contrainte de cisaillement

Le comportement rhéologique des sols dépend a la fois des contraintes de cisaillement
et des contraintes normales. Quatre types de réponse peuvent étre obtenus en fonction du
niveau de contrainte de cisaillement permettant de définir différents comportement (fig. 2).

Déformatiom de plsalllenent A"

= O<ELT,

Temp= f

Fig. 2 : Interprétation proposée des courbes de fluages.

A - Absence de fluage sous des contraintes de cisaillement trés faibles.

B - Une seul phase de fluage séculaire sous contraintes de cisaillement faibles ( KU phase de
mobilisation - stabilisation)

C - Fluage a trois phases sous contraintes de cisaillement moyennes (KM phase de
mobilisation, MS phase d’accélération, SU phase de stabilisation)

D - Fluage a deux phases sous contraintes de cisaillement fortes (KM phase de mobilisation et
MF phase de rupture)

2.1.2.a Le domaine des trés faibles contraintes de cisaillement

Le 19 de la fig. 2 est appelée la limite de rigidité. Terzaghi (1931) I’a dénommée « point
d’écoulement » ou « résistance de liaison »: les trés faibles contraintes de cisaillement
(0<t<1y) sont trop faibles pour produire des déformations a long terme de cisaillement. Le
graphique de la déformation en fonction du temps est une ligne droite A parallele a 1’axe des
abscisses (Fig. 2). Comme dans les autres cas I’intersection de la courbe de fluage avec I’axe
des ordonnées correspond a la déformation (élastique et inélastique) instantanée de
cisaillement.

2.1.2.b Le domaine des faibles contraintes de cisaillement

Les faibles contraintes de cisaillement (to<t<t,) sont capables de produire une légere
déformation de cisaillement ralentissant avec le temps et détectable seulement par des
mesures treés précises ou par des observations a trés long terme ; 1, est appelée la limite du
fluage. Pour des contraintes de cisaillement inférieures a cette limite, le fluage a un caractére
séculaire. Terzaghi (1931) a proposé le terme « résistance au cisaillement a long terme » car
c’est la contrainte minimale pour provoquer une déformation de cisaillement active. Le
mécanisme du fluage consiste d'une seule phase de mobilisation - stabilisation : d’abord la
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résistance au cisaillement est mobilisée et ensuite la déformation de cisaillement se stabilise.
La convexité de la courbe de fluage B est tournée vers le bas (Fig. 2).

2.1.2.c Le domaine des contraintes de cisaillement moyennes

Les contraintes de cisaillement moyennes (t,<t<t4) sont capables d’engendrer un fluage
notable ; 14 est appelée la limite de rupture. Le phénomeéne du fluage comporte trois phases :

(a) la phase de mobilisation, quand la vitesse de déformation décroit progressivement et
atteint un minimum a la limite de mobilisation M ;

(b) la phase d’accélération, quand la vitesse de fluage croit et atteint un maximum a la limite
de stabilisation S ;

(c) la phase de stabilisation, quand la vitesse de fluage décroit a nouveau et la déformation
s’approche de sa valeur finale correspondant a une stabilisation totale du sol.

2.1.2.d Le domaine des fortes contraintes de cisaillement

Les fortes contraintes de cisaillement (t,<t<t;) sont capables de provoquer la rupture du
sol ; T est appelée la résistance au cisaillement a long terme du sol. Le phénomeéne du fluage
comporte deux phases :

(a)la phase de mobilisation quand la vitesse de déformation de cisaillement décroit
progressivement et atteint un minimum a la limite de mobilisation de M ;

(b) la phase de rupture quand la vitesse de fluage croit sans cesse et méne le phénoméne
jusqu’a la rupture totale F.

2.1.3 Quatre niveaux de déformation et quatre phases de fluage

Les sols sont des systémes dispersés complexes dans lesquels la résistance des liaisons
entre les particules est considérablement moindre que celle des particules elles-mémes.

La déformation des sols sous I’action de faibles contraintes, comme celles qui
s’exercent sous les fondations ou lors de la construction des barrages consiste essentiellement
dans le changement de forme et de dimension des vides du sol et dans un moindre degré du
changement de forme des particules elles-mémes. Le changement de volume des particules est
trés petit et peut étre négligé. Il en résulte que 1’analyse de la déformation du sol méne a
I’analyse de la structure du sol. La structure du sol, au sens rhéologique, est déterminée par
I’arrangement mutuel des particules dans l’espace, par la position des contacts entre les
particules et par la grandeur et la direction des forces élémentaires agissant aux points de
contact, assurant ainsi I’existence de liaisons stables. Les phénomenes de déformations dans
un tel systéme passent par quatre nivaux : moléculaire, des particules, structurel et des
agrégats. La déformation des sols est un exemple d’auto- organisation de la matiére.

2.1.3.a Le niveau moléculaire de la déformation du sol

A un niveau moléculaire la déformation consiste en un déplacement des unités
d’écoulements lorsque les barri¢res d’énergie sont surmontées. Ce phénomeéne déterministe se
produit avec une vitesse constante y décrite par I’équation bien connue d’Eyring-Mitchell
(Mitchell 1994, 1993):
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kT -E AT
vy = X —eX ex 2 1.
L™ p[R Tj p(szj (&)

o

ou X est un coefficient de proportionnalité ; k est la constante de Boltzman

k=138.1 0% oKk ; h est la constante de Planck ©=6,624.1 03 Js! ; T est la température
absolue, °K ; R, est la constante universelle des gaz parfaits, R,=8,3144 J K mol™ ; A est la
distance qui sépare deux positions d’équilibre successives ; E est 1’énergie libre d’activation ;
f, est la force moyenne agissant sur chaque unité d’écoulement. La valeur de f, dans
I’équation (1) n’est pas une caractéristique de la contrainte tangentielle appliquée ; c’est une
quantité constante pour une structure de sol donné. La vitesse de fluage au niveau moléculaire
pour chaque structure de sol est donc supposée constante.

2.1.3.b Le niveau des particules de la déformation du sol

La déformation au niveau des particules consiste en un déplacement mutuel des
particules a D’initiation et a la rupture des liaisons entre elles, ce qui se produit sans
changement appréciable de 1’arrangement mutuel des particules. La partie principale de ce
phénomene répond a des facteurs qui sont reliés a la dispersion des sols, a la déformabilité et
a la durée de vie des liaisons faibles entre les particules et au niveau de la contrainte de
cisaillement. Le role de ces facteurs est exprimé par différentes valeurs du coefficient X dans
I’équation (1). Il a été montré (Ter-Stepanian, 1975), que le coefficient X est directement
proportionnel a la déformabilité F/R et au surplus du niveau de contrainte de cisaillement t
au-dessus de la valeur limite de fluage t,. Il dépend aussi de la valeur moyenne de la durée de
vie L des liaisons aux contacts entre les particules. La nature et le réle de ces deux premier
facteurs sont clairs.

La déformabilité du sol F/R est le rapport entre la somme vectorielle des composantes
tangentielle f des forces élémentaires agissant entre les particules aux point des contacts sur la

surface potentielle de rupture et celle des composantes normales r agissant sur la méme
surface, F/R=>{/>r.

Les forces tangentielles rendent la structure du sol plus déformable, tandis que les forces
normales la rendent moins déformable. Leur rapport est une caractéristique de la
déformabilité du sol. La dépendance de la vitesse de fluage en fonction de la valeur (t-tp)
provient du concept de comportement viscoplastique des sols. La nature et le role de la durée
de vie de la liaison aux points de contact sont moins claire. Bjerrum (1973) déclare que “si la
contrainte de cisaillement est petite, la durée de vie sera longue, peut-Etre des centaines ou des
milliers d’années ; si la contrainte de cisaillement est grande, la durée de vie sera courte, peut-
étre seulement des minutes ou des jours”. Il est remarquable que la durée de vie des liaisons
peut différer par neuf ou dix ordres de grandeur. Ainsi plus le niveau de contrainte est fort,
plus la durée de vie des liaisons est courte et plus le fluage sera rapide, et vice versa. On peut
admettre que la durée de vie L des liaisons interarticulaires et la vitesse de fluagey sont
reliées par une relation du type :

F 1t -1

. L p
v =K 2 a2 2)

ou K est un coefficient de proportionnalité ayant la dimension d’un temps et C est la viscosité
statique du sol avec la dimension d’une contrainte [ML'T] (Ter-Stepanian, 1996). Il est
naturel de supposer que la durée de vie moyenne des liaisons dépend de la direction de
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I’évolution de la structure du sol et du temps d’application de la contrainte. L’évolution des
structures peut conduire soit a une mobilisation des réserves de résistance au cisaillement,
soit & une accélération de la déformation, soit a sa stabilisation avec le temps, enfin, mener a
une rupture totale. Toutes ces possibilités sont vérifiées expérimentalement. On distingue
ainsi les quatre phases de fluage correspondantes. Tous les essais de fluage des sols
commencent par la mobilisation des réserves de résistance au cisaillement ; c’est la phase de
mobilisation. Pendant cette phase il se produit une orientation des particules, le nombre des
points de contact entre les surfaces plates des particules en écailles d’argile augmente, la
structure du sol devient plus régulicre, les forces élémentaires a chaque contact sont plus
petites et par conséquent la vitesse du fluage diminue proportionnellement a I’inverse du
temps :

y = o0 —lt (3.)
ou ‘o’ est le coefficient de structure.
a = K F—kLexp - B exp Ao 4.)
R h R,T 2 kT

En intégrant I’équation (3), on obtient une équation logarithmique pour la déformation
de fluage dans la phase de mobilisation :

g Tyt A
Y="%0 C At

(5)

ou At est I'unité de temps et yy est la valeur initiale pour t=ty. La phase de mobilisation peut se
développer pendant plusieurs dizaines de jours.

La déformation correspondant au minimum de vitesse de fluage est appelée la limite de
mobilisation M et le temps écoulé depuis 1’application de la contrainte de cisaillement est
appelé le temps de mobilisation t,,. Apres la limite de mobilisation, le fluage au niveau des
particules continue différemment en fonction de la valeur des contraintes de cisaillement.

Sous des contraintes de cisaillement faibles, le processus de mobilisation de la
résistance au cisaillement se transforme progressivement en stabilisation, ce qui ce produit au
cours d’une longue période de temps. Ainsi pour des contraintes de cisaillement faibles, il
existe seulement une phase de mobilisation-stabilisation (Ter-Stepanian, 1996). Les équations
(3) et (4) pour la vitesse de fluage et pour la déformation de fluage sont toujours valables.

Sous des contraintes de cisaillement moyennes supérieures a la limite de mobilisation,
la désorientation des particules en écailles commence, la durée de vie moyenne des liaisons
décroit, et une accélération de fluage se produit. Pendant la phase d’accélération la vitesse de
fluage est :

7= o —t (6.)

En intégrant cette équation, on obtient une équation quadratique pour la déformation de
fluage dans la phase d’accélération :

10
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Y= 7ot a i (7.)

° 202 '
ou Yo est ’intersection de 1’axe des y par la parabole. La vitesse de fluage augmente jusqu’a
un maximum et apres lequel elle décroit de nouveau. La déformation correspondant au
maximum de la vitesse de fluage est appelée la limite de stabilisation S, et le temps passé le
temps de stabilisation t;. Cet intervalle de temps peut étre assez long, de 1’ordre de quelques
centaines de jours. Apres la limite de stabilisation, le fluage décéléré reprend et il peut
continuer a se produire pendant des années. Cette phase est appelée la phase de stabilisation.
Comme cette phase est analogue a la phase de mobilisation, elle est décrite par les mémes
équations (3) et (5). Sous des contraintes de cisaillement élevées, apreés la limite de
mobilisation, la rupture des liaisons du sol et I’accélération du fluage commence et se termine
par la rupture totale du sol. Ce mécanisme se distingue de 1’accélération observée sous des
contraintes de cisaillement moyennes ; des changements plus profonds se produisent dans la
structure du sol. Ceci est appelé la phase de rupture. La vitesse de fluage dans la phase de
rupture est constante et égale a :

=« b — (8)

ou t; est le temps de déformation d’une structure donnée (Ter-Stepanian, 1996).

En intégrant cette équation, on obtient 1’équation linéaire de la déformation de fluage
pendant la phase de rupture :

=y a2ty (9.)

ou Yo est I’ordonnée a ’origine de la droite représentative de y(t). La vitesse de fluage aux
niveaux moléculaires et des particules est déterministe (Ter-Stepanian, 1996).

2.1.3.c Le niveau structural de la déformation du sol

C'est une caractéristique des sols que la déformation de fluage et la vitesse de fluage
sont liées par une relation définie. La nature de cette dépendance n’est pas totalement
comprise pour le moment, mais son existence a été prouvée expérimentalement par tous les
essais réalisés par Ter-Stepanian (1996) ; elle est définie par des tendances de développement
conditionnées par la causalité. Cette relation est exprimé par les courbes intrinseéques.

Le phénoméne de fluage pour chaque structure de sol se produit en accord avec les
équations (3-9) mais quand 1’écart par rapport au déroulement nécessaire dépasse une certaine
quantité, la structure du sol devient inadéquate. Alors une réorganisation de la structure
comme par un saut (RSS) se produit, et le phénomeéne reprend son propre cours en accord
avec le principe de Le Chatelier qui s’énonce : le systéme tend vers des changements tels
qu’ils minimisent I’action des forces extérieures.

2.1.3.d La déformation du sol au niveau des agrégats

Les valeurs probabilistes des caractéristiques mécaniques des structures de sol qui se
produisent comme les résultats des RSS ne doivent pas étre interprétées comme s’il existait un

11
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chaos d’accidents incontrolés et que les régularités engendrées par le rapport de causalité était
niées. Elles doivent étre considérées comme des causalités montrant des tendances au
développement et non comme le signe d’une clarté précise et sans ambiguité des résultats. La
probabilité d’atteindre des quantités fortuites doit plutdt étre comprise comme une certaine
érosion de leur valeur décrite par des intervalles plus ou moins étroits.

Vu les paragraphes précédents, on peut conclure que le sol fluant montre différents
comportements rhéologiques dépendent du niveau des contraintes appliquées. Dans tous les
cas, le sol passe par un tassement instantané qui s’arréte lorsque la pression interstitielle se
dissipe, ce qui n’est pas le cas dans un sol fluant, qui possede un tassement a long terme : ce
phénomene s’appelle consolidation secondaire ou fluage.

3 ESSAI OEDOMETRIQUE ET CONSOLIDATION SECONDAIRE

Apres la dissipation des pressions interstitielles générées par I’application d’une charge
sur un échantillon oedométrique, ce dernier continue a se déformer sous contrainte effective
constante. C’est ce que l’on appelle la consolidation secondaire. Cette derniére est
généralement caractérisée par le coefficient de consolidation secondaire

oe

ae — A~ 1 . 10.
¢ 0 log t (10.)

Le tassement secondaire se développant dans une couche d’épaisseur H et d’indice des
vides e entre les temps t; et ti;; est donc

AH = %cae lg tlﬂ (1)

Mesri et Godlewski (1977) et Mesri (1987), ont cependant montré que C,, était corrélé
a I’indice de compression C, par la relation simple

C
—% ~0,04 12.
c (12.)

C

Il est bien évident sur la figure 3 que cette relation s’applique pour une grande variété de
matériaux allant des argiles molles aux argiles raides et aux sables bitumineux. Il est bon de
noter que le rapport C,e/C. est légerement plus élevé et de ’ordre de 0,06 pour les argiles
molles fortement organiques.

12
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Fig. 3 : Relation C,/C. pour différents sols

La consolidation secondaire implique une diminution de I’indice des vides avec le
temps , ce qui a amené Taylor (1942) et Bjerrum (1967) a définir des courbes oedométriques a
1,10, 100, ..., 10 000 jours (figure 4).
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Fig. 4 : Effet du temps sur la relation contrainte indice des vides en compression
unidimensionnelle

Si on considére un sol qui s’est déposé il y a 3000 ans sous la contrainte ¢’y et qui se
trouve actuellement en C dans le diagramme e-log o’y de la figure 4, et qu’on le charge par
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paliers de 24 heures, il va présenter de faibles déformations, se comportant comme un sol
surconsolidé jusqu’en D, pour suivre la courbe correspondant a une durée de consolidation de
«un jour ». La pression de préconsolidation mesurée en ‘D’ dans un tel essai est 6’3000,
beaucoup plus grande que la contrainte maximum réellement subie par le sol qui était 6’y (en
C). Il y a donc accroissement de la pression de préconsolidation de 1’argile avec le temps. Par
conséquent, pour une argile qui a déja vieilli ou qui est surconsolidée, plus on charge
lentement, plus la pression de préconsolidation est faible.

4 EFFET DE LA VITESSE SUR LA COMPRESSION UNIDIMENSIONNELLE

Afin d’étudier I’effet de la vitesse de chargement sur la compression oedométrique,
Crawford (1965), Sillfors (1975), Leroueil et al. (1983, 1985) ont réalis¢ des essais
oedométriques a différentes vitesses (figure 5) et ont observé que la courbe contrainte-
déformation dépendait de la vitesse. Pour une contrainte effective donnée, plus la vitesse de
déformation est lente et plus la déformation est importante ou, a une déformation donnée, la
contrainte effective croit avec la vitesse. On peut également noter que la pression de
préconsolidation augmente avec la vitesse (cf figure 5).
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Effect of strain rate on the stress-strain curve
from CRS tests (from Sallfors, 1975%).

Fig. 5 : L'effet de la vitesse de déformation sur la courbe contrainte-deformation des essais CRS
(Séallfors, 1975)

Dans le but de définir plus précisément un modele rhéologique contrdlant le
comportement unidimensionnel des argiles molles, Leroueil et al. (1985) ont réalisé divers
types d’essais oedométriques sur des argiles de I’est du Canada. Outre des essais
conventionnels et des essais CRS ( constant rate strain), ont été réalisés des essais a gradient
controlé (essai CGT) dans lesquels on accroit la contrainte totale appliquée de maniere a
maintenir une surpression interstiticlle a la base de I’échantillon constante. Des essais a
chargement par paliers dans lesquels la charge est augmentée dés que la pression interstitielle
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dans 1’échantillon devient négligeable (essai EOP « End Of Primary » ) et finalement des
essais de fluage dans le temps, dépassant parfois un an ont complété cette base expérimentale.
Les figures 6 4 12 montrent des résultats obtenus sur 1’argile de Batiscan. La figure 6 montre
des résultats d’essais CRS : de maniere générale, I’augmentation de la vitesse entraine bien
une augmentation de la contrainte effective de la méme fagon que sur la figure 5. La figure 7
montre des résultats de fluage oedométrique tout a fait caractéristiques. Sous les plus fortes
contraintes (excédant la pression de consolidation), les courbes ont une forme en S typique.
Par contre, sous des faibles contraintes et autour de la pression de préconsolidation, les
courbes g,-log t ont une pente stabilisée (du moins durant la durée d’essai). La figure 8
présente les mémes résultats sous la forme g,-logév. En faisant sur cette derniére figure des
coupes a &v= constante, il devient alors possible de définir des courbes o’v-¢, correspondant
a différentes vitesses 10'6, 107, 10® et 107 s'l, courbes qui sont tracées sur la figure 9. La
similitude existant entre les figures 6 et 9 est frappante, et un examen détaillé montre qu’en
fait c’est la méme relation contrainte effective-déformation-vitesse de déformation qui
contrdle le comportement du sol dans ces deux types d’essai. En fait, le comportement
oedométrique des argiles est controlé par une relation va-gv-év. La figure 10 montre les
pressions de préconsolidation déduites de tous les essais effectués a Batiscan en fonction de la
vitesse de déformation.

On peut conclure en disant que le comportement unidimensionnel des argiles est
controlé par une relation unique contrainte effective-déformation-vitesse de déformation
(figure 12c). Cette relation peut se mettre sous la forme de deux relations : une relation

o’p-¢év (figure 12a) et une relation G’V/G'p (&v)-gy (figure 12b). Cette forme de relation est

trés générale comme 1’indiquent les figures 13, 14 et 15 montrant des résultats de deux autres
argiles canadiennes et d’une argile suédoise.
La figure 16 qui présente de nombreuses relations c;, - &vsous forme normalisée indique

que la variation de c’p avec la vitesse de déformation est trés semblable pour de nombreuses
argile molles.
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Fig. 6 : Essais CRS typiques sur l'argile de Batiscan. (Leroueil et al, 1985)
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Fig. 9 : Courbe d'égale vitesse de déformation déduites des essais de fluage sur l'argile de
Batiscan. (Leroueil et al, 1985)
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Fig. 11 : Relation contrainte effective-déformation pour l'argile de Batiscan. (Leroueil et al,
1985)
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Comme nous sommes intéressés a étudier le site du Flumet, nous allons présenter
quelques résultats expérimentaux sur ce site. Ces résultats sont publiés par Fodil et al (1997),
ils sont de deux types : essais oedométriques, et essais triaxiaux.

5 L’ESSAI OEDOMETRIQUE (Fodil et al, 1997)

La déformation verticale « €, » ou I’indice des vides « e » est généralement tracé en
fonction du logarithme du temps. La pente de ces courbes conduit a la définition du
coefficient de la compression secondaire Cge.(figure 17).
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Fig. 17: Courbe typique d'un essai de consolidation a l'oedometre

La figure 18 présente quelques résultats obtenus sur 1’argile du Flumet par Fodil et al
(1997). On peut noter que la durée de la consolidation primaire est trés courte (seulement
quelques minutes). Cela provient de la valeur moyenne du coefficient de perméabilité
k=2x10"m/s. Cette perméabilité élevée peut étre expliquée par la présente des petites couches
du sable dans les matériaux argileux.

Sur la figure 19, on présente la variation du C,. avec la contrainte [C,, =(1+e¢)de/d log
(t)]. Cqe croit avec la contrainte verticale effective mais au dessus de la pression de
consolidation, I’accroissement est peu significatif, comme il ’avaient montré (Murayama &
Shibata, 1964) sur d’autres argiles. Les courbes de consolidation en axes conventionnels (e,
log o’v) conduisent a la définition de I’indice de compressibilité C.=0.4 (figure 20). Pour
expliquer ’effet du temps sur le comportement oedométrique, on présente sur la figure 21 les
résultats des différentes durées de consolidation. Les courbes de consolidation sont paralleles
I’une a I’autre: la durée de consolidation n’affecte pas 1’indice de compressibilité tandis que la
pression de préconsolidation obtenue croit avec la vitesse de déformation (Leroueil et al,
1985).

En conclusion, le réle du temps est important dans les essais oedométriques et est mis
en évidence par la consolidation secondaire. Cet effet se retrouve aussi sous conditions
triaxiales de révolution.
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6 ESSAI DE FLUAGE TRIAXIAL

Le fluage est défini comme une évolution de la déformation avec le temps sous une
contrainte effective constante. Donc dans ce type d’essais, les contraintes effectives axiale et
latérale sont maintenues constantes et la valeur des déformations axiale et volumique sont
mesurées en fonction du temps.

Ce type d'essai correspond a un essai triaxial drainé: une nombreuse littérature existe sur
des essais de fluage sont pratiqués sur des sols non drainés. Dans ce cas les contraintes totales
sont constantes, et ces essais sont en fait mixtes: le déviateur q =0, —o; est constant de
méme le volume de 1'échantillons: on a donc une relaxation sur le volume se traduisant par les
variations de pression interstitielle.

D'autre méthodes sont utilisées pour étudier le fluage, a savoir la boite de cisaillement et
le cisaillement en torsion. Vuaillat (1980), dans sa synthése des travaux sur le fluage, aboutit
aux conclusions suivantes:

e Le fluage est un phénomeéne provoqué essentiellement par le déviateur des contraintes,
le fluage "isotrope" sous consolidation isotrope ne se rencontrant que pour des argiles
intactes,

e On observe, en fin de fluage, une quasi-linéarité de la vitesse de déformation axiale
lors d'un essai triaxial de révolution par rapport au logarithme du temps; on peut faire la
méme remarque pour les variations de la torsion lors d'un essai de cisaillement,

e La rupture aprés fluage ne s'observe pas sur les argiles remaniées normalement
consolidées,

e Quand il y a rupture, il s'agit d'un phénoméne plastique; il n'y a pas de rupture
"visqueuse".

6.1 Conditions Expérimentales

L’échantillons est d’abord consolidé sous des contraintes isotropes ; puis la contrainte
du cisaillement est appliquée. Apres cela, a une déformation donnée ( autour de 1% et de 3%
pour chaque essai), la contrainte du cisaillement est maintenue et les déformations axiale et
volumique sont mesurées en fonction du temps.

6.2 Essai de fluage déviatoire
Dans ce genre d’essai, on distingue trois phases : fluage primaire caractéris€¢ par une
décroissance de la vitesse de déformation axiale ; fluage secondaire qui est stationnaire (la

vitesse de déformation reste constant); et le fluage tertiaire avec un accroissement de la
vitesse de déformation ( fluage accéléré) (figure 22).
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Primaire . Secondaire ' Tertiaire

de /dt

Temps

Figure 22 : Trois étapes possible du fluage

Le fluage primaire est toujours présent, le fluage tertiaire est observé pour des niveaux
de contraintes proches de la contrainte de rupture, le fluage secondaire est quant a lui
rarement observé (Flavigny, 1987 ; Hicher, 1985 ; Bishop et Lovenbury, 1969 ; Leroueil,
1977).

Ces résultats sont retrouvés sur 1’argile du Flumet : Fodil et al (1997) ont effectué des
essais de fluage drainé au triaxial a un niveau de contrainte loin du niveau maximum des
contraintes. Ils ont observé fig. 23a, 23b un fluage primaire. Ce comportement avait été
observé sur les matériaux argileux provenant de deux profondeur. Les résultats sont tracés
dans les axes bilogarithmique entre la vitesse de déformation et le temps. On obtient alors une
courbe quasi linéaire dont la pente m est voisine de 0.7: cette pente est une caractéristique du
comportement du sol en fluage primaire ( Singh et Mitchell, 1969 ; Tavenas et al, 1978).

Singh et Mitchell (1969) ont utilisé cette pente dans une relation phénoménologique
pour représenter le fluage dans le sols : de/dt = Ae™ (t,/t)™, ou o et A sont des paramétres du
sol, t; est un temps de référence (1min, 1h,...) ; m est indépendant du niveau des contraintes,
représenté par le terme a.
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(a) Essai du fluage a 9 m ; (b) Essai du fluage a 12 m de profondeur (Fodil et al,
1997)
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6.3 Influence de la vitesse de déformation

Les courbes contrainte-déformation sur la figure 24 (Fodil et al, 1997) sont obtenues a
différentes vitesses de déformation constantes de 3.33x107, 3.33><10'6, 3.33%107 s'. On ne
peut pas déduire de ces résultats une tendance générale parce que ces échantillons naturels
d’argile du Flumet présentaient trop d’hétérogénéité. La résistance maximale est
principalement reliée a la teneur en eau naturelle. Pour éliminer ces variations naturelles, la
méthode de Leinenklugel (1967) a été utilisée par Hicher (1985), elle consiste a cisailler le
méme échantillon en changeant la vitesse de déformation d’un facteur de 10 a 100 en cours
d’essai. La figure 25 présente un de ces tests. Le changement de la vitesse de déformation
durant l'essai produit un accroissement ou une décroissance brusque de la contrainte
déviatoire. Elle peut représenter jusqu’a 5% du niveau de contrainte. En comparaison avec les
valeurs disponibles en littérature, 1’influence de la vitesse de déformation n’est pas tres
prononcée (Bjerrum, Simons& Torblaa, 1958 ; Bjerrum, 1973 ; Hicher, 1985 ; Flavigny,
1987 ; Murayama & Shibata, 1964 ; Singh & Mitchell, 1969 ; Graham, Crooks & Bell, 1983).
Une augmentation de 5 a 10% de la résistance est généralement observée quand vitesse de
déformation est multipliée par 10 (Fodil et al, 1997). Cela peut étre di a la faible valeur de
I’indice de plasticité de cette argile. En raison des petites variations de la résistance, d’autres
facteurs peuvent influencer tres largement le comportement mécanique de I’argile.
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Fig. 24 : L'influence de la vitesse de déformation sur les essais triaxiaux CU (Fodil et al, 1997)
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Fig. 25 : L'influence de la vitesse de déformation sur les essais triaxiaux CU (Fodil et al, 1997)

7 ESSAIS DE FLUAGE IN-SITU

Les essais in-situ sont peu nombreux, ceci s’explique par le temps trés long pour
atteindre le fluage. On signale qu’un dilatometre a €té utilis€¢ pour étudier les massifs rocheux
(Rousset, 1991). D’autre part le seul appareil de mesures in-situ utilisable dans des cas de
fluage est le pressiometre (Ménard, 1957). Cet appareil permet de mesurer la contrainte
appliquée et la déformation au voisinage de la sonde pressiométrique.

Vu lintérét du pressiomeétre, plusieurs auteurs 1’ont abordé, entre outre : Baguelin et
al,1978 ; et Briaud, 1992.

Dans un essai pressiométrique standard, on gonfle la sonde en appliquant une série de
paliers de pression égaux, d’une durée d’une minute. On mesure le volume injecté en fonction
de la pression appliquée. A partir des volume injecté et de la pression appliquée, on peut
tracer la courbe pressiométrique type, cette courbe nous permet de déterminer le module
pressiométrique ‘Ey’ et la pression limite ‘py’.

La pression limite conventionnelle est la pression correspondante au doublement du
volume initiale de la sonde « AV/Vg=1 ».

Ces deux caractéristiques « Ey;, p1 » sont utilisées pour calculer le tassement instantané
des fondations superficielles par la méthode pressiométrique, ainsi que la force portante
(Ménard). A partir de la courbe pressiométrique, on peut tracer la courbe du fluage, cette
courbe représente la différence de volume injecté entre 30 secondes et 1 minute. Il faut
signaler que cette courbe présente une portion pour la quelle la différence de volume est trés
faible entre les pressions p; (pression initiale correspondant a la mise en place de la sonde) et
pr (pression de fluage du sol), elle est définie en fig. 26.
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Figure. 26: Courbe pressiométrique et courbe de fluage

Pour observer le comportement in-situ du sol en fonction du temps, les paliers de
chargement pressiométriques peuvent étre maintenus plus longtemps qu’une minute. Des
essais a 45 minutes ont été réalisés sur le site de la centrale nucléaire de Nogent (Bufi, 1990)
mais les résultats ne sont pas exploitables car le pressiométre classique est mal adapté pour
des essais du fluage a pression constante.

Les limitations du pressiomeétre classique ont amené Bufi (1990) a mettre au point d’un
appareil de mesure du fluage in-situ, le Diflupress L.D. La présentation de cet appareil sera
abordé¢ dans le chapitre II.

8 CONSOLIDATION SECONDAIRE: OBSERVATION SUR SITES

La viscosité du sol joue un role trés important sur la stabilité des structures, ceci était la
raison pour laquelle des nombreuses études ont été menées par différents chercheurs afin de
palier le comportement du sol a long terme (plus de 3 décennies) sur des ouvrages de génie
civil (des remblais de route, des centrales nucléaires, et des fondations).
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8.1 Observations sur sites

Le probleme de la consolidation s’impose de plus en plus dans le domaine de génie
civil. Il est alors tres intéressant d’avoir quelques exemples d’auscultation du tassement in-
situ.

Crawford et Bozozuk (1990) ont cit¢ 30 ans d’auscultation sur une argile marine
sensible normalement consolidée. Il ont étudié les tassements d’un batiment dortoir léger
apportant une surcharge totale de 35 kPa dont 2 kPa sont dus a la structure 1égére du batiment
et 33 kPa sont dus au remplissage par du sable et de gravier de ’espace entre le semelle de
fondation et la dalle du batiment.

La construction du batiment est finie en décembre 1954, puis le batiment dortoir est
retiré en 1976, tandis que la dalle a été laissée. Un remblai d’essai instrumenté a été construite
pres du batiment en 1967. Crawford et Bozozuk (1990) ont mesuré les contraintes effectives
de ce site avant et apres la construction, ces contraintes mesurées sont présentées sur la figure
27 en fonction de la profondeur.

Les auteurs ont analysé les tassements du batiment et du remblai d’essai, et donné la
conclusion suivante : la consolidation s'est fait a contrainte effective verticale constante égal a
la contrainte de préconsolidation mesurée par des essais de laboratoire classiques. Cette valeur
de contrainte semble étre un seuil qui ne peut étre dépassé tant que la consolidation n'est pas
finie. Une autre interprétation proposée par Crawford et Bozozuk (1990) serait que la
consolidation primaire est achevée apreés 1 ou 2 ans et qu'aucune augmentation de contrainte
effective ne doit plus avoir lieu.
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Fig. 27: Variation des contraintes avec la profondeur, Crawford et Bozozuk (1990)

La consolidation de cette argile est finie au bout de 33 ans (Crawford et Bozozuk,
1990). A l’application de la charge de surface, les contraintes effectives augmentent
rapidement jusqu’a atteindre la contrainte de préconsolidation, puis restent constantes pendant
long temps (environ 3 décennies) avant d’augmenter a nouveau.
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Vu la conclusion de Crawford et Bozozuk (1990) sur le comportement sur cette argile, il
est tres difficile d’interpréter la prévision des tassements a partir d’essais de laboratoire.
Alors, Crawford et Bozozuk (1990) proposaient de réduire le tassement par le préchargement
qui influence les tassements post-construction.

Crawford et al (1991) ont étudié trois structures lourdes de silos dans deux usines a
ciment localisées sur le delta de la riviére Fraser, et ont montré 1'influence du traitement du sol
avant construction. La coupe stratigraphique du delta de la riviére Fraser est présenté sur la

figure 28 ; sur cette coupe, la couche compressible (silt marin) se situe a une profondeur
importante (toit a 35 m).

0.0 m sable de la riviére Fraser se densifiant
avec la profondeur

-35 m
Silt marin com pressible

-65 m

Silts fortement surconsolidés puis
sables

Fig. 28: Coupe stratigraphique du delta de la riviere Fraser

Les auteurs montrent que dans les cas ou il n’y a ni de préchargement ni de fondation
sur pieux ancrés dans la couche de sable dense placé au-dessous de la couche compressible de
sédiments marins, tout le tassement observé a lieu aprés la construction. Ceci est expliqué sur
la figure 29, ou on a un tassement de 0.3 métres pour une surcharge de 100 kPa, par contre,
quand il y a eu de préchargement et de fondation sur pieu, le tassement post construction est
peu important et on a un tassement de 0.2 metres pour une surcharge de 100 kPa.
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Fig. 29: Observation des tassements, usine des ciments Lafarge au Canada, d'apres
Crawford et al. (1991)

8.2 Prévision des tassements
8.2.1 Comparaisons entre mesures en laboratoire et mesures sur sites

Le probleme de la viscosité des sols argileux fait toujours 1’objet de recherche de
plusieurs chercheurs. Pour palier a ce phénomene, on essaye de comparer le coefficient de
compression secondaire mesuré a 1’oedometre avec celui mesuré sur la courbe du tassement

réel.

Jorgensen (1987) a comparé le coefficient C, (oedométre-réalité) pour quatre remblais
routiers. Il a souligné que C, mesuré a 1’oedométre est constant, pour 1’argile molle (cf.fig.
29), a partir de certain niveau de contrainte. Si on trace la valeur maximale de C, en fonction
de W% et le coefficient de Cy max (argile N.C). Ensuite, Jorgensen (1987) compare Cg oeq avec
le coefficient de compression secondaire mesuré sur la courbe du tassement in-situ « Cof »,
(Co.r/=ASy/H avec AS,, la pente de tassement par cycle log(t) et H 1’épaisseur de la couche
compressible), cette comparaison est faite pour méme niveau de contrainte. D’apres Jorgensen
(1987), le tassement maximal, mesuré sur toute la largeur du remblai, a lieu au milieu du
remblai. En effet, Cq oeq €5t €gale a C, r, pour un sol normalement consolidé, si il n’y a pas de
préchargement. Avec un préchargement suffisamment long de sorte que 1’argile devienne
surconsolidée, la vitesse de tassement secondaire est fortement réduite, mais si le
préchargement est écourté et le sol reste normalement consolidé, les tassement secondaires
seront poursuivis a une vitesse égale a la vitesse maximale (€a=E€a,max ).

Les conclusions de Jorgensen (1987) sont en accord avec celles de Mesri (1973) sur les
facteurs d’influence du C,,.
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Crawford et deBoer (1987) ont fait le méme type de comparaison sur 1’argile marine de
basses terres de la riviére Fraser. Il ont entiérement analysé deux remblais I’un correspond au
sol naturel et ’autre a une partie ou des drains de sable sont implantés. La consolidation
secondaire, pour le remblai avec drains de sable implantés, est déja achevée, on peut alors
déterminer Cg,max que I’on compare avec Cq ed. On constate une bonne concordance.

Enfin, le tassement calculé par la formule de Terzaghi et Peck (1967), eq. 13, est
fortement sous-estimé par rapport a la réalité (Crawford et deBoer 1987, cité par Leidwanger,
1993).

Ce_jog, O0tAo (Terzaghi et Peck, 1967) (13)
+eo o)

S=H
1

Avec H I'épaisseur de la couche compressible, o, la contrainte verticale effective in situ
et Ac' l'augmentation de contrainte verticale due au chargement.

D’aprés Crawford et deBoer (1987), il est difficile de prélever d’échantillon no
remaniés dans cette argile molle légerement surconsolidée et fortement compressible, ceci
s’explique les erreurs dans le calcul de tassement de consolidation. Crawford et deBoer
(1987) conseillent d’utiliser de bons échantillons de sol et d’essais in-situ pour améliorer la
prédiction du tassement.

Crawford et Campanella (1991) ont continu¢ de travailler sur le méme site, ils ont fait
d’essais a I’oedometre et d’essais in-situ (au piézocone et au dilatométre). Les tassements
calculés a partir des parameétres obtenus par ces trois essais sont de méme ordre de grandeur et
représentent seulement 60% du tassement réel. Enfin, Crawford et Campanella (1991)
proposent des études in-situ pour savoir comment le mouvement s’effectue, ainsi que des
¢tudes de laboratoire sur des échantillons représentatifs.

Afin d’¢tudier le tassement, Shields et al. (1990) ont effectu¢ des essais
pressiométriques (longue durée de 2 h a 5 jours pour certains), ces essais sont faits sur une ile
de glace artificielle. Les résultats d’essais ne sont qu’a titre indicatif puisqu’il s’agit de glace
artificielle dont son comportement serait voisin de celui d’un grés. Cependant, il semblerait
que pour ce matériau, le pressiométre puisse mesurer les parameétres physiques d'une loi de
fluage secondaire qui gouverne le tassement de fluage secondaire monodimensionnel de la
glace (Leidwanger, 1993).

Qu'en est-il pour les argiles?

Anderson et Pyrah (1989) ont effectué¢ des essais pressiométriques sur des échantillons
cylindriques creux (150 mm de diametre extérieur, 25 mm de diametre intérieur et environ
1500 mm de hauteur).

Le mini pressiometre est entouré par 1’échantillon et placé dans une cellule triaxial
modifiée. Il faut noter que, pendant 1’essai, le plateau supérieur est fixé rigidement et les
orifices de drainage sont fermés afin d'assurer une expansion radiale en déformation plane des
conditions non drainées. Anderson et Pyrah (1989) ont mesuré¢ la pression radiale appliquée et
la variation de la cavité correspondant, ceci est fait pour chaque essai. Ces essais sont fait de
maniére a appliquer des contraintes contrdlées (méme procédure que 1’essai pressiométrique
de Ménard in-situ) et des déformations controlées. Il ont aussi réalis€ des simulations
numériques pour étudier I’influence des différent procédures d’essai sur les résultats en
adoptant le modele de Cam-Clay modifié pour simuler le comportement du sol et I’analyse de
Biot pour modéliser la consolidation primaire. Le but d’essais était de valider le pressiometre,
dont D’exploitation ne peut pas étre simple du fait de distribution de contraintes, de
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déformations et de pression interstitielle non uniformes. La consolidation primaire peut étre
influencée par le chemin de drainage qui est relativement court dans ce cas, ceci s’explique la
raison pour laquelle les auteurs ont effectué des essais au pressiométre autoforeur en chambre
d’étalonnage avec la possibilit¢ d’étudier D'effet du temps en mesurant la pression
interstitielle. Les essais et les modélisation numériques effectués ont amené les auteurs a
remarquer les points suivants :

e Les essais homogenes ont confirmé qu'il y a des gradients de pressions interstitielles
radiale autour d'une cavité en expansion et que de la consolidation primaire radiale se fait
pendant le test,

e Un modéle de comportement du sol incluant un fluage déviatoire est nécessaire pour une
simulation numérique correcte des essais.

e La méthode et la vitesse d’expansion influencent les modules de cisaillement sécants
calculés de la méme facon que pour I'essai pressiométrique classique; la différence entre
les deux essais est montrée sur la figure 30,

— — — — Strain control
———mee Slress control

—
-

-
Pressure —

Cavily pressure or strain

Time

Fig. 30: Variation de pression et de déformation en fonction du temps dans les tests a
contraintes et déformation controlées d'apres Anderson et Pyrah (1989)

e Les effets de la consolidation primaire sont prédominant dans les essais a déformation
controlée alors que le comportement visqueux prédominant dans les essais a contrainte
imposée,

e Enfin, les essais effectués en chambre de calibration confirment l'influence de
phénomenes dépendant du temps et suggerent également la possibilité dune consolidation
verticale loin de la mi-hauteur du pressiométre car des gradient verticaux de surpression
interstitielle ont ét¢ mesurés dans 1'argile entourant la portion centrale du pressiométre; la
présence de consolidation primaire verticale s'expliquerait par le fait que le pressiometre
ne se déforme pas comme un cylindre parfait.

On souligne que la durée des essais ne semble pas excéder 15 minutes d'apres le peu de
renseignement donné a ce sujet par les auteurs. Il semblerait donc que lors d'essais classiques
au pressiometre dans l'argile, les effets du temps interviennent sous forme de consolidation ou
de fluage suivant le type de sollicitation choisi pour conduire l'essai. Cette conclusion
discutable : la vitesse de chargement (tant en contrainte qu’en déformations contrélée) est a
prendre en compte tant dans la consolidation que par le fluage.
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8.2.2 Prévisions des tassements par différentes méthodes de calculs

Les tassements des ouvrages sont a déterminer si I’on veut éviter des problémes de
génie civil ultérieur. Ceci pousse les chercheurs a continuer leurs recherches afin de palier a
cette étude, donc, dans certains cas, ils ont essayé de valider les différents méthodes de calcul
sur des sites expérimentaux (Cf. Travaux sur les remblais expérimentaux du LCPC « Cf.
Cubzac-les-Ponts »).

Crawford et Sutherland (1971) ont comparé les tassements observés sur les fondations
de I'Hotel Empress avec les tassements prévus par les calculs.

Quant au tassement de la consolidation secondaire, les chercheurs ont comparé le
coefficient de la compression secondaire C, mesuré a 1'oedomeétre avec celui calculé depuis la
pente de la courbe de consolidation. Dans ce cas, C, est égal au tassement mesuré par cycle
log du temps devisé par I’épaisseur de la couche compressible sous le point d’auscultation du
tassement.

Ces comparaisons permettent aux auteurs d’obtenir une bonne corrélation entre les
résultats de 1’observation et du calcul sur la base de résultats d'essais de laboratoire. Ceci est
da, selon les auteurs, au chargement simple mais conséquent qui est appliqué a une couche en
profondeur de sol normalement consolidé. Une telle situation peut étre approximée par la
théorie unidimensionnelle de la consolidation (Leidwanger, 1993)..

Il faut noter que les calculs peuvent étre de plusieurs types. Citons de ces calculs le
travail de Sarac et Popovic (1981), ils ont fait leurs études sur un remblai afin d’évaluer le
tassement de consolidation. Vu la petite épaisseur de la couche compressible, par rapport a la
largeur du remblai, Sarac et Popovic (1981) ont étudié le probléme comme une consolidation
monodimensionelle pour les tassements suivants 1'axe du remblai. Ils ont appliqué la méthode
de différences finies appliqués, alors, ils ont utilisé 1'équation monodimensionelle de Biot que
l'on rappelle ici

8_0-' I+e a(kauj

(14.)

o Oe oz oz
y

w '
Oc

avec e l'indices des vides, k le coefficient de perméabilité, y,, le poids volumique de
l'eau et u la pression interstitielle.

Les auteurs ont étudié¢ 1’influence de différents facteurs (I’hétérogénéité, k le coefficient
de perméabilité etc....) sur le tassement de consolidation. Ils ont montré que l'influence de ces
facteurs est faible, que les tassements mesurés sont en bon accord avec les tassement de
prévision méme pour le cas totalement simplifié¢. Le début de la consolidation est mal prédit a
cause de la difficile détermination de la perméabilité par un essai de laboratoire (cité par
Leidwanger, 1993).

Evidement, il y a autre méthodes de calcul du tassement disponible : Cox (1981) d'une
part et Bergado et al. (1990) d'autre part en supposent un certain nombre sur le méme site
d'autoroute reposant sur une argile molle de Bangkok.

Cox (1981) a considéré que le tassement total est composé du tassement immédiat, du
tassement de consolidation pendant la construction, et du tassement de consolidation post-
construction. Ceci s’explique pourquoi il a utilisé trois formules pour calculer le tassement.
Ces formules reposent évidemment sur des caractéristiques de sol mesurées par des essais de
laboratoire.
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On peut calculer le tassement de consolidation pendant la construction par la formule de
(Terzaghi et Peck, 1967), eq. 13.

I1 faut noter que Cox (1981) a pris en compte, pour ce calcul, une contrainte verticale
(6w +Ac,) inférieur a la contrainte de préconsolidation du sol, comme suggéré par Leroueil
et al. (1978) et Tavenas (1979) (cité¢ par Leidwanger 1993). D’aprés 1’auteur, la somme de
deux tassements (le tassement de consolidation pendant la construction, et le tassement
immédiat élastique) est en bon accord avec le tassement observé sur site.

Ensuite, I’auteur calcule le tassement post-construction par la formule suivante :

H 0+ AG.
S= (cc 1ogmLAGV+calogloﬂj (15.)
I+e Ovo t2

On retrouve une contribution du tassement de consolidation primaire calculé pour les
profondeurs de couches pour lesquelles la contrainte verticale (,,+ A, ) est supérieure a la
contrainte de préconsolidation (Leidwanger, 1993). Les tassements dus a la compression
secondaire sont calculés a la fin de construction (t;). Les résultats calculés sont relativement
en accord avec les résultats d’auscultation. Cependant, les contraintes a utiliser dans les
calculs ne sont pas clairement définies, ce qui ne donne pas une méthode trés simple de calcul
du tassement.

Finalement, Bergado et al. (1990) ont testé l'applicabilité de différents méthodes de
calcul, leurs résultats de comparaisons sont présentés dans le tableau 1.

Dans ce tableau, ils ont déterminé les parametres du sol (C,, E,, E') par la méthode
d’analyse inverse, car il est difficile de les déterminer a partir d’essais homogenes.

Cette résumé sur les méthodes de calcul du tassement montre qu’en fait, il n'y pas une
méthode qui s'impose réellement. De plus, on a pu remarquer que la méthode oedométrique
est la méthode la plus adaptée pour calculer le tassement de consolidation. En ce qui concerne
le calcul du tassement de consolidation secondaire, les auteurs considérent 1’essai
oedométrique comme référence pour juger les résultats d’auscultation sur sites. L’essai
cedométrique est considéré comme un essai monodimensionnel, du fait de la petite épaisseur
de la couche compressible par rapport aux dimensions des radiers.

Cependant, cette, hypothése n'est pas réaliste (cas des centrales nucléaires par exemple).
On a donc recours a d'autre méthodes pour estimer le tassement différé. La modélisation du
comportement visqueux des argiles peut se formaliser par trois approches complémentaires et
de plus en plus complexe. La premicre approche consiste a formuler une expression
mathématique d'une courbe de tassement ou de déformation. Il s'agit ce qu'on appelle
couramment les lois de fluage, bien que cela ne corresponde pas du tout a une traduction du
comportement du matériau. La deuxieme approche consiste a assimiler le probléme considéré
a un probléme unidimensionnel. Cela conduit a la simplification du probléme a traiter et la loi
de comportement du sol peut alors étre traduite par l'utilisation de modé¢les rhéologiques
déduit du comportement oedométrique. Enfin, dans le cas ou aucune hypothése simplificatrice
ne peut étre faite, on a recours a l'utilisation de modele de comportement qui requicrent
généralement l'utilisation de codes éléments finis (Leidwanger, 1993).
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9 REMARQUES DE CONCLUSION SUR LE FLUAGE

Le fluage est une déformation du matériau au cours de temps sous un €tat de contraintes
effectives maintenu constant.

Le probléme du fluage peut étre formulé les réponses aux cinq questions posées dans le
paragraphe 2.

On peut conclure que le fluage est un phénomeéne complexe, donc, il est difficile de
palier a ce probléme, car il s’agit d’un probléme de nature visqueuse qui se manifeste avec le
temps et durera plus de 30 ans. Ensuite, la transition vers le fluage accéléré signifie que la
résistance limite au cisaillement a été atteinte et que le sol va inévitablement se rompre,
cependant la résistante limite présente la capacité du sol a soumettre a la contrainte du
cisaillement. Finalement, on peut dire que le sol se comporte comme un sol surconsolidé
lorsqu’il subi a la contrainte du cisaillement pendant trés long temps, car la contrainte de
préconsolidation augmente avec le temps, ce qui signifie que la contrainte actuelle est plus
faible que la résistance limite du sol.

Lors de I’observation in-situ, Crawford et Bozozuk (1990) ont montré que le tassement
de consolidation d’une argile marine est finie au bout de 33 ans. Ce comportement inhabituel
rend difficile la prévision des tassements a partir d’essais de laboratoire. Il est possible de
réduire le temps de tassement par le préchargement: ceci diminue les tassements post-
construction.

Le comportement rhéologique des sols dépend a la fois des contraintes de cisaillement
et des contraintes normales.

La 1%° fonction d’un modé¢le mathématique du fluage est d’établir une relation entre
cette déformation (déformation continue dans le temps), la contrainte constante et le temps.

Dans le cas de charge progressive, le modele de fluage doit lier les déformations au
temps a une contrainte variable, elle méme fonction du temps.

Les auteurs montrent que C,. (coefficient de consolidation secondaire) est reli¢ a
I’indice de compression C, par une corrélation simple C/C,. = 0.04.

Le coefficient C,. semble étre le paramétre le plus utile pour décrire I’amplitude de la
consolidation secondaire. Les facteurs d’influence les plus importants sont la pression de
préconsolidation et la durée de préchargement, (Mesri, 1973).

La pression de préconsolidation croit avec la durée écoulée depuis le début, ainsi
qu’avec la vitesse de déformation. Par conséquent, 1’effet de la vitesse de déformation et celui
de la température doivent étre considérés simultanément, sans oublier que la vitesse de
consolidation secondaire est également influencée par la durée d’un préchargement ou d’une
charge précédente.

D’aprés Leroueil et al (1985), la durée de consolidation n’affecte pas I’indice de
compressibilité tandis que la pression de préconsolidation obtenue croit avec la vitesse de
déformation.

Le comportement oedométrique des argiles est alors contr6lé par une relation

(Go—ev—=Ev).
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Dans un essai triaxial, le fluage primaire est toujours présent, le fluage tertiaire est
observé pour des niveaux des contraintes proches de la contrainte de rupture, le fluage
secondaire est rarement observé.

Tant que les surpressions interstitielles ne sont pas dissipées, les déformations du sol
sont ¢lastoplastiques et visqueuses (Bjerrum, 1967).

La consolidation secondaire se distingue fortement de la consolidation hydraulique dans
le sens ou les phénoméenes qui la régissent sont essentiellement d’ordre visqueux, les
déformations étant provoquées, dans ce cas, par le déviateur des contraintes (Vualliat, 1980).

Les conclusions des auteurs quant a 1’amélioration des prédictions sont I’utilisation de
meilleurs échantillons de sol et de méthodes d’essai in-situ plus appropriées pour déterminer
les tassements.
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1 INTRODUCTION

Le module pressiométrique est une des caractéristiques mécaniques les plus utilisées en
France. L’objectif de ce chapitre est de rappeler la complexité de la notion de module de
déformation, notamment en fonction de 1’amplitude des déformations.

Au cours des trente dernicéres années, 1’essai pressiométrique a largement modifié les
pratiques de la mécanique des sols et des fondations .

C’est pour les études de fondations que son usage s’est le plus répandu, malgré le
caractére semi-empirique des méthodes de calcul correspondantes.

Dans le domaine du Génie Civil, nous avons besoin de la connaissance précise des
caractéristiques du sol de fondation. C’est pourquoi les chercheurs ont développé 1’étude
d’essais pressiométriques en plus des essais de laboratoire.

Tout d’abord, nous aborderons 1’essai pressiométrique d’un point de vue théorique.
2 LE PRESSIOMETRE ET LES ESSAIS PRESSIOMETRIQUES

Le pressiométre le plus répandu en France est le pressiométre de Ménard qui a été
inventé en 1955. Cet appareil permet de mesurer le module pressiométrique a partir de la
courbe pressiométrique.

2.1 Description et principe de pressiométre
En fait, il existe plusieurs types de pressiometre, nous décrirons le principe de
fonctionnement dans le cas général.

2.1.1 Description

D’apres Cassan (1955), on distingue dans un pressiomeétre trois éléments ( Fig. 1):
e le controleur pression volume ou C.P.V;
e les tubulures de connexion;

¢ la sonde de mesure que ’on introduit dans un forage au niveau de 1’essai et qui dilate
radialement.

Le C.P.V est rempli d’eau et est mis en relation avec la sonde de mesure par les
tubulures de connexion. Le refoulement de I’eau dans la sonde est obtenu par application de
pressions croissantes sur la surface supérieure de 1’eau au moyen d’un gaz comprimé. Au
sujet de la mise en place de la sonde dans le trou de sondage (préforage, autoforage,...), il
existe divers procédés dépendants de la nature du sol.

Quant a la sonde, elle comporte trois cellules ( Fig. 2) :

e une cellule de mesure centrale (d’un diameétre compatible avec les diameétres des outils de
forage usuels ) constituée d’un tube métallique revétu d’une membrane en caoutchouc
gonflée avec de I’eau, exercant une pression radiale sur les parois du forage;

e deux cellules de garde de méme conception, disposées aux extrémités de la cellule centrale
et gonflées a I’air, tout au moins pour des essais effectués a des profondeurs <15m. Pour
des profondeurs supérieures, il est recommandé de gonfler également a 1’eau les cellules de
garde, de fagon a annuler la différence de pression en cellules due a la pression
hydrostatique interne. L’intérét des cellules de garde est d’assurer une répartition
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cylindrique des contraintes et des déformations au niveau de la cellule de mesure et ainsi
de neutraliser les perturbations d’extrémité;

e des tubulures en Rilsan relient la sonde au C.P.V.

2.1.2 Principe de mesure

Tous les organes de mise en pression et de régulation sont pneumatiques.

Les déformations du sol sont mesurées a partir de: du volume d’eau injecté¢ dans la
cellule centrale est lue sur un tube indicateur en fonction du temps pour des paliers de
pression croissants de 1 minute.

Manometre
cellule centrale

Gaz
omprime
CONTROLEUR _:
PRESSION VOLUME d'eaul =]
Tubulures plastiques l:vsa
concenirigues %J
P 7T AT e

Cellule de garde

SONDE

Cellule de mesure

Cellule de garde

f N\N\&g\m SN
SN N\N/\‘N NN NN

NN

Fig. 1 : Schéma de principe du pressiometre de Ménard (1955)
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Fig. 2 : La sonde pressiométrique de type G ( d’apres Louis Ménard, 1955)
2.1.3 Présentation des résultats

L’ensemble des résultats des mesures peut se traduire, par deux courbes ((Cf. Chapitre I,
fig. 26).

La courbe pressiométrique (obtenue en portant en abscisse les pressions et en ordonnée
les déformations volumétriques); cette courbe est constituée de trois phases:

— Phase. 1: (0<p<py), elle résulte de I’expansion de la membrane jusqu’au moment ou celle-
ci vient épouser le contour du trou foré préalablement. D’apres Fawaz (1993), Baguelin et
al (1978 ) définissent Py, la pression lue sur la courbe pressiométrique qui correspond au
volume V,comme le début de la partie lin€aire sur cette courbe. Théoriquement la pression
podans la sonde est alors la pression naturelle de terre au repos.

— Phase. 2: (pp <p<pr), cette phase est quasi-linéaire, elle fournit le module pressiométrique
Ew, ainsi que la pression ps correspondant a vy (appelée pression de fluage).

— Phase. 3: elle est appelée classiquement « phase plastique ». Lorsque la pression dépasse la
pression de fluage py, le sol entre alors dans le domaine des déformations plastiques.
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Quand on atteint les grandes déformations, la pression tend alors vers une limite appelé:
pression limite p; (conventionnellement dans la pratique, cette pression est supposée étre
atteinte lorsque le volume de la sonde a doublé¢).

une courbe dite de « fluage » obtenue en portant en abscisse les pressions et en ordonnées

les déformations de fluage correspondantes (Cf. Chapitre I, fig. 26).
3 INTERPRETATION THEORIQUE DE L’ESSAI PRESSIOMETRIQUE
3.1 Etude du module pressiométrique EM

Ce paramétre se déduit de la phase pseudo-¢lastique de la courbe pressiométrique qui
est quasi-linéaire : le sol est alors supposé ¢élastique (Cf. Chapitre 1, fig. 26).

Dans cette phase, Cassan (1978) a étudié 1 *équilibre d’une portion de sol comprise entre
les rayons r et r+dr et dans 1’angle dO (Fig. 3):

dcsr

or+27.dr

Fig. 3 : équilibre d’un élément de couronne cylindrique autour de la sonde pressiométrique

En coordonnée cylindriques, les équations d’équilibre se résument a:

Jdorr 1 Jdor@ CJorz orr—oc60
+= + +
a r 00 V74 r
0”0/”9+£0"0'6?+0"0'¢92+2070+f9:0 1
or r o0 074 r (L)
dorz 1otk Cdozz orz
+— + + +fz2=0
a r J0 V74 r

+ fr=0

La solution de ces équations est classique et conduit aux résultats suivantes:

2
T
G; =Po "'(P—po)rl2

r2
o4 =Po ~(P~Po)5 (2.)

Gz :Po

Le déplacement est donné par:
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1 2
u=""Y(p—py)L (3.)
E r

Les calculs des déformations conduit a la définition du module d'Young du sol:

doy
E—(1+V)I”E (4)

En partant d’un volume de sonde V), on injecte, en plus de ce volume, une quantité
d’eau variant dans la plage ¢élastique entre V; et V. Pour déterminer le module du sol, on se
place au milieu de la plage élastique, pour le volume moyen V., de la sonde celui ci est tel
que:

Vf+Vi 5.

Vm="Vs+

Dans la relation (4), on utilise le rapport du/r, ¢’est-a-dire la variation relative du rayon
du forage. Ce rapport peut étre ramené a la variation de volume moyenne dV/Vm par la
relation:

du_ dV Vf-Vi ©)
T 2Vm 2(VS+ Vf+V1)
Le module de déformation se calcule finalement par la relation :
Vf+ Vi Pf—Pi
E=2(1+v)(Vs+ 7.
(1+v)( Vv (7.

La relation (7) donne le module pressiométrique ‘Ey;’ mentionné dans les ouvrages
classiques de mécanique des sols. il s'agit d'un module de Young mesuré sur un chemin de
cisaillement.

3.2 La pression de fluage Pf et la pression limite pl

D’aprés Cassan (1978) la pression de fluage est la limite supérieure de la phase
¢lastique. C’est aussi la pression pour laquelle les déformations différées du sol deviennent
importantes par rapport aux déformations immédiates.

Elle s’évalue soit a partir de la courbe pressiométrique, soit a partir de la courbe de
fluage.

La pression limite est la pression qui correspond a la plastification de tout le massif.
Dans la pratique, cette pression est difficile a atteindre, ¢’est pourquoi on adopte la pression
limite conventionnelle correspondant au doublement du volume de la sonde.

4 DETERMINATION DE L’ANGLE DE FROTTEMENT DES SOLS
PULVERULENTS AU PRESSIOMETRE

Différents auteurs ont fourni des corrélations, donnant I’angle de frottement ¢ en

fonction de la résistance de pointe q. au pénétrométre statique ou en fonction de la valeur N
au pénétrométre dynamique SPT.
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On peut aussi obtenir I’angle de frottement ¢ a partir de 1’essai pressiométrique. Cet
essai est en effet plus riche d’informations que les deux essais précédents. Il bénéficie,
contrairement aux autres, de formulations théoriques reliant les différentes caractéristiques du
sol. D’aprés Combarieu (1996), une relation totalement théorique a été proposée par Gambin
en (1977) entre I’angle de frottement mesuré a I’essai triaxial et la pression limite
pressiométrique, relation qui est néanmoins dans bien des cas loin d’étre vérifice.

Au préalable, rappelons succinctement quelques hypothéses:

-le sol a une profondeur z, posséde dans le domaine ¢lastique un module d’¢lasticité E. 11 est
assimilé au module déduit de la courbe de rechargement dans un essai pressiométrique
cyclique; le coefficient de Poisson v est de 0.33;

-C et ¢, sont les caractéristiques de résistance au cisaillement (critére de Mohr- Coulomb);
I’angle de dilatance ¥ (¥ = @-¢; )est la différence entre ’angle de frottement interne, et
I’angle de frottement @; a 1’état critique (cisaillement sans variation de volume). Cette
dilatance entraine donc des variations de volume définies, (Cf. Monnet et Khlif, 1994).

Quant a la détermination de 1’angle de frottement ¢, elle aboutit a un probléme d'analyse
inverse a partir de la pression limite (paragraphe 4.1). Si on veut déterminer ¢ a une
profondeur donnée z a partir des résultats théoriques de P;., on suppose connus les parameétres
i, (p—vy), v, E étant mesuré au cours de 1’essai. Le coefficient Ky est une variable
supplémentaire.

4.1 Détermination de la pression limite conventionnelle Pl,c
Dans tous les développements qui suivent, les pressions, les contraintes sont exprimées
en valeurs effectives. Combarieu (1996) cite plusieurs relations pour déterminer P).

e le premier modele théorique date des années 1950; il a été¢ congu pour les sols purement
frottants ( ¢c=0 kPa ). Il aboutit a I’expression :

E J(Iil:zz) goJ ®)

2(1+v)pPysing

Ploo=P0(1+Si”(P)(

Dans le cadre d’une loi élastoplastique simple. Pj, est la pression limite pour une
déformation infinie de la sonde de mesure, P, est la pression horizontale au repos du sol en
place. L’essai pressiométrique conduit en fait a mesurer la pression d’expansion pour un
doublement du volume initiale de la cavité cylindrique; c’est la pression limite
conventionnelle, que nous dénommerons ici P; . avec:

E (lil:lir(f(pj
pl,C=p0(1+Sin(0)[4( ] (9.)

1+v)p0sin(0

E est le module 1’¢lasticité qui peut étre mesuré, sur une courbe de second chargement, a
I’aide d’un essai pressiométrique cyclique (c’est-a- dire comportant un cycle de chargement-
rechargement); la fixation forfaitaire du coefficient de poisson v a 0.33 est sans importance,

E
2(1+v)

puisque I’essai donne en réalité:

Dans I’intervalle 20°<@<50°, I'eq. (9) peut s’écrire avec une excellente approximation:
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sin @
Pre _7l, E (9bis)
Po 2\ Plc

Une amélioration importante dans I’expression de P;., ou P;. est obtenue par
I’introduction de 1’angle de dilatance y du sable. On obtient alors:

(ﬂ](l+sin v)

P p (1 . E I+sin @ 10
Le = ol sin 41+v)P,sin (1+siny) (10,

Ce qui, pour des méme caractéristiques de sol, augmente la valeur de P, donnée par
I’eq. (9). P s’écrit aussi pour 20°<p<50°:

Bie (l_mm}— T _dsingsiny | —— o (10bis)
P, 2 Py 2P,

Enfin dans une troisiéme étape, on introduit le role de la profondeur z. Il est montré
qu’elle peut contribuer a une double plastification du sol lors de la sollicitation
pressiométrique. Deux expressions alors s’imposent pour la pression limite:

- une premiere, déja indiquée en eq. (10) ou eq. (10bis) qui ne s’avere applicable que lorsque

Ko (1+sinp)>1;
- et une nouvelle, valable lorsque Ky (1+sing)<I. Elle s’écrit ( avec Py= Ky qo ):
sin @ .
1

B E(]+Sin (0) 1+sin¢)( +siny ) (1)

g0 \4(1+v)qpsing(1+siny) '
et pour 20°<@<50°:

P, ‘ (]—sinl//sin go) 7 ‘ ‘ £ (1+sin y/)singo ‘

: (1+qu0) =|——2sin@siny (11bis)
q0 2 2h

5 L’ESSAI PRESSIOMETRIQUE ET LA RESISTANCE AU CISAILLEMENT DES
SOLS

Différentes lois rhéologiques élémentaires peuvent étre employées pour décrire le
comportement des sols autour d’un pressiométre. Combarieu (1995) a examiné deux types de
lois ci-apres:

- les lois ¢élastoplastiques sans dilatance,
- les lois élastoplastiques avec dilatance.
5.1 Analyse de ’essai pressiométrique en élastoplasticité
Si le probléme de I’expansion d’une cavité cylindrique en élasticité linéaire a été résolu
des (1852) par Lamé, ce n’est qu’a partir de (1950) qu’une phase plastique fut introduite dans

I’analyse (Hill, 1950; Ménard, 1957; Salengon, 1966). Ménard fut le premier a s’appuyer sur
des études expérimentales, étude essentiellement menée sur des argiles.
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5.1.1 Elasticité linéaire et plasticité parfaite
L’étude de Pasturel ( cité par Comparieu, 1995) a été menée dans le cadre de la loi
« ¢lastoplastique simple » ( ¢élastique linéaire-parfaitement plastique) de la figure ci-apres, ou:

-E est le module d’¢lasticité (module d’Young) du sol supposé homogene et isotrope (qui
difféere du module pressiométrique Eyp)

-v coefficient de Poisson,

-c et ¢ sont les caractéristiques de résistance au cisaillement (critére de Mohr-Coulomb).

contrainte

f(c, @)

g (E,v) déformation

Loi « ¢élastoplastique simple »

Pour les milieux purement cohérents (¢=0°), la relation liant la pression limite nette aux

parameétres précédents s’écrit:

P =PI—P0:C.[1+ln (12))

_E
2¢(1+v)

Une corrélation est utilisée sous la forme simplifiée, pour les argiles molles:
c= Pl5_5P 0 (Ménard, 1978)

>

Pour les sols frottants et cohérents (c et ¢ différents de zéro), la relation redémontrée par
Pasturel (qui néglige ’influence du champ des contrainte verticales) est plus complexe et
s’écrit:

sin @

P (P )(1 . E 1+sin @ 13

+ccote =P, +ccoto f1+sin .
: °= ? ? 2(1+v)(P, +ccotp)sing (13,

Lorsque ¢=0, la formule (24) devient:
sing
. E I+sing

P =PFy\l+sin 14.

! 0( (0>|:2(1+V)P0 sin@ (14
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De la partie quasi- linéaire de la courbe pressiométrique, E/(1+v) peut étre déduit, et le
choix de v n’est dicté que par des considérations d’application aux calculs de tassement de
fondations (généralement v=0.33).

En transformant 1’équation (14), on obtient:

P E sin @
—l=(—j F(sin (p) (15.)
B \p
. (1+sing)
ou F (sing): F(sin (p) = (1 T (D)' S
[2(1 + v)szn (p]

Si on considere 20°<p<50°, F (sing)=n/2, la formule devient:

sin @
h_=mE (16.)
P, 2P

Elle peut étre aussi écrite sous la forme :

P1(1+sin<p) _ gPOESimP (16bis)

Pour un sol frottant et cohérent, 1’équation (13) se présente comme suit:

B +ccotp _ [ E JSI'"(D (1 +sin go)(lﬂmq’)
[2(1 + v)sin qp]sm 14

Fy+c.cotop \ B+c.cote

et devient finalement, sous forme approchée:

P +ccotp o E e (17)
P, +c.cot¢p 2 P, +c.coto '
ou
(P, +c.cot (p)(min(p) = g(PO +c.cot)E™™ (17bis)

La formule (16) montre que la pression limite P; croit avec Py. Le rapport E/P; est
constant pour un sol homogeéne. P; est alors proportionnel a Py.

5.1.2 Elastoplasticité et dilatance
Si I’on néglige la dilatance, de forte erreurs sont introduites sur I’angle de frottement
interne ¢@° (angle que I’on cherche a estimer).

L’angle de dilatance y est défini par Wood et Wroth (1977), (cité par Comparieu,
1995), comme la différence entre les angles de frottement interne ¢ et le frottement a 1’¢état
critique (sans variation de volume) ¢;. Les variations de volume en zone plastique fait
intervenir la fonction G(o)=(03-0;)+siny(os3-0;)
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Pour parvenir a I’estimation de 1’angle ¢, Monnet et Khlif (1994), (d’aprés Comparieu,
1995), proposent une méthode assez délicate d’exploitation de la courbe pressiométrique au-
dela de la pression du fluage.

5.1.2.a Relation entre Pl et ¢ lorsque ( KO >1/(1+sin @)
Dans le cas ou (KO >1/(1+sing)), une seule zone de déformations plastiques se

développe autour de la sonde pressiométrique. La relation qui a été déduite des hypothéses et
travaux de Monnet et Khlif (Combarieu, 1995) est la suivante:

ﬁ (I—Sint//sin(p)_ £_2Sin o £ (1+siny)sing 5)
) > ysing P -

Cette formule peut s’écrit également sous la forme:

PI(1+sin ) _ (% — 2siny sin q)jpo(l—sin @ sin l//)E(1+sin w)sing (18bis)

Elle permet de calculer directement P;. On retrouve par ailleurs, lorsque le sol n’est pas
dilatant, c’est a- dire pour y=0°, les expressions (16) et (16 bis).

5.1.2.b Relation entre Pl et ¢ lorsque ( KO < 1/(1+sin@))

Dans ce cas, deux zones de déformations plastiques liées au champ de contrainte
verticales se développent autour de la sonde. La relation cherchée se présente comme suit :

P (I—Sinl//sin (p) 7 £ (1+sin w)sin(p
{—l(1+sin (p)} = (——ZSin(psin l//j[—] (19.)
q0 2 f

ou (o est la contrainte verticale effective. Cette équation peut aussi s’écrire sous la
forme :

Pl(1+sin ?) _ (g_ 2siny sin (/’j(q—o

(I—sin @ sin l//)
E(]+sin l//)sin(o (19bis)
1+sing

Les équations (18) et (18 bis), d’une part, et (19) et (19bis), d’autre part, sont identiques
pour la valeur commune de Ky=1/(1+sing), ce qui assure la continuité entre les deux modes
possibles de comportement du sol lors de la sollicitation pressiométrique.

6 LE DIFLUPRESS L.D.

L’EDF (Electricité de France) a commencé a s’intéresser au fluage des sols, ¢’est-a-dire
a la déformation des sols sous sollicitations constantes, a cause de tassements différés sur
certains cites (Flumet, St-Laurent-des-Eaux etc....)

L’approche conventionnelle consistait a faire des essais en laboratoire sur des
¢chantillons représentatifs, cependant, les résultats obtenus peuvent étre non représentatifs a
cause de leurs remaniements.

Ces constatations ont amené¢ EDF a créer, en 1988, un nouvel appareil de mesure in-
situ : le Diflupress L.D (Leidwanger, 1993).
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Cet appareil a été utilisé sur les sites de centrales nucléaires de St-Laurent-des-Eaux
(Bufi, 1990) et Nogent-sur-Seine (Bufi, 1990) et sur le site d’aménagement hydraulique du
Buéch (Bufi, 1991, Catel, 1993) et du Flumet (Catel et Jourjon, 1994).

Ce paragraphe présente le principe de I’essai, ainsi que son exploitation sur les trois sites
étudiés « St-Laurent-des-Eaux, Nogent-sur-Seine, et Buéch ».

Finalement, on va présenter la détermination de la relation entre la caractéristique de
I’essai de fluage et de la pression appliquée.

6.1 L’ESSAI
6.1.1 L’appareillage

Le Diflupress L.D, Dispositif de Fluage au Pressiometre Longue Durée, est congu sur
le méme principe que le pressiométre classique a la différence prés que I’on peut appliquer
une pression constante pendant un temps trés long pouvant aller jusqu’a plusieurs semaines
(lors de I’essai pressiométrique classique, la charge est appliquée en moyenne pendant une
minute). Cette différence essentielle est a la base des changements dans le dispositif d’essai.
Le systéme de chargement est devenu gravitaire : des plaques de plomb transmettent un effort
constant au piston logé dans un cylindre d’une capacité utile de 3000 cm’. En plus des
dispositifs classiques de mesure de pression et de déplacement du piston, des capteurs de
pression, de déplacement et de température ont été installés et sont reliés a un systeme
d’acquisition de données totalement autonome. La mise en place du capteur de température
est justifiée par la, durée des campagnes d’essais et par les fortes variations journaliéres de
température.

Les sondes utilisées sur I’ensemble des sites sont de type Géocell d’un diamétre
nominal de 60 mm et d’une longueur de 97 cm entre les deux bagues d’étanchéité, sans
cellules de garde. Le schéma de 1’appareil et de son systéme d’acquisition sont montré sur la
figure 4.

6.1.2 Le mode opératoire

Le mode opératoire de 1’essai au Diflupress se décompose en deux parties : une
premicre phase dite relaxation et une seconde phase dite d’essai de fluage.

6.1.2.a Phase de relaxation

La sonde Géocell est mise en place dans le trou de forage réalisé a la tariére a main ou a
moteur et de diamétre 63 mm.

Afin de déterminer le volume initial de la sonde correspondant au diameétre du trou de
forage, la sonde Géocell est introduite dans un tube rigide de diametre 63 mm, puis elle a été
gonflée pour avoir un volume de cylindre uniforme ; le volume de la sonde est alors de 3024
cm’. Ensuite, on dégonfle la sonde d’un volume v (qu 1’on note) pour la sortir du tube et
I’introduire dans le trou de forage.

On réinjecte un volume v’ pour plaquer la sonde au trou du forage.

On procede ensuite a la phase de relaxation, c’est-a-dire qu’on désolidarise 1’ensemble
sonde-manometre du systeme de mise en charge. Le volume dans la sonde reste constant, égal
a la valeur du volume injecté depuis la mise en place de la sonde et 1’évolution de la pression
dans la sonde est enregistrée. On suppose que 1’on a atteint la contrainte horizontale totale du
sol (Py ou o) quand la pression lue au manométre se stabilise.
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Ainsi, cette phase de relaxation permet d’obtenir la contrainte horizontale totale au
niveau de I’essai, et donc, le coefficient des terres au repos ‘Ko’.

T DIFLUPRESS LD, | TREATMENT |

:ZZ.'.""L'_'T'.Z',ZL".'_':.'"::.':::.':::::::Z::ZZZ::::.’:::::::IZ.’FZ?.‘.‘. OF DATA
Pressg[g_ch amber Data acquisition

A S book :

iston. ; channell ... ‘Cchannel3 ((Eote ;

L ipoobDD bbbb'bbi;%oamn:con |

channel2c cchanneld i 3333823233

, : .

channell:absolute pressure 3

! " channel2:piston displacement v i

o ' channel3:temperature
*  channeld:relative pressure

loading
system

manometer

Figure 4 : Diflupress L.D. et son systeme d’acquisition de données

6.1.2.b Phase d’essai de fluage

Une fois que la pression s’est stabilisée, on procede a 1’essai de fluage. On rebranche la
sonde au systetme de mise en charge, et on ajoute une ou plusieurs plaques de plomb pour
appliquer le premier palier de pression. La sonde n’a pas été déchargée puis rechargée : on
applique immédiatement la pression correspondante au premier palier. On enregistre le
déplacement du piston en fonction du temps ainsi que la température.

On mesure donc la variation de volume de la sonde en fonction du temps pour chaque
palier.

On passe aux paliers suivants en ajoutant des plaques de plomb sans décharger la
sonde : on continue d’enregistrer le déplacement du piston en fonction du temps.

On peut tracer la variation de volume de sonde au cours d’un palier de chargement en
fonction du logarithme du temps, et ce, pour chaque palier. Les différents paliers sont
regroupés sur un méme graphe et I’origine des temps est réinitialisée pour chaque palier. On
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présente sur la figure 5 les résultats typiques, obtenus avec les essais au Diflupress : il s’agit
du premier site testé, le site de St-Laurent-des-Eaux.

Pour plus de détail sur le déroulement des essais pour chaque site testé, on se réfere aux
rapports internes de I’EDF utilisés par Leidwanger (1994).
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Figure 5 : Volume de sonde en fonction du temps : site de St-Laurent
6.1.3 Interprétation des résultats d’essais
6.1.3.a Contrainte appliquée

Dans un essai pressiométrique classique, les paliers étant de courte durée, on peut
considérer qu’il n’y a pas de drainage, et les résultats sont interprétés en contraintes totales.

Pour I’essai au Diflupress, la pression que 1’on applique au niveau de la sonde génére
dans le terrain une contrainte totale et des pressions interstitielle qui se dissipent au cours de
I’essai. Il faut noter que la contrainte effective au voisinage de la sonde évolue dans le temps
pour atteindre une valeur constante en fin de dissipation des surpressions.

Avant tout palier de chargement, la seule pression appliquée sur le massif du sol est la
pression des terres au repos po. Lorsque un palier de chargement est appliqué, une pression
radiale supplémentaire est appliquée, cette pression fait fluer le sol. Or, la pression p lue au
manometre correspond a la pression horizontale des terres au repos, augmentée de I’incrément
de pression. Au niveau du sol, le supplément de pression qui fait fluer le sol est en fait Ap
avec :

Ap = (pmano+YW-Hmano'Inertie)'pO

avec Hpano la distance entre le milieu de sonde et le manometre et vy, le poids volumique
de I’eau.

6.1.3.b Pente de fluage
Quand on représente les essais de fluage au triaxial, ou les essais oedométrques de

consolidation secondaire, on utilise une échelle de temps en log t/ty. Dans ces axes les courbes
représentant la déformation sont linaires et on peut les présenter par :
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t
£1= szo+blogt— (20.)
0

ou g est la déformation verticale (ou axiale). ;o est la déformation verticale (ou axiale)
a ’instant to de début de fluage. b est la pente de la partie linéaire de la fin de la courbe.

L'essai au Diflupress sollicite le sol dans les trois directions de I'espace des contraintes
mais du fait de longueur de la sonde et du faible rayon d'action des contraintes, on fait
I'hypothése qu'il s'agit d'un probléme unidimensionnel. Lors de I’interprétation des essais au
Diflupress, la déformation radiale joue un rdle similaire a la déformation verticale ou axiale €;
de I’essai oedométrique. On fait donc une analogie entre 1’essai de fluage au Diflupress, essai
non homogene, et 1’essai oedométrique homogeéne pour lequel on emploiera la méme
formulation mathématique (20) est valable.

Pour identifier la pente de la partie linéaire b, qu’on appellera par la suite « pente de
fluage » B. On tracera la déformation radiale en fonction du logarithme du temps.

La valeur oy de la déformation a la paroi du trou de forage est reliée au volume injecté
dans la sonde par

1A
2 v

(21.)

0o

ou
- AV est la variation de volume mesurée au Diflupress entre le début du palier et la mesure a
l'instant t,

- V{est le volume initial du palier considéré.

- V=V§+ AV est le volume de sonde total a chaque instant,

6.1.4 Relation pente de fluage- contrainte appliquée

Comme on I'a vu précédemment, on peut faire une analogie entre 1’essai au Diflupress
et les essais de fluage en laboratoire. On peut donc adopter les mémes formulations 1'une
inspirée de la relation de Singh-Mitchell (1968) et l'autre de la relation de Schultze (1971);
celles ci sont présentés ci dessous.

6.1.4.a Relation de Singh-Michell

A partir d'essais de fluage dans un appareil triaxial, Singh-et Mitchell ont proposé
d'exprimer la vitesse de déformation axiale sous la forme

g =A (t—tojm exp((x\v) (22.)

v étant le déviateur appliqué, t le temps, A, ty, m et o des constantes a déterminer.

Pour les essais au Diflupress, la linéarité en logarithme du temps conduit a m=1 et on a
alors choisit la relation

e1(t)=z10(to) +P logti (23.)
0

€1(t) étant la déformation en fonction du temps, €;¢(to) la déformation au temps t.
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Afin de déterminer la pente de la partie quasi linéaire des courbes, on utilise la relation
de Bufi (1990).

= exp 2P0} o4)

bl
ou [ traduit la pente de la partie linéaire, o' et b' sont des constants a déterminer, P le
pression appliquée au niveau de la sonde Py la pression horizontale des terres au repos.
11 faut noter que la valeur de 3 augmente avec le niveau de contrainte.
6.1.4.b Relation de Schultze

La formulation reprise par Vuaillat (1980) est analogue a celle de Schultze pour
exploiter des essais de fluage a 1'appareil triaxial:

gr=a+Blog(t—R)) (25.)

ou a et R sont des constantes, il recherche la formulation analytique du coefficient 3.

n
B= m(li] (proposé par Schultze) (26.)
-V

ou y est le rapport du déviateur de contrainte de fluage au déviateur de contrainte a la
rupture. Il introduit une variante dans la formulation de Schultze car il impose une limite finie
de B pour y tendant vers 1. Cela suggere que la loi de variation du coefficient 3 est valable
tant que 1'échantillon testé reste homogene et peu déformé. A la formulation de Schultze, il
préfere la formulation suivante

_ v Y
on| ey

Afin d’exploiter I'essai au Diflupress, on a choisi la formulation suivante pour définir le
coefficient [3:

Bzm( hd J avec w:ﬂ (27.)
02—y Piim — Po

Il s'agit d'une adaptation des formules utilisées par Vuaillat pour les essais de fluage a
l'appareil triaxial.

Dans le cas de I'essai triaxial, le coefficient y est facile a évaluer puisque la valeur des
déviateurs est connue a tout instant car il s'agit d'échantillons homogenes.

Le coefficient y, pendant le fluage est égale a (p-po)/(piim-po), ou (P-Py) est l'incrément
de pression qui fait fluer le sol, (Pim-Po) est l'incrément a la rupture de la couche de sol
considérée. Au voisinage du pressiometre (et du Diflupress), la rupture locale est atteinte pour
un état de contrainte sur la surface limite trés pres de la rupture plastique. C'est pourquoi, on
choisit Py, comme valeur de la pression a la rupture (Leidwanger, 1993).

Les résultats obtenus sont présentés sur les trois sites pour les deux relations (fig. 6-13).
Les régressions obtenues sont satisfaisantes : le coefficient de corrélation est supérieur a 0,9.
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Le choix fait quant a la valeur du coefficient y est validé par les bons résultats obtenus par la
relation de type Schultze sur les trois sites testés.

En conclusion, on établit pour chaque site une relation entre la pente de fluage f et la
contrainte appliquée dans la couche. Ces relations seront utilisées pour caractériser les pentes
de fluages B induites par les batiments de centrales nucléaires.

Pour aboutir a 1'évolution des pentes de fluage induites par les batiments réacteurs de
centrales nucléaires, on procede a différentes hypotheses. En effet, le chemin de contraintes
suivi sous le radier de centrale nucléaire est différent de celui suivi a proximité de la paroi de
la sonde. De plus, on a pu simplifier le cas de l'essai au Diflupress en un probléme
unidimensionnel (Leidwanger, 1993). A priori, dans le cas des centrales nucléaires, on a un
probléme tridimensionnel. Cependant, comme ['épaisseur de la couche compressible sous les
radiers de batiment réacteur sont bien inférieures au diametre du radier, on peut faire
I'hypothése d'un probléme monodimensionnel, ce qui autorise a faire I'analogie entre ce qui se
passe au voisinage de la sonde du Diflupress et ce qui se passe sous le radier de centrale
nucléaire. Bien siir, la déformation principale a la paroi du Diflupress est une déformation
radiale ou horizontale alors que la déformation principale sous le radier de centrale est une
déformation axiale ou verticale.
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7 CONCLUSION

L’ensemble de ces bibliographies montre que le module pressiométrique conventionnel
Eum est 1ié aux différentes caractéristiques des sols : module d’Young, angle de frottement,
coefficient des terres au repos ‘Ky’, angle de dilatance, cohésion, et coefficient de Poisson.

En effet, les formules de Combarieu (1995, 1996) permettent de déterminer la pression
limite p; & partir des caractéristiques de modele de Mohr-Coulomp (E, v, ¢, ¢, y). Par contre,
a partir de 1’essai au pressiométre, on peut mesurer la pression limite ‘p;’ et le module de
déformation dit la module pressiométrique ‘Ey;’.

Une étude paramétrique sera présentée dans le Chapitre IV, afin d’étudier la dépendance
du module en fonction des paramétres du modele de Mohr-Coulomb.

D’un point de vue pratique, pour des calculs d’ouvrages géotechniques, le module
pressiométrique Eyp mesuré sur site doit €tre alors pondéré par la prise en compte du
coefficient o et du rdle des déformations. Le module Ey; représentatif du sol doit étre
multiplié par un facteur de I’ordre de 5 a 10 si I’on veut I’utiliser comme un module de
Young. On retrouve ici le méme ordre de grandeur que dans des comparaison entre module
pressiométrique en charge et module pressiométrique en décharge, de méme que dans les
comparaisons entre module pressiométrique Ménard et module mesuré au pressiometre
autoforeur.

Concernant 1’essai du fluage au Diflupress, il apparait qu’on peut obtenir des
caractéristiques de fluage du sol a partir des données obtenues par 1’essai au Diflupress. Ces
caractéristiques dépendent a la pression appliquée sur le sol. Par analogie, on adapte les
relations d’essais en laboratoire pour le cas de l'essai in-situ au Diflupress. L’essai au
Diflupress est utilisé dans trois approches différentes pour calculer les tassements différés. La
premiére approche est ’utilisation d“une corrélation entre la déformation verticale différée et
la pente du fluage ‘B’. Cette corrélation est basée sur les observations de deux site « St-
Laurent-des-Eaux et Nogent-sur-Seine », en effet, c’est une méthode simple pour définir les
tassement différés. La seconde approche consiste a effectuer des calculs en faisant 1’analogie
avec 1’essai oedométrique. Les tassements différés obtenus sont satisfaisants, et ce genre de
calcul peut étre utilisé dans la future pour avoir une indication du tassement différé. La
troisiéme approche consiste a modéliser la fondation par un modele élasto-viscoplastique
(Chapitre VI).

61



CHAPITRE III: MODELES DE COMPORTEMENT

CHAPITRE III
MODELES DE COMPORTEMENT

62



CHAPITRE III: MODELES DE COMPORTEMENT

1 MODELES DE COMPORTEMENT DES SOLS ARGILEUX ......cccccceevueeerunee 64
1.1  Etude bibliographique ..........cceevieeiiiiieeiieiieeie et 64
2 MODELES AVANCES UTILISES DANS LES SIMULATIONS. ....ccccceeeeccnnnee 65
2.1  Mode¢le de sol avec écrouissage (Hardening Soil Model, HSM). ............ 65
2.2 Modeéle pour sols "mous" (Soft Soil Model, SSM). ......ccceevvieviveneienenne. 68
2.3 Modgéle pour sols "mous" avec effet du temps(Soft Soil Creep Model,
SSCM). ettt 71
2.4.1 Formulation unidimensionnelle ............coceveerierieninninienieieeesceeeen 71
2.4.2 DEFINITION A€ Te €1 €¢ voveeeeeeeeeeeeeeeeeeeeeeeeeeeeeeeeeee e 72
2.4.3 Loi différentielle pour le fluage en 1D ......cccoeeviiiiiiiiieniieiieieceee, 74
2.4.4 Généralisation a trois dimenSIioN.........cceevueeierierieerienieneeeeseeneeie e 75
2.4.5 Les formulations des déformations €lastiques en 3D ..........cccceeviennnane 78
2.4.6 Rappel sur les parametres du modele ...........cooeevviierieniienieeciieieeieeee, 79
3 CONCLUSION 81

63



CHAPITRE III: MODELES DE COMPORTEMENT

1 MODELES DE COMPORTEMENT DES SOLS ARGILEUX
1.1 Etude bibliographique

L'analyse de la consolidation de I'argile, comme la prévision du tassement, de fondation,
a une importance particuliére en géotechnique. La premiere approche rationnelle pour ce
probléme, basée sur le principe de contraintes effectives, a été proposée par (Terzaghi, 1943).
Apres cette date, une recherche intensive a été menée dans ce domaine. Une extension logique
de la théorie de consolidation unidimensionnelle de Terzaghi a une situation en 3D est due a
la formulation poreuse-¢lastique couplée compléte de (Biot, 1941). Les deux théories de
Terzaghi et Biot assument que le comportement de sol est élastique linéaire.

Cependant, le comportement contrainte-déformation d'argile normalement consolidé est
¢lasto-plastique et de nature visqueuse comme le montre (Bjerrum, 1967) et (Schofield et
Worth, 1968). Quelques mod¢les ont été congus pour le comportement de fluage (Yin et
Graham, 1989); (Yin et Graham, 1994, 1999); (Bjerrum, 1967); (Dafalias, 1982); (Adachi et
Oka, 1982); (Leroueil et al, 1985); (Adachi et Mimura, 1987) et (Leroueil et al, 1988). Pour
les situations générales, la plupart des chercheurs se tournent vers les méthodes numériques.
(Schiffman et Arya, 1977), s’appuyant sur le modele de consolidation unidimensionnelle (1-
D) de Terzaghi, ont fait des recherches en utilisant la méthode de différences finies et la
méthode des éléments finis. (Dessai et al, 1979) ont suggéré un modele non linéaire pour le
sol et implémenté ce modele dans un programme de calcul par éléments finis pour traiter le
probléme de consolidation unidimensionnelle. L'analyse de consolidation unidimensionnelle a
¢été réalisée par (Garlanger, 1972), (Kabbaj et al, 1986) et (Yin et Graham, 1996) par la
méthode de différences finies en utilisant des modéles ¢élastiques ou viscoplastique. Dans tous
les cas, peu d'exemple d'analyse de consolidation d'ouvrage in-situ sont disponibles prenant en
considération simultanément :

(a) le comportement dépendant du temps des sols ;
(b) la variation du chargement ;
(©) les multicouches (Desai et al, 1979), (Adachi et al, 1988).
I1 est bien connu que le tassement différé d'une couche argileuse est di :
(1) au couplage hydrodynamique et
(i1) a la nature du fluage de 1'échantillon de sol.

Un aspect du comportement en consolidation unidimensionnelle est le comportement
de consolidation primaire et secondaire. Le fluage existe-il devant la consolidation primaire
ou peut-il étre ignoré devant l'importance des déformations dues a la dissipation des
surpressions interstitielles?. Il existe en effet deux approches différentes appelées Hypothese
A et Hypothése B. Dans I'hypothése A (Ladd et al, 1977) et (Mesri et Choi, 1985), les
déformations de la consolidation primaire associées avec le transfert des pressions
interstitielles a des contraintes effectives sont séparées des déformations dues a la
consolidation secondaire. La théorie de consolidation de Terzaghi est utilisée pour calculer la
compression a la fin de la consolidation primaire, puis un coefficient séparé de consolidation
secondaire est utilis¢ pour calculer le tassement de fluage. Dans 1'hypothése B, on assume que
le fluage a lieu pendant et aprés la processus de consolidation primaire. Récemment, un
nouveau modele élastique viscoplastique (EVP) pour la déformation unidimensionnelle (1D)
a été développé par Yin et Graham, (1989 &1994).
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On peut également citer le modele Mélanie (Lepidas et Magnan, 1990): ce modele
développé au LCPC pour représenter le comportement des argiles naturelles dans les calculs
en ¢léments finis est un modele élasto-plastique anisotrope avec écrouissage, qui permet la
résolution des problémes de consolidation en conditions uni-bi-et tridimensionnelles, dérivé
du modele Cam-Clay modifié.

Les sols mous normalement consolidés sont connus par leur compressibilité trés élevée.
Considérant le module mesuré a I’oedometre pour une contrainte de référence de 100 kPa,
Janbu (1985) rapporte que Eoeq = 1 @ 4 MPa pour I’argile normalement consolidée, ces valeurs
dépendent du type de I’argile.

Les différences entre ces valeurs et celles au sable-NC sont considérables : pour les
sables, on rencontre des valeurs entre 10 et 50 MPa, du moins pour les échantillon non
cimentés. Aussi, dans I’oedometre, I’argile NC est dix fois plus molle que le sable NC. Cela
illustre la compressibilité extréme des sols mous.

Il est clair que le fluage est important pour des problémes qui montrent un tassement
primaire important : c’est le cas de construction des routes, des digues sur les sols
compressibles ou de barrages ou les forts tassements primaires sont suivis par les tassements
du fluage dans les années qui suivent. Dans d’autres cas, des barrages ou des batiments sont
fondés initialement sur des sols surconsolidés; les tassements primaires sont alors
relativement faibles. Ensuite, en conséquence du chargement, la contrainte de consolidation
peut étre atteinte et un fluage significatif peut alors suivre. Dans ce cas, les déformations de
consolidation secondaire peuvent étre du méme ordre de grandeur que celles obtenues dans la
phase primaire.

A part des problémes de fondation, le fluage joue un réle important dans les pentes.
Plusieurs pentes naturelles ont un faible facteur de sécurité et elles montrent des déplacements
continus du au fluage a condition mécaniques ou hydraulique constante, les phénomenes de
solifluxion et certains glissement de terrain lents peuvent étre interprétés comme des
phénomenes de fluage.

Buisman (1936) est probablement le premier a avoir proposé une loi de fluage pour
I’argile aprés qu’il ait observé que le tassement du sol mou n’était pas complétement expliqué
par la théorie classique de consolidation. Le travail en 1D-compression secondaire a été
continu¢ par les chercheurs, par exemple, Bjerrum (1967), Garlanger (1972), Mesri et
Godlewski (1977), et Leroueil (1977). Plusieurs mode¢les ¢€lastoplastiques ont été développés
dans le monde, par exemple, Sekiguchi (1977), Adachi et Oka (1982), Borja et al (1985), et
Yin et Graham (1999). Cet axe de recherches de modélisation mathématique de fluage en 3D
a ét¢ beaucoup influencé par des nombreux axes des modélisation en 1D.

2 MODELES AVANCES UTILISES DANS LES SIMULATIONS
2.1 Modéle de sol avec écrouissage (Hardening Soil Model, HSM).

Le modele HSM a pour objet d'améliorer le modele de Mohr-Coulomb sur différents
points ; il s'agit essentiellement :

- de prendre en compte 1'évolution du module de déformation lorsque la contrainte
augmente : les courbes oedométriques tracées en contrainte-déformation ne sont pas des
droites ;
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- de prendre en compte I'évolution non linéaire du module lorsque le cisaillement
augmente: le module Esy n'est pas réaliste car il y a une courbure des courbes effort-
déformation avant d'atteindre la plasticité ;

- de distinguer entre une charge et une décharge ;
- de tenir compte de la dilatance qui n'est pas indéfinie.

On pourrait dire que ce modele est un dérivé du modele hyperbolique de Duncan-Chang

car il en reprend, en les améliorant, les formulations hyperboliques des courbes effort-
déformation.

Courbes effort-déformation

1
-¢]= El pour ¢<gy (1.)
2Es501-4/q,
1 281
et avec qf:(CCOt¢7—O'3)% et qa=qr /Ry (2)
Module
m
to - ’ .
Ey= gy | <5293 avee p/¥ = 100 (kPa) (3)
¢ cotop + p'Y

Le paramétre Ry est analogue a celui introduit par Duncan.

Pour la décharge on prend :

N
ccotp—o
Eyp=Ef | —2E705 avec P*'=100kPa 4)
ccotep+ pr ef
La figure 1 présente ces définitions :
q, asymptote
_qf - e e failure_line
?m E
=8 1
@ Eur
9 ______
W
) 1
=
=
Z
i
p= .
axial strain €

Figure 1 : Représentation du Hardening Soil Model

Surfaces de charge:

En fonction du paramétre d'écrouissage, on obtient alors dans le plan g-p la forme des
surfaces de charge (figure 2).
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deviatoric stress

mean effective stress

Figure 2 : Forme des surface de charge du HSM.

Les paramétres du HSM:

e Parameétres de Mohr-Coulomb :

¢ . cohésion (effective) [KN/m”’]
¢ : angle de frottement effectif [°]
v Angle de dilatance [°]
e Paramétres de rigidité :
EY Module sécant dans un essai triaxial [KN/m?]
E'Y, Module tangent dans un essai oedométrique [KN/m?’]
m Puissance (environ 0,5 pour les sables) [-]
e Parameétres avancés :
Zﬁf Module en décharge (par défaut £ fof =3g%) [kN/mz]
Vur : Coefficient de poisson en décharge-recharge (par défaut v, = 0.2) [-]
P - Contrainte de référence (par défaut p™ = 100) [KN/m?]
K¢ : Ko- consolidation (par défaut g7¢ =1 - sin @) [-]
Ry : Coefficient a la rupture g,/ g, (par défaut Ry =0,9) [-]
Ctension : Résistance a la traction (par défaut Gepsion = 0) [kN/mz]
Cincrement - Cf. modéle de Mohr-Coulomb (par défaut cincrement = 0) [kN/m3]

La définition du module cedométrique tangent est donnée sur la figure 3 et celle de la

dilatance (éventuellement tronquée) figure 4.
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Figure 3 : Définition du module cedométrique tangent.
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Figure 4: Définition de [’angle de dilatance.

Pour une description détaillée du Hard Soil Model, on consultera Schanz et al. 1999, et
Brinkgreve 1994.

2.2 Modéle pour sols "mous" (Soft Soil Model, SSM).

Ce modele (en abrégé SSM) est un modele dérivé du Cam-Clay. Historiquement le
modele Cam Clay a été développé a Cambridge dans les années 60 par Roscoe, Schoffield et
al.. L'idée de base de ce modele est de prendre en compte 1'effet d'écrouissage que provoque
sur les argiles la pression moyenne. Sous l'effet d'une pression moyenne, la teneur en eau
diminue et l'argile devient plus résistante. Il s'agit d'un modéle élasto-plastique avec une
surface de charge. Sous la surface de charge, le matériau reste €lastique, tandis que si le point
représentatif de 1'état de contrainte effectif atteint la surface de charge, alors des déformations
plastiques apparaissent avec un comportement non réversible. Une surface de plasticité,
associée, limite 1'espace entre les états admissibles et non admissibles.

Paramétres de compressibilité:

Les deux paramétres C. et Cg décrivent le comportement oedométrique ou isotrope
observé dans des essais de laboratoire : ce seront les deux paramétres de base réglant la
position des lignes de consolidation vierge ou des lign