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Introduction

Introduction

L'évaluation d'un certain nombre de problémes de génie civil nécessite souvent la
considération du comportement dynamique des sols comme dans le cas des fondations sous
chargements sismiques, de vibrations dues a des machines ou bien a la circulation routicre
et ferroviaires. Un probleéme tres fréquent de nos jours est I’effondrement du sol, prés d’une
source a mouvement vibratoire, soit sous les fondations des structures existantes soit en
surface. Les raisons de cet effondrement restent variées et fortement dépendantes de la
nature du sol elle-méme. En France, I’affaissement dii a ’effondrement des sols loessiques
sur la ligne du TGV Nord en Picardie se présentait sous forme de cuvettes de 3m a 5m de
diameétre avec un tassement de 0,5m a 1m environ (Cui, 1995). Les recherches menées
depuis 2003 (Marcial et Cui, 2003a et 2003b) ont montré que cet effondrement est
principalement le résultat de I’infiltration d’eau, de ’endommagement dii aux passages du
train quand il se présentait dans des conditions non saturées et de la liquéfaction de
certaines couches quand elles sont saturées. Les travaux réalisés et présentés dans ce
mémoire s’inscrivent dans le cadre des recherches financées par le Réseau Ferré de France
(RFF) et menées conjointement par la Société Nationale des Chemins de fer Frangais
(SNCF) et I’Ecole Nationale des Ponts et Chaussées (ENPC) afin de mieux comprendre le

comportement des sols loessiques sous les sollicitations ferroviaires.

La déformation, potentiellement importante, des sols loessiques est un probléme
géotechnique sérieux, capable de causer des dégats souvent irréparables, tant a des
ouvrages existants qu’a de nouvelles constructions. En raison de leur genése et de leur
constitution, les dépdts de loess forment des structures remarquablement poreuses,
maintenues par des liants, dont la force augmente avec le temps, d’ou la terminologie de
cimentation naturelle. En général, ces dépdts ont une granulométrie semblable, une méme
composition minérale, une structure poreuse et un faible degré de saturation. Bien que cette
formation puisse maintenir une structure relativement poreuse sous une ¢épaisseur
considérable des sols sus jacents, elle restera métastable et la structure s'effondrera dans les

conditions d’un surchargement et/ou d’humidification (Derbyshire et al.,1995b).

Dijkastra et al. en 1994 ont reli¢ le probléme d’effondrement de ces sols a des
conditions initiales de faible densité seche et de faible teneur en eau. Toutefois, on pense

que infiltration d’eau n’est pas la seule cause d’un tel effondrement; leur liquéfaction une
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fois qu’ils sont saturés et soumis a des chargements cycliques dus aux passages répétés de
trains est aussi une cause importante. Pour montrer le caractere liquéfiable de ces sols,
Marcial et Cui ont réalisé en 2003 des essais triaxiaux monotones sur des échantillons pris
sur le site de Beugnatre a différentes profondeurs, 1,20m ;2,20m ;3,50m et 4,90m
respectivement. Ils ont observé une augmentation de la pression interstitielle qui a atteint un
palier proche de la pression de confinement. Ainsi, la susceptibilité¢ de ces sols a la
liquéfaction statique a été mise en évidence. Clairement, il devenait important de trouver
une méthode qui permet de localiser les couches a risque vis-a-vis de la liquéfaction afin de
pouvoir les traiter pour assurer le bon fonctionnement de toutes les structures fondées sur
ces dépots. Cependant, et bien avant qu’une technique stire, efficace et économique soit
¢tablie, il est essentiel que les mécanismes de métastabilité des loess et de son effondrement
soient compris. Ainsi, I’objectif de I’é¢tude dans le cadre de la thése est de développer a
travers plusieurs essais expérimentaux réalisés, deux mode¢les, le premier correspondant a
une méthode de localisation des couches a risque in situ et ce a travers des parametres
géotechniques classiques et le deuxieéme étant un modele rhéologique capable de décrire les

phénomeénes de liquéfaction et d’endommagement.

Plan de I’étude

Ce rapport est divisé en deux parties, la premi¢re comprend 1’étude bibliographique
et expérimentale et la deuxiéme la partie modélisation. Il contient six chapitres au total.
Dans le chapitre I, on présentera les caractéristiques géotechniques du loess de Picardie en
comparaison avec quelques loess du monde. Ensuite, on présentera un résumé sur ses
propriétés d’effondrement, d’endommagement et ses propriétés sous chargement cyclique.
On s’intéresse ensuite aux méthodes d’évaluation du risque de liquéfaction basées sur les
mesures in situ tel le SPT, le CPT, le DMT et les mesures de la vitesse de cisaillement V5 .
Finalement, on présente un résumé sur les modéles de surface de frontiere (Pastor et al.,
1985), de plasticité généralisée (Pastor et al., 1990) et le modele élastoplastique avec

endommagement (Gens et Vaunat, 2003).

Dans le chapitre 11, une présentation du matériau étudié sera faite et les techniques
expérimentales seront développées: le protocole des essais de liquéfaction sur la cellule
triaxiale cyclique, Buhel et Faubel, et son étalonnage, le protocole des essais
d’endommagement sur la presse MTS de 100 KN et le protocole des essais de mesure de la

vitesse de cisaillement réalisés sur les bender element seront présentés en détail. Pour les
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essais de liquéfaction, deux cas seront abordés : liquéfaction a 1’état saturé et liquéfaction a

1”état proche de la saturation.

Dans le chapitre III, une interprétation des essais triaxiaux cycliques réalisés sur des
¢chantillons pris a quatre profondeurs différentes, 1,20m; 2,20m; 3,50m et 4,90m
respectivement et une synthese sur le comportement cyclique du loess seront présentées :
les courbes de résistance a la liquéfaction montrent que le sol situé a 2,20m est le moins
résistant. Les essais cycliques sur des échantillons initialement non saturés montrent qu’a

une teneur en eau proche de celle de saturation, le potentiel a la liquéfaction est significatif.

Le chapitre IV sera consacré a 1’é¢tude du comportement d’endommagement du loess
sous grandes fréquences. Les résultats des essais réalisés sur la presse MTS seront présentés,
I’accent sera mis sur I’effet de la teneur en eau et de la fréquence sur ’endommagement du
sol. Les résultats ont montré que I’endommagement défini comme la variation des
déformations avec le nombre de cycles, est d’autant plus important que la teneur en eau est
¢levée. Cette variation est, pour une méme fréquence, de I’ordre de 1% pour le sol a 1,20m et
de 0,6% pour le sol a 3,50m. Avec I’augmentation de la fréquence, I’amplitude des
déformations semble augmenter légérement. L’effet de la pression et du degré de saturation,
du pourcentage des fines et des carbonates et de la densité sur les mesures de la vitesse des
ondes de cisaillement a travers des essais réalisés sur bender element seront présentés par la
suite. Le chapitre terminera par la proposition d’une corrélation reliant V; a tous ces

parametres.

La deuxiéme partie sera consacrée a la modélisation. Dans le chapitre V, une
application des méthodes d’évaluation du risque de liquéfaction existantes a partir des
données in situ procurées par la SNCF sera présentée en détail. Les résultats montrent que
les prévisions de certaines méthodes telles que le CPT sont cohérentes du point de vue de
localisation des couches a risque, mais en revanche les valeurs importantes du facteur de
sécurité montrent une certaine limite de ces méthodes qui ne prennent pas en considération
I’effet de la cimentation et du passage des conditions non saturées aux conditions saturées.
On présente par la suite le développement d’une nouvelle méthode basée sur les mesures de
la vitesse de cisaillement et les courbes de résistance a la liquéfaction déterminées dans le
chapitre III avec son application a différents sites. La relation proposée dans le chapitre
précédent est essentielle dans cette méthode qui nécessite la connaissance de la vitesse de

cisaillement a 1’état saturé.
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Enfin, dans le chapitre VI, on présentera le développement d’un modé¢le basé sur
celui de Gens et Vaunat (2003), pour I’aspect d’endommagement, sur le modéle de Pastor et
al. (1985) pour I’aspect élasto-plastique et sur le modele d’Alonso et al. (1990) pour I’effet
de la succion. Ce modéle est capable de décrire les principaux phénomeénes observés
expérimentalement sur les leess de Picardie comme 1’effondrement dii a la diminution de
succion, I’endommagement dii au chargement cyclique et la liquéfaction sous sollicitations
cycliques a 1’état saturé. La détermination des paramétres du modéle sera discutée et les

résultats d’une étude paramétrique sera présentée.
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Chapitre 1

Les lwss: généralité sur leur comportement

1.1 Lithologie, formation et répartition en France et dans le monde

Le less, habituellement de couleur jaunatre ou brun, est un sol sédimentaire détritique
meuble formé par I'accumulation de limons issus de I'érosion €olienne (déflation) sous
climat périglaciaire. Il est appelé aussi « limon des plateaux » (notice des cartes géologiques
frangaises) bien que leur position en sommet de plateau ne soit pas systématique.
Etymologiquement, le terme «loess» a été formé par le géologue Von Leonhard,
probablement a partir de 1'Aléman (dialecte suisse) ldsch « peu compact, meuble, gros
caillou ». Parfois nommé la "farine des roches" en raison de son origine dans les dépots
glaciaires, le loess est fortement susceptible a 1'érosion du vent. Ces dépots sont devenus
trés profonds, jusqu'a 90 m de profondeur dans les régions de la Chine et jusqu'a 30m dans

les bluffs de loess le long des fleuves du Mississippi et de Missouri aux Etats Unis.

Le lcess est formé principalement de silice (quartz détritique) et de carbonate de calcium
(CaCO0s). 11 se caractérise par un treés bon tri granulométrique dii a son origine €olienne,
avec essentiellement des grains compris entre 10 et 50 wm. Ainsi au niveau granulométrique
le leess est un limon. I contient, en proportion moindre, des sables et des argiles (ces
derniéres pouvant étres agglomérées et former des grains de limon fin). Il est homogene,
sans stratifications mais avec une tres forte porosité résultant de traces de racines et d’une
cimentation carbonatée des grains. Il résulte, au cours du Pléistocéne, de 1'accumulation,
sous climat froid et sec, de limons transportés par le vent depuis des zones sources
(alluvions, dépdts fluvio-glaciaires, sédiment cotiers et estuariens, zones arides) soumises a
une déflation éolienne. Une dérive granulométrique vers les sables (laess « sableux ») peut
étre due a la proximité de la zone source lceess et donc a un tri éolien moins poussé (Pierre

Antoine, 2002).

La répartition spatiale du leess est liée aux conditions de dépots, en marge des inlandsis
continentaux et des déserts glaciaires. Le loess est présent aux latitudes moyennes de
I'hémisphére nord, entre 30° et 60° (Europe, Etats-Unis, Chine) sur environ 10 % de la
surface terrestre. Des dépots de leess existent, dans I'hémisphére sud, en Argentine et la New

Zélande. L'épaisseur des sédiments loessiques peut dépasser plusieurs dizaines de meétres.
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Les plus importants dépdts se situent en Chine ou ils atteignent environ 200 m de

profondeur et sont incisés en plateaux (figurel-1).

!
f"
(Evans et Heller, 2003)

Figure 1-1: Répartition du loess sur les cinq continents (Evans et Heller, 2003)

En France, le loess recouvre le nord du pays d'une couche de quelques métres d'épaisseur au
maximum; il est formé de particules d'argiles, de silice et de calcaire. Il provient de la
déflation des matériaux glaciaires quaternaires. Le calcaire est dissous en surface par les
eaux d'infiltration: le loess est décalcifi¢ et prend le nom de lehm. Une zone

particulierement affectée est la zone de Picardie située entre Paris et Lille.

1.2 Caractérisations géotechniques du loess de Beugnatre

Les résultats de la campagne de reconnaissance des sols réalisés sur un site a Beugnatre
ont montré la présence de limons décomprimés peu plastiques, en général non saturés et
caractérisé€s par une forte porosité (de I’ordre de 48%), par une faible densité seche (1,39 -
1,55 Mg/m’), et par la présence d’une cimentation carbonatées (CaCos) variant de 5% a
15% suivant la profondeur. La granulométrie de ces sols effectuée sur des prélévements
réalisés sur quatre profondeurs différentes, 1,20m ; 2,20m ; 3,50m et 4,90m respectivement
montre que ces limons de couleur marron clair présentent une fraction argileuse (<2pm)
variant entre 16% et 20% (Figure 1-2). Le degré de saturation varie entre 53% et 82%. La
succion initiale a été mesurée par la méthode du papier filtre et elle varie entre 20 kPa et 34

kPa.
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Figure 1.2: Courbes granulométriques des quatre sols (Marcial et Cui, 2003)

En Bulgarie, en Roumanie et aux états Soviétiques, on trouve des loess presque
identiques a ceux de Beugnatre : densité séche faible (1,39 a 1,42 g/cm’), une faible teneur
en eau naturelle (14%), faible indice de plasticité¢ (6,4 a 10), 10 a 20 % de fines et un
pourcentage de carbonate (CaCOs) assez ¢levé (16,32 a 22,4 %) (Antonov, 2003). Les
propriétés géotechniques du leess sont généralement trés dépendantes de sa composition et

de sa structure.

Les effets liés aux problémes des loess sont importantes sur l'infrastructure, les
développements urbains et ruraux en Chine et I'Europe de I'Est. Par exemple, en Chine dans
la ville de Xining, un immeuble de trois étages a été complétement détruit apres
I’effondrement du sol situé sous les fondations dii a I’augmentation de la nappe phréatique
(Qian et al., 1988) ; en Libye, on a identifi¢ un affaissement de 1,50 a 2m d’un barrage de
30m a 40m sur un dépot de loess de Sm a 20m, ce qui a conduit & des traitement spéciaux
du sol avant la construction ; dans les unions soviétiques 10% du territoire concerne les

leess, les sols sur lesquels reposaient 30% des constructions réalisées entre 1960 et 1980.

1.3 Propriétés d’effondrement

Marcial et Cui (2003) ont réalisé une étude de quantification des phénomenes
d’effondrement et d’endommagement de ces sols loessiques de Beugnatre. IIs ont montré a
travers des essais de laboratoire que ces sols sont susceptibles de s’effondrer sous des
sollicitations mécaniques (contrainte statique), hydriques (humidité) et cycliques.

Contrairement au phénomene d’effondrement lié & I’augmentation de la teneur en eau sous
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des contraintes mécaniques et qui a fait I’objet de nombreuses investigations, 1’effondrement
di a l’effet dynamique est trées peu abordé, tant sur le plan théorique que sur le plan
expérimental. Pour cette raison Cui et al. (1995) se sont intéressés de plus pres sur cet effet et
ont montré qu’il n’est pas négligeable puisqu’ils ont obtenu sous I’application de vibrations
cycliques, 10% d’effondrement contre 2% sous ’effet de la saturation a 200 kPa de contrainte

verticale constante.

En général, un sol est dit éffondrable s’il vérifie deux conditions : premierement au
niveau macroscopique, la présence d’une forte porosité et deuxiémement a 1’échelle
microscopique si le critere de rupture de Mohr — Coulomb généralisé (Cui et Magnan,2000)

est vérifié :
T, =¢(S,CaCO,)+0,(0,S)tangp({,) ou

Tmax st 1a résistance au cisaillement local (agrégat — agrégat ou grain — grain)
¢ est la cohésion dépendante de la succion et de la cimentation CaCOs

O, est la contrainte normale dépendante de la contrainte ¢ et de la succion

¢ est I’angle de frottement dépendant principalement de I’indice de densité 4.

Marcial et Cui (2003) ont étudié plusieurs criteres d’effondrement, les critéres de Knight
(1963), de Denisov (1951), de Feda (1964), de Stephanoff et Kremakova (1960) etc. sur les
quatre couches de sol. Ils ont constaté que la couche a 2,20m était la plus éffondrable ce qui
était en bon accord avec les observations in situ. Cette couche a été ainsi sélectionnée pour
évaluer son risque d’effondrement aux simple et double oedométre (figure 1-3a). Les
résultats sont récapitulés dans le tableau 1-1. Sur la figure 1-3b, on présente les courbes
obtenues au porosimétre a mercure pour un sol intact et effondré de la couche 2,20m. La
différence entre 1’état effondré et 1’état intact s’explique principalement par I’effondrement
des macropores. En effet, la valeur de 1’indice des vides occupés par le mercure, e, a 7um
de rayon d’acceés est égale a 0,3 environ pour 1’échantillon intact, alors que celle pour
I’échantillon effondré est égale a 0,1, soit une différence de 0,2. Cette différence est
comparable avec la mesure macroscopique : I’indice des vides déterminé au début de 1’essai

était de ’ordre de 0,8 alors qu’a I’état intact il était de 0,97.
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Tableau 1-1: Effondrement obtenu par simple et double oedométre, sous 200 kPa de contrainte

(Marcial et Cui, 2003)

Effondrement (%) Effondrement (%)
Teneur en eau (%)
Double oedométre Simple oedomeétre
23 1,99 1,59
18 3,66 3,22
14 4,39 4,66
10 6,03 5,90
4 7,43 6,86
0 9,05 7,75

Les résultats présentés au tableau 1-1, montrent une augmentation de 1’effondrement avec la
diminution de la teneur en eau et que la valeur de I’effondrement obtenue avec les deux

méthodes est presque identique.
1.4 Les propriétés d’endommagement

L’endommagement des sols cimentés est défini comme 1’évolution des déformations
volumiques dues aux chargements mécaniques. Pour le lecess de Picardie, un des
phénomeénes engendrant 1’effondrement est I’endommagement di aux circulations répétées
du TGV. Au laboratoire, ce phénomene a été étudié au triaxial sous faible fréquence et sur
la presse MTS ou la fréquence du chargement appliqué peut aller jusqu’a 40Hz. Les essais
d’endommagement mesurés au triaxial cyclique sous un déviateur de 20 kPa réalisés sur des
échantillons non saturés ont montré que la rupture n’est jamais atteinte quelque soit la
teneur en eau. Avec I’augmentation du déviateur par palier de 10 kPa, les résultats ont
montré que la charge a la rupture est fortement dépendante de la teneur en eau (figure 1-4).
Il y a d’autant moins de nombre de paliers de charge que la teneur en eau est élevée,
montrant une diminution de la résistance du sol avec 1’augmentation de la teneur en eau.
Ceci est compatible avec les résultats classiques des sols non saturés. De plus, le
comportement du sol a chaque palier semble dépendre de ’amplitude du déviateur. En effet,
plus I’amplitude du déviateur est grande, plus la déformation est généralement importante;

mais ceci a I’exception de ’essai a w = 10% ou ce phénomene n’est pas observe.
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Figure 1-3: Exemple d’effondrement du loess a 2,20m (a) au simple et double oedomeétre (b) vu selon la

technique du porosimétre a mercure (Marcial, 2003)
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Figure 1-4: Effet de I'eau sur 1'évolution des déformations pendant un chargement cyclique a la rupture

(a) déformations axiales (b) déformations volumiques

Sur la presse MTS, Marcial et Cui (2003) ont réalisé des essais d’endommagement
en appliquant des cycles de contraintes de 35 a 55 kPa. Ces contraintes ont été définies en
considérant le poids de terres (35 kPa) et la charge cyclique induite par le TGV (0-20 kPa).
Les résultats ont montré que le taux de déformation reste le méme au bout de 10 millions de

cycles (5 ans de circulation du TGV). La teneur en eau a un effet important sur 1’évolution
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des déformations (figure 1-5 (b)), en revanche, 1’effet de la fréquence semble négligeable
(figure 1-5(a)).

0.6 0.6
5Hz -27 % —

i e
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| | 0 | | |
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Figure 1-5: Evolution des déformations axiales avec ’endommagement (a) effet de la fréquence

(b) effet de ’eau

Pour étudier I’effet de I’endommagement sur I’effondrabilité du loess, ils ont réalisé
des essais oedométriques (méthode du double oedométre) sur des échantillons endommagés

a différentes teneurs en eau et fréquences. Le tableau 1-2 résume les résultats obtenus.

Tableau 1-2: Effet de I'endommagement sur 1'effondrabilité du loess (Marcial et Cui, 2003)

9 Eff. Eff. Eff. Eff. Eff. Eff.
() (Intact) | (IM-20Hz) |(2M-20Hz) |(10M-20Hz) | (SM-20Hz) | (M-5Hz)
10 6,03 - - - 3 -
27 1,75 2,75 2,4 0,6 - 0,5

A partir du tableau 1-2, on observe que I’effondrement diminue aprés endommagement du
sol intact a faible teneur en eau, alors qu’il devient dépendant de la fréquence et du nombre

de cycles appliqués pour une teneur en eau beaucoup plus importante.
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1.5 Propriétés de liquéfaction

Les essais d’endommagement ont montré que les déformations volumiques
développées sont importantes avec I’application de millions de cycles. On peut imaginer que
si cette variation due a 1’écrasement de pores peut aboutir a la saturation du sol, il est possible
que le phénoméne de liquéfaction ait lieu. En effet, Marcial et Cui en 2003 ont réalisé des
essais triaxiaux en chargement monotone non drainé. Les résultats obtenus ont montré une
augmentation de la pression interstitielle jusqu’a 21,5 kPa, proche de la contrainte de
consolidation (25 kPa) (figure 1-6(a)). Par référence aux travaux de Benahmed sur la
liquéfaction des sables laches sous cisaillement monotone et cyclique (Benahmed, 2001 ;
Canou et al., 2002 ; Benahmed et al., 2004), qui ont montré la bonne correspondance entre le
comportement en chargement monotone en condition non drainée et le comportement
cyclique, la liquéfiabilité du leess a été mise en évidence. Ainsi, des essais triaxiaux cycliques
ont été réalisés sur des échantillons a 2,20m et les résultats ont confirmé les observations en
chargement monotone. En effet, & qma=13,9 kPa la liquéfaction a eu lieu au bout de 3 cycles

(figure 1-6(b)).
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Figure 1-6: Essais sur triaxial (a) Essai monotone, mise en évidence de la liquéfaction statique du loess (b)

Essai cyclique, liquéfaction du loess sous chargement cyclique (Marcial et Cui, 2003)
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1.6 Méthodes pour déterminer le module de cisaillement d’un sol en petites et grandes
déformations

Vu la complexité du comportement du leess, on s’intéresse de plus pres sur 1’évolution
de sa résistance et de sa rigidité, donc sur 1I’évolution de son module de cisaillement sous
différentes conditions de chargement. En général, les procédures des essais pour déterminer
les parametres dynamiques d’un sol sont divisés en deux catégories : les essais réalisés sous
des conditions de faibles déformations (déformations considérées élastiques) et les essais
réalisés en grandes déformations (déformations plastiques non négligeables) ou le

comportement dynamique ou cyclique peut &tre observé jusqu’a la rupture (figure 1-7).

Amplitude des déformation de cisaillement, y (%)

10 107 107 107! 1 10
g [ I I I I I
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Essais au laboratoire

Figure 1-7: Un apercu sur des amplitudes de déformations dues au cisaillement (Studer et Koller, 1997)

En laboratoire, les essais peuvent étre réalisés en petites déformations. Parmi ces
essais, on cite les essais de colonnes résonnantes, les essais sur bender element, les essais
d'élément de compression piézoélectrique et les essais ultrasoniques. L’essai de pendule de

torsion libre est aussi capable d’atteindre I’intervalle de comportement élastique d’un sol. On
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peut le considérer comme un cas particulier de I’essai de colonne résonnante. En revanche,
l'essai direct ou simple de cisaillement cyclique, I’essai de torsion de cisaillement cyclique et
les essais triaxiaux cycliques appartiennent au groupe des essais a grandes déformations. Ils
sont essentiellement développés pour étudier le comportement de liquéfaction sous un
chargement dynamique ou cyclique.

Les essais in situ peuvent également étre divisés en petites et grandes déformations. Les
divers essais sismiques, utilisant une source artificielle de vibration et des sondes de vibration
sont classifiés dans la premiére catégorie. A la deuxiéme catégorie appartiennent les essais
statiques conventionnels comme les essais de pénétrations, aux pressiometres et les essais
standard de dilatometre. Ils fournissent d’une maniere indirecte les modules dynamiques au
moyen de fonctions de corrélation. Les essais sismiques servent en général a déterminer des
vitesses de cisaillement et de compression. Si ’onde produite est mesurée avec plusieurs
sondes, un calcul du coefficient d'amortissement est possible. Le tableau 1-3 résume cette

classification.

Tableau 1-3: Les différents types d'essais en cyclique et leur domaine d'application

Domaine élastique Domaine plastique
Colonnes résonnantes Cisaillement cyclique direct
Bender element Triaxial cyclique

Essais au laboratoire |Element de compression | Torsion de cisaillement cyclique

piezoéléctrique
Ultrasonique -
Réfraction sismique DMT (dilatomeétre de Marchetti)
Réflexion sismique PMT (pressiomeétre)
SASW (analyse spectrale

P CPT
des ondes de surface)

Essais en place
Cross-hole, down-hole,up-
SPT

hole sismique

SCPT -

Géotomographie -
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1.7 La dégradation du module de cisaillement pendant un chargement statique et cyclique
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Figure 1-8: Symboles et définitions pour les essais cycliques (Sharma et Fahey, 2003) i

Malgré le fait que la question de I’affaiblissement de la rigidité d’un sol avec les
déformations ait été largement abordée dans la littérature pour le chargement monotone, elle
reste néanmoins en manque d’information concernant la dégradation de cette rigidité avec le
chargement cyclique, particulierement pour les sols cimentés. Fernandez et Santamarina
(2001) ont montré que I’effet de la cimentation sur la résistance et la rigidité d’un sol
prédominent le comportement en petites déformations. Dans ce domaine, le sable se
comporte d’une fagon fragile méme pour les échantillons moyennement laches. La dilatance
tend a étre plus importante pour les sables cimentés que pour les sables non cimentés. En
grandes déformations, ¢’est la nature particulaire du milieu qui prédomine, ce qui fait de la
rigidité du sol dépendante de 1’état de chargement. La contrainte de transition entre les deux
régimes de déformations, augmente avec le pourcentage de cimentation. Un changement de
la pression de confinement isotrope peut aboutir a une décimentation. L’effet est plus
prononcé au déchargement. Le chargement avant la cimentation produira un sol plus
résistant que dans le cas de cimentation avant un chargement, mais la différence entre ces
deux états est relativement faible, et ainsi I’histoire de chargement-cimentation reste peu
abordée.

Sharma et Fahey (2003) ont étudié I’effet du cisaillement cyclique sur Ie

comportement des sols cimentés. Ils ont observé que les déviateurs de contraintes et les

déformations au point de plasticité diminuent avec 1’augmentation du nombre de cycles pour
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les sables cimentés due a la dégradation progressive des liants, qui correspond a une
diminution de rigidité. De I’autre c6té, I’effet de 1’écrouissage positif est observé dans le cas
des sables non cimentés, qui correspond & une augmentation du point de plasticité avec le
nombre de cycles.

Pour décrire le comportement d’un sol sous chargement cyclique, en particulier la dégradation
du module de cisaillement, plusieurs auteurs ont adopté la notion de module sécant (Ggsc)
comme présenté sur la figure 1-8. Le module tangent initial Gomax €st déterminé a partir de la
courbe de chargement monotone. Ces notions sont importantes pour analyser la dégradation

des modules des sols cimentés par rapport aux non cimentés (figures 1-9 (a) et (b)).

1200 L2
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Figure 1-9: Dégradation du module de cisaillement sécant d'un sol cimenté et non cimenté a partir d'un

essai triaxial cyclique: (a) non normalisé par rapport a G, (b) normalisé (Sharma et Fahey, 2003)

La dégradation de la rigidité du sol est souvent corrélée au nombre de cycles N par
I’intermédiaire d’un indice de dégradation dp, initialement proposé par Idriss et al. (1978). Cet
indice est défini comme le rapport de module de Young du ni¢me cycles (En) & celui du
premier cycle (E;) et qui pour le mode de déformation triaxial est exprimé selon :

EN GN N*d

ou d est la pente de la droite tracée dans le plan logarithmique de Ex/E; ou Gn/G; en fonction
de N. Il faut noter que le rapport Ey/E; = Gy /G, tient dans le cas ou le coefficient de Poisson

reste constant.
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D’autres auteurs ont propos¢ différentes expressions pour Op :

0, = ((;;—N =1-Dlog,, N (Yasuhara et al., 1997)
1
GN
0,=—=1-a(N-1) (Sharma et Fahey,2003)

1

Cet indice a une importance particuliére pour les sols cimentés car c’est a travers cet indice
qu’on peut estimer la durée de la fatigue en adoptant un critére de rupture basé¢ sur un

ensemble de réduction de la rigidité.

1.8 Présentation de quelques essais in situ

Plusieurs essais in situ définissent la géostratigraphie et obtiennent des mesures directes
dans les conditions réelles des propriétés du sol et de ses parametres géotechniques. Les essais
les plus courants sont : I’essai de pénétration standard (SPT), les essais de pénétration quasi
statique et dynamique au cone (CPT) et (PD ou CPTU), I’essai de dilatometre de Marchetti
(DMT) et les essais de mesures de la vitesse des ondes de cisaillement (V). Chaque essai
applique différents modes de chargement afin de mesurer la réponse du sol. Certains essais,
comme le SPT nécessitent la réalisation de forages, d’autres comme le CPT et DMT sont
réalisés par enfoncement direct des instruments dans le sol. Quelque soit le type d’essai

utilisé, chacun a ses avantages et ses inconvénients d’utilisation.

Essai au SPT

Cet essai est réalisé durant I’avancement du forage dans le sol pour obtenir des mesures
approximatives de la résistance dynamique du sol avec la récupération d’échantillon de sol
remanié dans une éprouvette. Le principe de I’essai consiste a battre un carottier par un
mouton de 63,5 kg dans le sol et a compter le nombre de coups (N) nécessaire pour enfoncer
la sonde de 30 cm. La plupart des corrélations empiriques développées a partir de cet essai
reposent sur I’hypothése que ce sont I’indice de densité (Ip) et la contrainte de consolidation

(6.) qui conditionnent le paramétre N et le risque de liquéfaction (Seed et al., 1977, 1983).
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Essai au CPT et PD

C’est peut-Etre les essais les plus populaires parmi les autres a cause de la rapidité de leur
exécution, ce sont des essais économiques et procurent un profil continu de la géostratigraphie
et de 1’évaluation des propriétés du sol. L essai CPT consiste a enfoncer une pointe conique a
vitesse constante (20mm/s) dans le sol et & mesurer la résistance en pointe ¢, et le frottement
latéral, f; au cours du fongage. L’essai au PD a en plus une sonde a mesurer la pression
interstitielle. Bien que le nombre des essais réalisé€s sur site soit encore moins important que
pour le SPT, ces essais sont plus reproductibles et donc plus fiables que ceux réalisés par le
SPT. Leur utilisation s’étend aux argiles et aux sables denses, alors qu’ils ne sont pas

recommandés pour les graviers. Ces essais ne procurent pas d’échantillons.

Essai au DMT

Le dilatométre de Marchetti utilise des mesures de pression en provenance d’une lame en inox
enfoncée verticalement dans le sol a 200m d’intervalle de profondeur. La vitesse
d’enfoncement étant de 1’ordre de 20mm/s. Le principe repose sur le gonflement d’une
membrane placée dans la lame par I’intermédiaire d’un gaz (nitrogéne). Deux mesures sont
enregistrées : la premi¢re au moment du contact de la membrane avec le sol, notée py et la
deuxiéme apres un déplacement du centre de la membrane de 1,1mm dans le sol. A partir de
ces deux mesures, trois indices sont calculés pour obtenir une stratigrahie du sol, des
estimations des contraintes latérales au repos et du module élastique. Ces indices sont :
I’indice du matériau, /Ip qui aide a la classification du sol, le module de dilatométre, Ep et

I’indice des contraintes horizontales, Kp qui sont liés a la résistance du sol.

Essais par les méthodes géophysiques

Il existe différents types d’essais géophysiques comme par exemple les mesures des ondes
mécaniques (sondages de réfraction sismique (SR), essai de crosshole, essai de downhole, et
les essais d’analyse spectrale des ondes de surface (SASW)). Les ondes mécaniques sont
utiles quand a la détermination des propriétés élastiques du sol, particuliérement le module de
cisaillement. Ces techniques utilisent la propagation des ondes a leurs vitesses caractéristiques
pour déterminer les différents types de couches, la rigidité élastique et les coefficients

d’amortissement des sols. Ces essais sont réalisés a un niveau de déformation de ’ordre de
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10°. Les quatre formes d’ondes générées dans le sol sont: les ondes de compression
(ondes P), les ondes de cisaillement (ondes S), les ondes Rayleigh (ondes R) et les ondes Love
(ondes L). Ce sont plutét les ondes P et S a qui on s’intéresse puisqu’elles sont directement

reliées aux modules ¢lastiques du sol.

1.9 Les méthodes d’évaluation du risque de liquéfaction

En 1985, le centre national des recherches (NCR), présidé par le professeur Whitman, a
formé une assemblée de 36 experts pour revoir et évaluer I’art et la connaissance des
désordres dus a la liquéfaction. En 1996, une deuxi¢me assemblée a été formée et sponsorisée
par le centre national des recherches pour le génie sismique (NCEER) pour revoir les progres
qui ont été faits depuis 1986 et dont le but est d’améliorer la premiére procédure d’évaluation
de la résistance a la liquéfaction mise en place par Seed et Idriss en 1971. La liquéfaction
¢tant définie comme le phénomene observé quand il y a une génération de grandes pressions
interstitielles dans le sol dues a un chargement cyclique (effet d’un séisme par exemple) et
dont les conséquences est le radoucissement sévere des sols granulaires.

Selon le comité, les facteurs majeurs contrdlant la liquéfaction des sols cohérents saturés
sont la durée et I’intensité des mouvements sismiques, la densité du sol et la pression de
confinement effective. Depuis, un certain nombre de méthodologies sont développées pour
¢valuer la réponse cyclique des sols. En général, les analyses de liquéfaction réalisées dans

les études sont basées sur trois approches :

e approche par contraintes cycliques (par exemple, Seed et Idriss, 1971);
e approche par déformations cycliques (par exemple, Dobry et autres, 1982);

e approche par intensité d'Arias (par exemple, Kayen et Mitchell, 1997).

Les concepts d’indice des vides critiques (Casagrande, 1936) et la droite d'état critique pour
les sables (Been, 1999) peuvent étre utilisés pour évaluer ces méthodes. Les méthodes basées
sur contraintes-cycliques et les déformations-cycliques ont été développées a l'origine a partir
d’essais de laboratoire. Mais étant donné que la réponse cyclique des sols est controlée par
des facteurs tels que la nature du sol, les pré-déformations, l'histoire de chargement, la
cimentation, et les effets de vieillissement (Seed, 1979) qui ne peuvent pas étre reproduites au
laboratoire, on utilise trés souvent des relations empiriques développées a partir des

paramétres obtenus in situ. L'approche d'intensité d'Arias pour I'évaluation de liquéfaction
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s’est développée en utilisant des bases de données in situ comme des sismogrammes
enregistrés de tremblement de terre. Puisque cette méthode utilise l'histoire enticre d'un
accélérogramme, les incertitudes des procédures simplifiées et des facteurs d’échelle

empiriques d’amplitude (MSF) peuvent étre réduites au minimum.

1.9.1 Approche par contraintes cycliques (Seed et Idriss, 1971)

Cette approche est la procédure la plus largement utilisée dans la pratique pour estimer
la résistance a la liquéfaction des sols sableux. Pour représenter les mouvements du sol dus a
des tremblements de terre avec un seul parameétre simple, une procédure simplifiée a été
développée par Seed et Idriss (1971). La résistance a la liquéfaction est évaluée en comparant
un indice de propriété du sol au rapport de contraintes cycliques (Rcs). Le Res est l'effort de
cisaillement cyclique moyen dans une couche (Tay,) normalisé par rapport a la contrainte
effective due au sol sus jacent (G'y,). Il est fonction de I'accélération en surface maximale
(amax), de la profondeur au point considéré (z), des contraintes verticales totales (Gyo,) et
effectives (G'vo). (amax) peut étre déterminé a partir de I’histoire de I'accélérogramme ou bien
étre estimé a partir des relations d'atténuation. Pour un moment dii a un tremblement

d’amplitude My, = 7,5, le Rcs est généralement présenté par 1’équation suivante:

Res =[T.“” j=0.65x[“ﬂjx[%]xm (1.1)
O vo g o',

OU a max est 'amplitude maximale de 1’accélération horizontale au niveau de la surface du

sol ;0,, et 07, sont les contraintes verticales totale et effective des sols sus-jacents ; 7, est un
coefficient réducteur des contraintes avec la profondeur.
Le comité a recommandé les modifications suivantes pour le calcul de Rc¢s. Pour les projets a

faible risque, les équations suivantes peuvent €tre utilisées pour la détermination de 7, :

rg=1-0.00765x z pour z<9.15m (1.2a)
rq=1.174-0.0267 x z pour 9.15m <z <23 m (1.2b)
74=0.744 - 0.008 x z pour 23 <z <30 m (1.2¢)
rg=0.5 pour z >30 m (1.2d)

ou (z) est la profondeur du sol en métre. Les deux équations (1.2a) et (1.2b) ont été proposées

par Liao et Whitman en 1986, la partie (1.2¢) a été ajoutée par Robertson et Wride en 1996, et
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la partie (1.2d) a été proposée par un ingénieur de I’armée américaine, Marcuson. Ces
équations donnent une valeur moyenne de r; et sont présentées sur la figurel-10 avec
I’intervalle des valeurs proposées par Seed et Idriss (pour les premiers 15m de profondeur).
Comme alternative pour I’équation (1.2), Blake (1999) propose une seule équation pour le

calcul de rq4 :

. (1.00-0.4113x Z** +0.04052x Z + 0.001753%x Z"*)
4 (1.00-0.4177% Z° +0.05729 % Z — 0.006205x Z"* +0.001210x Z*)

(1.2¢)

Au Japon, 7, est simplement pris égala: r,=1—-0.0015Z

Les facteurs influengant r, a considérer dans les petits projets sont la profondeur et les
valeurs moyennes obtenues par les équations proposées. En général, la méthode simplifiée
n’est pas vérifiée pour des profondeurs supérieures a 15m. C’est ainsi que pour des projets
importants, les valeurs de r; sont a discuter. La réévaluation des données et de leur

interprétation ont amené Idriss (1999) a proposer les expressions suivantes :

r, = expla(z)+ B(z2).M ] (1.29)
avece

a(z) =-1.01-1.126 xsin[(z/11.73) + 5.133]
B(z)=0.106+0.118 xsin[(z/11.28) + 5.142]

ou z est la profondeur en métres et <25 m.
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Figure 1-10 : Courbe de r, en fonction de la profondeur développée par Seed et Idriss (1971) avec les

lignes des valeurs moyennes ajoutées a partir des équations (1.2)

1.9.2  Facteur d’échelle d’amplitude

La magnitude du moment di au tremblement de terre influence la durée de la

secousse, et augmente ainsi significativement le nombre de cycles de contraintes. Avec un

plus grand nombre de cycles, le sol éprouvera une résistance a la liquéfaction plus faible. Les

effets de I’amplitude des tremblements de terre ne sont pas inclus dans I'équation (1.1), ainsi

les facteurs d’échelle d’amplitude (MSF) ont été¢ développés. L’amplitude de référence pour

l'analyse basée sur I’approche par contraintes cycliques est de 7,5. Initialement, on a

développé les tendances de MSF a partir de données sur chantier et au laboratoire, en se

basant sur des relations entre l'amplitude et le nombre de cycles de contraintes équivalents.

Une relation entre I’amplitude du moment, M,, et le nombre significatif de cycles de

contraintes, ng,, peut étre exprimé selon 1’équation 1.3 (Seed et al., 1985):

n,, = 0.0007x M **

(1.3)
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Un certain nombre d'études sur la variation des facteurs d’échelle d’amplitude a été réalisé
(Ambraseys, 1988; Arango, 1996; Andrus et Stokoe, 1997). Des études ont permis
I’élaboration des recommandations de NCEER (Youd et Noble, 1997). La réévaluation des
données in situ et des essais au laboratoire sur des échantillons congelés a conduit a un facteur
d’échelle d’amplitude révisé (Idriss, 1999):

MSF=31.9(M,)"" (1.4)

Ces études ont également montré que la profondeur des couches liquéfiées affecte les facteurs
d’échelle d’amplitude a travers le coefficient réducteur de contraintes rq. La figure 1-11
présente la gamme des ces facteurs déterminés a partir de diverses études. Les facteurs
d’échelle d’amplitude recommandés par le workshop NCEER (1997) étaient entre la limite
inférieure des courbes d'Arango (1996) et les courbes d'Andrus et Stokoe (1997). Les facteurs
d'Idriss (1999) correspondent bien avec les recommandations de NCEER pour des

profondeurs entre § et 16m.

—— Idriss (1999) ® Seedetal. (1985)
0O Ambraseys (1988) A Arango (1996)
e A Arango (1996) X Andrus & Stokoe (1997)
£ |35
s [
3 3t
- L
2 25{z=24m ----
5 Fz=16m ----..’\\Q
s 2 e
) rz= m .
T 151 s
= °
:Q)
= 1
5
] 0.5
9
&
= 0 } 1 : ;
4 5 6 7 8 9

Magnitude de séisme, M,,

Figure 1-11: Variation du MSF (facteur d'échelle) avec I'amplitude du moment d'un séisme
(Mayne et al, 1999)

1.9.3 Le rapport de la résistance au cisaillement cyclique, Rcr

Le Rcs est fonction des mouvements de tremblement de terre, alors que le rapport de
la résistance au cisaillement cyclique (Rcr) représente la résistance a la liquéfaction du dépét

de sol. Des bases de données ont été obtenues a partir des investigations réalisées post-
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tremblement in situ et ont été utilisées pour établir des courbes de délimitation. Ces courbes
présentent la résistance du sol au chargement cyclique pour un séisme d’amplitude de 7,5
(Rcr75) en fonction d’un paramétre de résistance normalisée d'un essai in situ (par exemple,
(N1Dso, Vsi, Qei...). Des données de comportement in situ pour des séismes d’amplitudes
différentes de 7,5 sont corrigées aux valeurs de Rcs75 équivalentes selon:

RCS

Regys = M—SF (1.5)

Ces données obtenues in situ sont séparées entre chantiers qui ont ou qui n'ont pas montré des
signes de liquéfaction. Une ligne de délimitation, connue sous la notation Rcrys, est établie
entre les sites liquéfiés et non liquéfiés.

En conclusion, I'analyse basée sur I’approche des contraintes cycliques comprend les étapes

suivantes:

1. détermination de 'accélération maximale an,x et le moment My, pour une étude sismique ;

2. détermination du profil du rapport de contraintes cyclique (Rcs) avec la profondeur en
utilisant les équations 1.1 & 1.4 ou bien par une analyse spécifique du chantier en question
(par exemple, SHAKE91; Idriss et Sun, 1992);

3. évaluation des paramétres critiques de la résistance des couches a partir des résultats de
SPT, CPT, Vi, ou bien DMT;

4. estimation du contenu de fines a partir d’essais de laboratoire ou de corrélations sur
chantier;

5. détermination du Rcg a partir des diagrammes ou des formules simplifiées en fonction des
parametres de résistance obtenus a partir des résultats d’essais in situ et de ceux de
laboratoire comme le pourcentage des fines;

6. calcul du facteur de sécurité (Fs) contre la liquéfaction pour une étude du séisme en
considération (Youd et Noble, 1997):

Fy = (MJXMSF (1.6)
()
ou MSF est un facteur d’échelle d’amplitude, égal a 1 pour des séismes d’amplitude

M, =7.35.
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1.9.4 Evaluation de la liquéfaction par les méthodes de 1’essai SPT

La résistance a la liquéfaction des sols est en général évaluée a partir des méthodes et
des procédures développées en se basant sur des essais in situ. Les essais les plus fréquents
qui ont gagné un usage commun et auxquels on a recours de plus en plus ces derni¢res années
a cause de leur efficacité¢ dans I’évaluation de la résistance a la liquéfaction des sols sont le
SPT, le CPT, le V,, le DMT. Ceci dit, ces tests présentent des avantages et des désavantages
(tableau 1-4).

Les criteres développés pour évaluer la résistance du sol a la liquéfaction basés sur les
essais SPT ont été plutot robustes. Ces critéres sont largement intégrés dans la courbe de R¢g
en fonction du nombre de coup (Nj)eo (figure 1-12). La courbe de base étant celle qui
correspond a un Rcg pour un pourcentage de fines inférieur ou égal a 5 % ; elle est désignée

comme ¢tant la courbe de « base simplifiée » valable pour un séisme d’une magnitude de 7,5.

ableau 1-4:Les différents essais in situ en comparaison avec leurs avantages d'utilisation
Tabl 1-4:Les diff t t; 1 t d'utilisat

Type d’essai
SPT CPT V; DMT

Nombre de mesures
prises sur des chantier Abondant Abondant Limité Varié
liquéfiés

Type Qe comp ortemfa nt Pa}'t 1’ellement Drainé, grandes Petites Partiellement drainé,

contrainte-déformation | drainé, grandes . . , . , .

. . . . déformations déformations grandes déformations
influencant I’essai déformations

Controle de qualité et la o o . L

e e Passable a Bien Tres bien Bien Tres bien
repetitivite
Détection d’une
variabilité d’un dépot de Bien Tres bien Moyen Tres bien
sol
Le type de sol ou Pessai Non gravier Non gravier Tout Tout
est recommandé

i I’essai .
sl essat procure un Oui Non Non Non
échantillon du sol
L essal mesure un I n’dex Index Index Propriétés Index
ou bien des propriétés

1.9.5 Lanormalisation des contraintes

Etant donné que la résistance et les propriétés de rigidité des sols sont contrélées par la

contrainte effective, des facteurs de normalisation des contraintes sont nécessaires pour relier

les parametres dans une gamme de profondeurs. Des relations typiques de normalisation pour
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la valeur de N dans 1’essai SPT et les paramétres du CPT sont présentées dans les tableaux 1-5
et 1-6, respectivement. Pour la normalisation de la vitesse de cisaillement, les relations sont
présentées dans le tableau 1-7. Ces facteurs sont présentés pour le SPT, CPT, et la vitesse de
cisaillement, pour montrer les similitudes dans 1'élaboration des méthodes.

L'équation générale pour les paramétres de normalisation des contraintes peut étre exprimée

comme:
M, =C, xM (1.7)

ou M, est la mesure in situ normalisée par rapport a une contrainte verticale effective égale a
un atmosphére (par exemple, Ny, qc1, Vsi1). Le coefficient Cy, est le facteur de correction des
contraintes (par exemple, Cx, Cg, Cy) et M est la propriété mesurée in situ et corrigée (par
exemple, Ngo, qi, Vs). La plupart des relations de normalisation de surcharge prennent une
forme semblable a:
1
Cy=—"2 (1.8)
(0)

ou o, est la contrainte effective due au sol sus jacent et exprimée en atmosphére, et 7 est un

exposant qui peut étre dépendant de la densité (par exemple, Seed et al, 1983), dépendant du
type de sol (par exemple, Olsen, 1988; Robertson et Wride, 1997), ou bien dépendant du type
et de la rigidité de sol (Olsen et Mitchell, 1995). Ces termes tendent a l'infini quand la
contrainte effective due au sol sus jacent approche zéro. Pour prendre en considération ce cas
particulier, quelques relations incorporent une correction arbitraire maximale (par exemple,
Cn £ 2; Robertson et Wride, 1997), alors que d'autres ont adapté la forme suivante
(Skempton, 1986; Shibata et Teparaksa, 1988; Kayen et autres, 1992):

. % +1

voa +0,,
b

ou 0, est la contrainte effective due au sol sus jacent et exprimée en atmosphére, le rapport
a /b est un parametre empirique variant entre 0,6 et 2,0 et reli¢ a la densité (par exemple, D;)
et I'histoire (OCR) du sable. Ce format s'applique bien pour les sols sableux (n = 0,5 a 0,7) et

n'atteint pas des valeurs infinies pour des contraintes égales a zéro. Il faut noter que

l'utilisation de la résistance nette de pointe (qi-Gyvo) est fondamentalement correcte et
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nécessaire pour les argiles, mais elle est souvent insignifiante et négligée dans le cas des

sables.

1.9.5.1 Méthode approximative de Blake (1999)

Un calcul approximatif de la courbe de base simplifiée a été proposé par Blake (1999) selon

1’équation :

a+cx+ex?+gx’

RCR7.5 -

ou :

x = (Npsoes
a=0,048
b=-0,1248
c=-0,004721
h =3,714 E-06

1+bx+dx®+ fi’ +hx*

(1.9)

d=0,009578

e =0,0006136
f=-0,0003285
g=-1,673 E-05

Tableau 1-5:Relations proposées pour la normalisation par rapport a la contrainte des sols sus jacent

pour les valeurs de N dans un essai SPT

Paramétre mesuré Paramétre
.. normalisé, Type de sol Référence
et corrige
(N1so
Neo/ (7)™ Sable D, = 40-60% Seed et al., 1983
Noo/ ()" Sable D, = 60-80% Seed et al., 1983
Ngo/ (0750)"° Sable Jamiolkowski et al., 1985a
Neo.(1/5749)"” Sable Liao et Whitman, 1986
Neo 2.Ngy/ (1+0%) Sable moyen. dense Skempton, 1986
3.Ngso/ (2+0%) Sable dense Skempton, 1986
1,7. Nso / (0,7+0) Sable fin OC Skempton, 1986
n=1 argile
s n _ A Olsen, 1997
Neo/ (030) n—O,_7 sable lache Olsen. 1994
n=0,6 sable
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Tableau 1-6: Paramétres CPT normalisés par rapport a la contrainte
Propriété Parameétre
mesurée et . Type de sol Référence
. . normalisé
corrigée
n=1 argile
Lo n = 0,83 mélange de silt
91/ (0%) n = 0,66 mélange de sable Olsen, 1988
n = 0,6 sable propre
(q:- %) / T Argile Wroth, 1988
1,70/ (0,7+0%%) Sable Shibata et Teparaksa,
1988
L, 072 Jamiolkowski et al.,
q:/ (0%) Sable 19854
Résistance de qr. (Pa /) 03 Sable Mayne et Kulhawy,
ointe 1991
P > s 1,8q,/ (0,8+07%) Sable Kayen et al., 1992
¢ = 0,1 doux/lache
¢ = 0,75 moyen .
(@ To) / () ¢ = 0,55 dense Olsen clttglg/;ltchell,
¢=0,35 dense / OC
¢=0,15 trés dense / trés OC
/()" n = 0,5 sable Robertson et Wride,
4t/ (O n = 0,75 sable limoneux 1997
(G- O) / () FC>35 Robertson et Wride,
1997
, 1 n est un exposant dépendant
Rapport de L,—(l_n).IOO du type de sol selon q¢; dans Olsen, 1988
frottement q, (0,,) I CPT
FR = £/q..100 e
o £/ (q.-0v) Argile Wroth, 1988
_ (4, —uy)
U, B, =——— Tout sol Senneset et al., 1982
(Qt - O-VO)

Tableau 1-7: Exposant de normalisation basé sur des données de mesures de Vs au laboratoire et in situ

Expo.sanl_: de Méthodes de L px
Sol normalisation, n de V Référence
Cv=(P, /)" mesure de V
Sable 0,33 SASW Tokimatsu et al.,1991
Sable 0,25 DHT Robertson et al., 1992b
Sable d’Alaska 0,23 DHT Fear et Robertson, 1995
Argile intacte et fissurée 0,56 CHT,DHT,SASW Mayne et Rix, 1993

nge/2 ; oun est un
exposant dépendant

Tout sol de la contrainte Données in situ Olsen, 1994
spécifique du type de
sol selon Olsen, 1988
Sable lache et sec 0,36 BE Hryciw et Thomann, 1993
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Sable dense et sec 0,195 BE Hryciw et Thomann, 1993
Argile fragile 0,62 RC Shibuya et al., 1994

Kaolinite 0,235 BE Fam et Santamarina, 1997

Bentonite 0,443 BE Fam et Santamarina,1997

Poudre de Silice 0,33 BE Fam et Santamarina, 1997

Emballage cubique simple 0,167 Lab Santamarina et Fam, 1999

Mica 0,28 a0,38 RC Santamarina et Fam, 1999

Sable cimenté 0,02 RC Santamarina et Fam, 1999

Sable de Memphis 0,25 2 0,275 RC Schneider et Mayne, 1999

reconstitue

Echantillons non remaniés

. 0,27 RC Stokoe et al., 1999
non plastiques
Echantillons non remaniés 024 RC Stokoe et al., 1999
NC et plastiques
Echantillons non remaniés
peu profonds, trés SC et 0,07 RC Stokoe et al., 1999
plastiques

SASW : analyse des ondes de surface spectrale ; DHT : essai Downhole ;CHT :essai Crosshole ; RC:

colonne résonnante ; BE : Bender element

Le paramétre (N)g0cs correspond au nombre de coups normalisé par rapport a 1’énergie et le
pourcentage des fines. La correction pour les fines peut étre estimée selon Robertson et Wride

(1997) :

(NDgoes = K X(N))go (1.10)

K, =1+ Kﬂj X (F.C.— 5)}
30

L’équation (1.9) est seulement valable pour (N,),,< 30 et son avantage est qu’elle peut étre
appliquée sur des programmes simples comme Excel. Robertson et Wride en 1998 indiquent
que cette équation n’est pas applicable pour (N))4 inférieur 4 3, mais on admet en général
que la courbe définie par I’équation (1.9) soit étendue jusqu’a un Rcr minimal de 0,05. Ils ont
montré également 1’importance de considérer I’effet du pourcentage des fines et de la
plasticité du sol. D’autres facteurs, en outre les caractéristiques des grains s’ajoutent pour
affecter les résultats du SPT. En résumé, les éléments, pour citer les plus importants a
considérer sont: correction du taux d’énergie livrée par la chute du mouton (en général un

rapport d’énergie de 60 % est considéré comme une valeur de référence), la contrainte de sols
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sus-jacents, le diametre du forage, la longueur du train de tiges, etc. D’ou le calcul de (N))q,

apres avoir introduit les corrections mentionnées ci-dessus :

0.6 o
n’ | ‘ 258
(=) .
<7 Pourcentage Fines=35 15 <5
o C
I 1
=, 05 ;
= | i
na
-
[ ]
] ] A
! ]
04 20 l' I'
i
ki

i
— I
| P o f
1] ,'—_

/

+~CRR curves for 5,15, and
35 percent fines, respectively

2. FINES CONTENT = 5%
o Modified Chinese Code Proposal (¢lay content = 5%) @
o

Rapport de contraintes cycliques, T

= Marginal No
Liquefaction Liquefaction Liquefaction
s =1 Adjustment Pan - American data [ o]
“—| Recommended [[ Japanese data L Qe ]
By Workshop [[ Chinese data | A y A
0 1
0 10 20 30 40 50

Nombre de battage corrigé, (N)go

Figure 1-12 : Courbe de base simplifiée recommandée pour le calcul de Rcg a partir des données de SPT

(modifiée d’aprés Seed et al.,1985)

(N])éoszXCNXCEXCBXCRXCs (111)

ou

N, est la résistance a la pénétration par mesure standard ;
C, est la correction de la contrainte de sols sus-jacents ;
C; est la correction du taux d’énergie de la masse ;

C; est la correction du diamétre du forage;

Cy est la correction de la longueur du train de tiges ;

C, est la correction du carottier avec ou sans revétement.
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Le tableau 1-8 résume le calcul de ces facteurs de corrections. On mentionne trois facteurs

importants, le facteur d’échelle Ky, , le facteur de correction pour de grandes pressions de

surcharge K et le facteur K, pour tenir en compte des contraintes de cisaillement importantes

dues aux inclinaisons du sol. En 1982, Seed et Idriss ont proposé 1’équation suivante pour le

calcul de K.:

Tableau 1-8:Facteurs de correction pour l'essai SPT (Skempton, 1986; Kulhawy et Mayne, 1990;
Robertson et Wride, 1998)

Facteur

Equipement variable

Notation

Correction

Contrainte de sols sus-jacents

’

G v

Cy

(Pa / GIVO)O.S

ou Cy<2etP, =100 kPa

e  Mouton en Donut 0,5a1,0
Rapport d’énergie e Mouton de sécurité Cg=ER/60% 0,7a1,2
e Mouton automatique 08al3
e 65mmall5S mm 1,00
Diamétre de forage e 150 mm Cp 1,05
e 200 mm L15
3madm 0,75
dma6bm 0,85
Longueur du train de tiges 6mal0m Cr 0,95
10ma30m 1,00
>30m <1,00
Carottage standard 1,00
Méthode du carottage Cs
Carottage sans revétement 1,1al,3
) ) ) Taille de grain de sable en mm
Dimension des particules C, 60 + 25xlogDs
(Ds0)
Temps (t) en années depuis
Vieillissement o Ca 1,2 + 0,05xlog(t/100)
déposition
Surconsolidation OCR Cocr OCR"?
102.24
D’ou I’expression finale de Rcg utilisée dans le calcul est :
Rcr Ewde = Rer 7.5 X Ky x Kox Ko (1.13)

Le tableau 1-9 présente les différentes valeurs de K., proposées par plusieurs auteurs.
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Tableau 1-9:Différentes valeurs de K,, selon plusieurs auteurs (adopté par Youd et Idriss)

K., selon différents auteurs

Echelle de séisme (M) Seed et Idriss (1982) Idris (1995) Ambraseys (1988)
5,5 1,43 2,20 2,86
6,0 1,32 1,76 2,20
6,5 1,19 1,44 1,69
7,0 1,08 1,19 1,30
7,5 1,00 1,00 1,00
8,0 0,94 0,84 0,67
8,5 0,89 0,72 0,44

Pour la détermination de ks, Hynes et Olsen proposent en 1999 1’équation suivante :

’ Sl
k, = (%} (1.14)

ou 0’y est la contrainte verticale initiale effective

P, est une pression de référence, en général 100 kPa

fest un exposant dépendant de la densité relative du sol, tel que :

Pour 40%<D:;< 60%, 0,7<f<0,8

Pour 60%<D;< 80%, 0,6<f<0,7

(Recommandations adoptées par le comité NCEER ).

Sur les figures 1-13(a) et 1-13(b) présentées, ci-dessous quelques bases de données pour la

détermination de ks pour la pratique des ingénieurs.

1.25
1.2
1,00
1.0
L 0.8 :
0.75 “%::—-——-.._____ Dr < 40%
———
Ko 06 —T—<——— Dra60% |
0.50 el ]
0.4 T i
Dr > 80%
| |
0.25 -——  Tailings sand 0.2 } ‘
|
——  Ottawa sand 0 )
0.00 “ - — 0 2 4 6 8 10
0 1000 2000 30

. . , Contrainte verticale effective, ¢’ (kPa)
Contrainte de confinement effective, 6", (kPa) :

Figure 1-13 : (a) et (b) : Abaques pour la détermination de K (Hynes et Olsen, 1999)
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Enfin, pour déterminer la résistance a la pénétration équivalente d’un sable propre, Idriss et

Seed proposent les €quations suivantes :

(NDgocs =a+ Db (N))g (1.15)

(Ngocs €st la résistance équivalente au sable propre

ou o et B sont des coefficients qui sont déterminés a partir des conditions suivantes :

=0 et B=1,0 siF.C.<5%
o=exp[ 1.76 - (190 /F.C2] et  B=[0,99 + (F.C."* / 1000) ] si 5% < F.C.< 35%
oa=>5 et B=12 siF.C.> 35%

1.9.6 Evaluation de liquéfaction par la méthode de 1'essai CPT

Puisque I’essai CPT est plus fiable que le SPT, une méthode simplifiée basée sur 1’approche
par contraintes cycliques employant l'essai CPT a été développée. Comme cet essai ne permet
pas de récupérer des échantillons de sol, on ne peut pas apprécier le type de sol et le

pourcentage des fines.

1.9.6.1 Méthode de Robertson et Wride (1998)

La détermination du rapport de la résistance du sol au chargement cyclique Rcr selon
Robertson et Wride a été effectuée a partir des essais in situ comme le CPT et des résultats
d’essais triaxiaux cycliques, de torsions cycliques et d’autres qui figurent dans la littérature
afin de mettre en place une méthode rigoureuse et facile a utiliser par les ingénieurs. Les
résultats de ces essais ont confirmé que Rcr est principalement influencé par 1’état du sol
(c.a.d. son indice des vides e, la pression de confinement effective p “et la structure du sol) et
I’intensité et la durée du chargement cyclique (c.a.d. la contrainte de cisaillement cyclique
T.yc, le nombre de cycles N ). Ces essais ont montré également que ’indice qui influe le plus
Recr est I'indice de plasticité des fines contenues dans le sable (Ishihara et Koseki, 1989) : Rer

semble croitre avec cet indice (Ishihara, 1993).

Dans certaines conditions, il était utile de vérifier le critére chinois (Wang, 1979) qui suppose
que le potentiel de liquéfaction cyclique dans les limons et les argiles est contrélé par la

dimension des particules du sol, par la limite de liquidité et par la teneur en eau.
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L’interprétation de ce critere a été faite par Marcuson et al.(1990) sous forme d’un schéma qui
propose que quand un sol a une limite de liquidité inférieure a 35% avec une teneur en eau
supérieure a 90% de wi, il n’est pas évident de juger si le sol liquéfiera ou non et qu’il est
important que le sol soit testé¢ pour mieux comprendre sa réponse sous un chargement

cyclique en non drainé.

A cause des difficultés et de la mauvaise reproductibilité associées avec les essais
SPT, plusieurs corrélations ont été proposées pour estimer Rcr pour le sable propre et le sable
limoneux a partir d’une résistance de pointe corrigée d’un essai CPT (Robertson et
Campanelle 1985 ; Seed et de Alba 1986 ; Olsen et Malone 1988 ; Shibata et Teparaska
1988 ; Mitchel et Tseng 1990, Olsen et Koester 1995, Robertson et Fear 1995).
La résistance de pointe g¢. est corrigée par rapport a la pression de surcharge et sa valeur

normalisée est donnée par 1’équation ( 1.16) :

q.
qon ={ j|><CQ (1.16)
Pa2
ou g. est la résistance de pointe et Cp est un facteur de correction pour la contrainte de
surcharge.
Pa)
CQ ) ( f J
Oy
ou 0% est la contrainte verticale initiale effective (1.17)

Avec Py, et P, qui sont des pressions de référence de la méme unité que ¢. et 0. P,=100 kPa
si 0% est en kPa et P, = 0,1 MPa si g, est en MPa. L’exposant n varie de 0,5 pour le sable
propre jusqu’a 1 pour ’argile. En général, Cp ne doit pas dépasser 1,7 pour de faibles
profondeurs.

Une grande attention doit étre faite lors de 1’exploitation des résultats du CPT puisque la
plupart des méthodes développées ont €té basées sur les conditions suivantes : 4ge holoceéne,
dépots de sable propre, des séismes dont le moment est de I’ordre de 7,5 et des profondeurs de
1 2 15m ( 84% des profondeurs sont < 10m).

Robertson et Wride (1995) ont proposé une approche qui était modifiée en 1998, pour
1’évaluation du potentiel de liquéfaction basée sur les résultats des essais CPT. Cette méthode
propose le calcul de la résistance de pénétration du CPT normalisée équivalente d’un sable

propre (qein)es @ partir de 1’équation suivante :

(qclN)c.v :Kc ><qclN (118)
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Ou K. est un facteur de correction qui est fonction des caractéristiques des particules du sol.
Comme le type du sol étudié joue un role important dans 1’évaluation du Rcg, certains nombre
de travaux ont porté sur cet aspect (Olsen et Malon, 1988 ; Olsen et Koester, 1995 ; Robertson
et Campanella, 1988 ; Robertson 1990). Les résultats obtenus ont permis la définition d’un
indice I, du comportement de sol. Suivant la valeur de I, on peut déterminer globalement le

comportement du sol concerné (tableau 1-10).

Ie=[(3.47-log qun )2+ (logF +1.22)2] *° (1.19)
ot F = [f,/ (qe- Gvo ) ] x 100%

Ces limites sont données dans le tableau 1-10 et sur la figure 1-14.

Tableau 1-10:Indice I, et type de comportement de sol

I Zone Type du comportement du sol

<131
1.31<1.<2.05

2.05 <1.<2.60
2.60 <I,<2.95
2.95<1.<3.60
I.>3.60

Sable gravier a sable dense
Sable propre a sable silteux

Sable mélangé
Meélange de silt: argile -silt

Argile silteuse a pure argile

N W A L N

Sol organique

Sur la figure 1-14, le comportement du sol est schématisé suivant une abaque en fonction de
la résistance de pointe normalisée Q, I’indice I et le rapport des frottements normalisés F. Par
exemple, un sol avec un rapport F de I’ordre de 5%, d’indice L. de 2,8 et de résistance Q de 20
kPa se situe dans la zone 3, c'est-a-dire il a un comportement semblable aux argiles

limoneuses.
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Figure 1-14 : Abaque représentant la nature du comportement du sol d’un CPT normalisé
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Analyses de liquéfaction

Liquéfaction

Adoucissement cyclique

Essais en

Laboratoire

| Essais in Situ |

Correction pour les
couches peu profondes

| SPT | | CPT | Vv,
qe f;
Résistance de pointe Frottement

Contraintes in situ (Gyo,6"vo)

_(qc - Ovwo ) / GVO’

Q_

F=[f;/(q.- Oyo ) 1 x 100%

qoan = |: 4. le<2,6

qein=Q

l l Ic>2.,6
| 26|

I.=1(3.47-10gQ)2+ (logF+122)21%

c - e ' 0.5
¢ o, —'| I.=[(3,47 - log doin ) 2+ (logF +1,22) 2™ |
n=0,5 1c>2,6
. Pa
qnl;\’:|:q :|><CQ CQ:( ’HJ
1¢<2.6 P, Oyo
n=0,75
L =[ (3,47 -log qan) >+ (logF +1,22)2]%
Sile< 1,64 K.=1,0
Silc> 1,64 K, =- 0,403 I.* + 5,581 1.> — 21,63 1.2 + 33,75 I, —17,88
Silc=2,6 Argile non liquéfiable avec F>1%, Evaluation en utilisant le critére Chinois
Mais si 1,64 <1.<2,36 et F<0,5%,K.=1,0

!

(qclN ) cs Kc X qclN

!

Si 50 <(qern ) o< 160

Rerys =93 [ qein ) s/ 1000 17 +0.08

Si

(qclN ) cs< 50

RCR7,5 =0.833 [ JeIN ) cs/ 1000 ] +0.05

Figurel-15:Organigramme illustrant I’application de la méthode intégrale de CPT pour I’évaluation du

Rcr dans les sols sableux (Robertson et Wride 1998)
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En 1998, Robertson et al. ont proposé une relation entre I, et le pourcentage des fines apparent
FC, (%). Cette corrélation est approximative car le CPT répond a d’autres facteurs affectant le
comportement du sol comme la plasticité du sol, la minéralogie, la sensibilité et 1’histoire des
contraintes. Mais pour les petits projets, ces corrélations sont trés utiles. Cette relation est

donnée en fonction de I, :

Sil <126 FC,(%)=0
Si126<1.<3,5  FCo(%)=1,75x 1% -3,7 (1.20)
Sil.>3,5 FC, (%) = 100

De plus, on a montré que pour le méme Rcg, la résistance a la pénétration par SPT ou bien par
CPT est plus petite dans le sable silteux due a la compressibilité importante et a la faible

perméabilité de ce sol.

1.9.6.2 Méethode d’Olsen et al. (1997)

Dans la méthode d’évaluation de Rcr a partir des mesures de CPT proposée par Olsen et al.

en 1997, Rcr est calculé de la fagon suivante :

Rer = 0.00128 [ g/ (67y)*]—0.025 + 0.17 Re— 0.028 R¢ 2 + 0.0016 Ry (1.21)

ou (. est la résistance de pointe exprimée en atm., 6’y est la contrainte effective exprimée en

atm., et Ry est un rapport en pourcentage de frottement et est défini comme (fs / q.) x 100.

1.9.6.3 Méthode de Juang et al. (2003)

Dans la méthode de Juang, Rcr est exprimé de la fagon suivante :

Rer = Co exp [-2,957 + 1,264 (qein, s / 100)'%° ] (1.22)
ou Cg=- 0,016 (¢",/100) > + 0,178 (¢",/100) 2 - 0,063 (¢",/100) + 0,903
QeiN, os = Gein X (2,429 1.* — 16,943 1. ° + 44,551 Ic 2 - 51,497 Ic + 22,802 )

On note que I et g1y ne sont pas les mémes que ceux dans la méthode de Robertson :
gcIN = (¢ / (G/v) 03

ou (. et 6’y sont en unité d’atm.
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Ainsi I; sera calculé dans une seule étape comme présenté dans la méthode intégrale et
itérative de Robertson. La méthode de Juang semble étre plus facile a appliquer que celle de

Robertson.

Dans I’approche déterministe traditionnelle, un sol se liquéfie si le facteur de sécurité Fs <1,
et dans le cas opposé si Fs > 1. Or dans la réalité, le sol peut se liquéfier méme avec F > 1.
Pour cette raison, il était nécessaire d’évaluer jusqu’a quel point la méthode déterministe du
Rcr est conservatrice. Souvent la question posée par les ingénieurs est “quel facteur de
sécurité faut-il adopter ?”. La réponse était donnée par BSSC (Building Seismic Safety
Council ), pour les structures ordinaires Fy = 1,2 et pour les structures a risque plus élevé
Fs=1,5. Est-ce que ces facteurs qui sont utilisés dans la méthode SPT proposée par Seed et al.
peuvent-ils étre adoptés pour la méthode de Robertson ? La réponse sera affirmative si les
essais du CPT sont cohérents avec ceux du SPT. En 1999, Chen et Juang ont proposé de
modifier la méthode de Robertson et de la présenter en terme de « probabilité de
liquéfaction » Py. P est calculé a I’aide de 1’équation (1.23) :

P, =; avecA=1,0 et B=33 (1.23)

FB
1(SJ
A

Cette équation a été étendue aux méthodes d’Olsen et al. et de Juang et al., avec A = 1,0 et

B =2,78 pour Olsen et al.et A = 0,96 et B = 4,5 pour Juang.et al.

1.9.6.4 Méthode Chinoise

Cette méthode est basée sur une condition : si la résistance de pointe mesurée d’un CPT
est inférieure a une valeur critique calculée, le sol ne se liquéfiera pas. Elle est traduite par
I’expression :

Ge Sqeer

ou

q..r €stune valeur critique de la résistance de pointe, elle est calculée a partir de I’équation
Geor=qo X Cy x Cy x G, (1.24)

qo est la résistance de pointe dépendante de 1’échelle du séisme (tableau 1-11)
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Tableau 1-11: Valeurs critiques de la résistance de pointe q, selon la méthode chinoise
Echelle du séisme M=17,0 M=38,0 M=9,0
qo 4,6 ~5,5 10,5~ 11,8 16,4 ~ 18,2

L’équation (1.24) suppose que la nappe phréatique et la contrainte due aux sols sus jacents
n’ont un effet qu’a partir de 2m de profondeur.

Cw=1-0,065(dy—2)

Cu=1-0,05(d,-2)

ou d,, est le niveau d’eau et d, est la profondeur du sol considéré.

Pour le calcul de C,, on se réfere au tableau 1-12 :

Tableau 1-12: Détermination de C; selon le type de sol et son indice de plasticité

Type du sol Sable Sol silteux
Indice de plasticité, I, <3 3<I L7 7<I.<10
(08 1.0 0.6 0.8

Pour I’évaluation de I’intensité de la liquéfaction, on adopte une équation similaire a celle qui

a été proposée dans la méthode chinoise pour le SPT :

I, =Y - yxd xw, (1.25)
i=1 c,cri

On peut se référer a la méthode SPT chinoise pour I’explication de chaque terme. Ainsi,

I’évaluation sera :

Silp=0 Pas de liquéfaction

Si0<I <5 La liquéfaction est trés improbable
Sis<I <15 La liquéfaction est probable

Silp >15 La liquéfaction est presque certaine

1.9.7 L'évaluation de liquéfaction par les méthodes de mesure de vitesse de cisaillement

Les mesures de V; procurent une alternative prometteuse et/ou un supplément aux
approches basées sur les essais de pénétration. L’utilisation de V, comme un indice de
résistance a la liquéfaction est basée sur le fait que la résistance d’un sol a la liquéfaction et V;
sont influencées par les mémes facteurs : I’indice des vides, I’état de contraintes dans le sol,
I’histoire des contraintes, la cimentation et 1’age géologique. Normalement, la liquéfaction est

un phénomene lié trés étroitement a la génération de la pression interstitielle dans le sol.



Chapitre I : Les Leess : généralité sur leur comportement 42

Comme les sols avec un grand V ont en général une résistance au cisaillement importante on
aurait penser que la génération de la pression interstitielle le serait moins ; ils seraient donc
moins liquéfiables. Néanmoins, pour les sols cimentés, comme on a vu a travers les essais de
liquéfaction réalisés, la liquéfaction peut avoir lieu de fagon décalée (en plus grandes
déformations). Ainsi, un sol avec une grande vitesse de cisaillement peut se liquéfier apres la
destruction de sa structure initiale liée a sa cimentation. In situ, V; peut étre mesurée par
différentes techniques comme la technique d’analyse spectrale des ondes de surfaces
(SASW), le pénétrometre dynamique (SCPT), le dilatometre dynamique (SDMT), et d’autres.
Une synthése de ces méthodes a été faite par Woods (1994).

1.9.7.1 Les avantages dans [’utilisation de V

Les avantages pour ’utilisation de V; dans 1’évaluation du risque de liquéfaction sont :
(1) Les mesures peuvent étre réalisées sur sols durs comme le gravier pour lequel les essais a
pénétrometres ne sont pas fiables. (2) Des mesures peuvent étre réalisées sur de petits
¢chantillons au laboratoire permettant ainsi une comparaison directe avec des mesures in situ.
(3) Vi est une propriété mécanique fondamentale d’un sol qui est directement liée au module
de cisaillement en petites déformations par : Gpax =0 Vi’
(4) Gumax ou bien Vi?, en revanche, sont des propriétés nécessaires pour analyser le
comportement dynamique d’un sol en réponse a un séisme ou pour analyser I’interaction sol —
structure.
De T’autre coté, trois aspects doivent €tre pris en considération lors de 1’utilisation des
approches basées sur les mesures de V;: (1) les mesures prises sont en petites déformations
alors que les phénomenes comme la génération de la pression interstitielle et la liquéfaction
sont a moyennes et grandes déformations (Jamiolkowski et Lo presti, 1990 ;
Teachavorasinskun et al., 1994 ; Roy et al., 1996). Cela peut étre significatif pour les sols
cimentés, puisque les mesures en petites déformations sont largement sensibles aux liants qui
sont détruits aux moyennes et grandes déformations. Aussi, cela est a considérer pour les sols
limoneux au dessus de la nappe phréatique ou les pressions interstitielles négatives peuvent
croitre les valeurs de V. (2) Contrairement a d’autres essais de reconnaissance comme le SPT
et le CPT, on ne récupére pas d’échantillons pour les mesures de Vi, ce qui limiterait 1’étude
de la classification du sol et I’identification des couches argileuses non liquéfiables en
utilisant certain critéres comme le critére chinois. (3) Les couches minces a faibles V; peuvent

ne pas étre détectées si les intervalles de mesures sont grands (USBR, 1989 ; Boulanger et al.,
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1997). En général, les essais de forage doivent faire partie de la phase de reconnaissance. Les
mesures géophysiques en surface et les sondages a cone sont souvent les premiers a étre
réalisés dans le but d’aider a choisir les meilleures localisations pour 1’obtention
d’échantillons par forage. La capacité¢ des méthodes géophysiques en surface d’analyser une
couche dépend de 1’épaisseur, de la profondeur et de la continuité de la couche. Les sondages
a cone procurent une stratigraphie détaillée sur chaque endroit examiné pour les sédiments qui
peuvent étre pénétrés.

La pratique préférée en utilisant les mesures de Vs pour évaluer la résistance a la
liquéfaction est de réaliser un nombre suffisant de forages et de tests afin de détecter et de
tracer les couches minces et liquéfiables, d’identifier les sols riches en argile pour les classer
non liquéfiables, et d’identifier les sols limoneux au dessus de la nappe phréatique qui
peuvent avoir des valeurs de V, plus faibles au moment de 1’augmentation du niveau de I’eau,

et de détecter les sols faiblement cimentés.

1.9.7.2 Résistance a la liquéfaction et vitesse de cisaillement

Pendant les deux derniéres décennies, plusieurs procédures basées sur Vi pour prévoir
la résistance a la liquéfaction d’un sol ont été proposées. Ces Procédures ont été développées
a partir d’essais de laboratoire (Dorby et al., 1981 ; Dorby et al., 1982 ; de Alba et al., 1984 ;
Hynes , 1988 ; Tokimatsu et Uchida, 1990 ; Tokimatsu et al. , 1991 ; Rashidian, 1995), a
partir d’études analytiques (Bierschwale et Stokoe, 1984 ; Stokoe et al., 1988 ; Andrus, 1994),
a partir des corrélations pénétrations - V; (Seed et al., 1983 ; Lodge, 1994, Kayabali, 1996 ;
Rollins et al., 1998), ou bien a partir des données de mesures directes de V in situ (Robertson
et al,, 1992 ; Kayen et al. ; 1992 ; Andrus et Stokoe, 1997). La plupart de ces procédures
suivent le format général de la méthode simplifiée, ou V; est corrigée par rapport a une
pression de surcharge de référence et puis corrélé avec le rapport de résistance a la

liquéfaction Rcg.

Comme indiqué dans les paragraphes précédents, Rcr dépend de la procédure adoptée et
Res est calculé suivant 1’équation (1.1). Cette équation a ¢té déterminée a partir de la
deuxieme loi de Newton ou la force est égale a la masse multipliée par 1’accélération. Le
coefficient r; a été ajouté du fait que la colonne du sol considéré se comporte comme un corps
déformable au lieu d’un corps rigide. Rcs n’étant pas tres sensible a la densité, des estimations

raisonnables de la derniére peuvent amener a des résultats qui sont acceptables en général. Par
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contre, les valeurs de 0 et R¢s sont sensibles au niveau de la nappe phréatique. Les variations
du niveau d’eau saisonnieres ou a long terme peuvent étre significatives pour 1’évaluation de

la liquéfaction.

In situ, la vitesse de cisaillement peut étre mesurée par différentes techniques. La
pertinence de ces méthodes est liée aux procédures adoptées, aux conditions de sol et aux
techniques d’interprétation. Un facteur important influengant V; est 1’état de contraintes dans
le sol (Hardin et Drneivich, 1972 ; Seed et al., 1986). Les essais au laboratoire (Roesle, 1979 ;
Yu et Richart, 1984 ; Stokoe et al., 1985 ; Lee, 1986 ; Lee, 1993) ont montré que la vitesse
d’une onde de cisaillement dépend des contraintes principales et de la direction du

déplacement des particules (Eq. 1. 26, Stokoe et al., 1985) :

V,=A(0,)" (0,)" (1.26)
ou

A = parametre qui dépend de la structure du sol

o, = contrainte horizontale initiale et effective pour la profondeur considérée

m = constante, = 0,125

En suivant la procédure traditionnelle pour la correction des résistances standards a
pénétration au cone (Marcuson et Bieganousky, 1977 ; Seed, 1979 ; Liao et Whiteman, 1986 ;
Olsen, 1997 ; Robertson et Wride, 1997 ; Youd et al., 1997 ; Robertson et Wride, 1998), on
peut corriger V par rapport & une contrainte de référence (Eq. 1.27, Sykora 1987 ; Robertson

etal. 1992) :

P 0.25
ou
P, = contrainte de référence, 100 kPa ou approximativement la pression atmosphérique
o = contrainte verticale effective (kPa)

L’équation (1.27) suppose que o, =k,0. et ky = 0,5 pour les sols déja liquéfiés.
L’équation (1.26) implique que ¥, est mesurée dans deux directions, celle du déplacement des
particules et celle des contraintes principales, et que 1'une de ces directions est verticale.

Comme la direction de la propagation des ondes et celle du déplacement des particules sont

différentes par rapport aux contraintes dans le sol pour chaque méthode sismique adoptée in
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situ, quelques variations dans les mesures de V; sont attendues. Ces variations sont
minimisées en réalisant des essais avec au moins une composante majeure de la propagation

des ondes ou du déplacement des particules dans la direction verticale.

1.9.7.3 Les différentes relations proposées entre Rcp et V

La valeur de R¢s séparant 1’état de liquéfaction de 1’état de non-liquéfaction pour une vitesse

corrigée Vy; est notée Rcg. Les relations existantes entre Vs, et Rcg sont regroupées sur la

figure 1-16.
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Figure 1-16 : Relations existantes entre Rcy et la vitesse de cisaillement corrigée, Vs,

On note que ces relations sont élaborées pour un séisme de magnitude de 7,5 sur I’échelle
Richter. On observe sur la figure que les relations présentées sont globalement trés cohérentes
puisque les courbes sont assez proches I’'une de I’autre. On va présenter dans ce qui suit

I’essentiel de chaque relation.

A — Relation proposée par Tokimatsu et Uchida (1990)

La courbe ajustée proposée par Tokimatsu et Uchida en 1990 est présentée sur la
figure 1-17. Cette courbe a été déterminée a partir d’essais triaxiaux cycliques au laboratoire

pour différents sables avec moins de 10% de fines (limons et argiles) et pour un chargement
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de 15 cycles. La ligne solide sur cette figure correspond a des échantillons obtenus par la
technique de congélation. La ligne ouverte correspond a des échantillons reconstitués au
laboratoire. Ces deux auteurs ont défini le R.g) » pour les essais cycliques comme étant le
rapport q/26¢’, quand la double amplitude des déformations axiales, DA, atteint 5%. Ils ont
mesuré le module de cisaillement €lastique d’un échantillon pour des déformations de 1’ordre
de 107 juste avant I’essai de liquéfaction. Ce module de cisaillement en petites déformations a
¢été normalisé pour corriger ’influence de la pression de confinement et de 1’indice des vides
par:
Gmax
" ol (29

217—e . )?
avec f(e,,) = w (1.29)
l+e, .,

ou
Gy = module de cisaillement normalisé
enin = Indice des vides minimal

/

6’'m = contrainte moyenne effective
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Figure 1-17: Relation entre Rcy et la vitesse de cisaillement corrigée, V; pour différents sables avec moins

de 10% de fines déterminée a partir d’essais triaxiaux cycliques (Tokimatsu et Uchida, 1990).

Sachant qu’en petites déformations Guax =p V52, 1’équation (1.28) peut s’écrire sous la forme

suivante :
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Viim = (L] =[MJ (1.30)

0, P
ou
Viim = Vs corrigée par rapport a la contrainte moyenne
6’'m = Contrainte moyenne effective en kgf/cm? (1 kgf/cm? = 98 kPa)

Tokimatsu et Uchida (1990) ont proposé dans le cas d’un sable propre 'utilisation de 0,65

comme valeur moyenne pour e;y.

Vi1 et Vi, peuvent étre reliés par la relation suivante :

1 0.33 3 0.33 1 0.08 3 0.33
Vslm :V\' ’ zVsl ’ (131)
\ o, 1+2k, o, 1+2k,

avec kg = 0%/ 0%

Pour le passage de Rcrn €n Rcr de chantier, les deux auteurs ont adopté I’équation suivante
proposée initialement par Seed (1979) :

1+2k
Rep =20 (Rey,) (1.32)

avec r. une constante qui prend en considération I’effet des secousses multidirectionnelles

avec des valeurs variant entre 0,9 et 1,0.

B — Relation proposée par Robertson et al. (1992)

La courbe limite de Robertson et al. a été établie en utilisant des données de chantiers
prises principalement de ceux de I/mperial Valley en Californie avec des données de quatre
autres chantiers (figure 1-18). Les sols sur ces sites contenaient tous 35 % de fines. Les
auteurs ont corrigé V, selon I’équation (1.30) et la forme de leur relation était basée sur les

résultats analytiques de Bierscwhale et Stokoe (1984).
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Figure 1-18 : Relation de résistance a la liquéfaction pour un séisme de 7,5 de magnitude

(Robertson et al., 1992).

C — Relation proposée par Kayen et al. (1992)

Kayen et al. ont étudié quatre sites, liquéfiés ou non durant le séisme qui a frappé
Loma Prieta en Californie en 1989 (M,,=7.0). Le pourcentage des fines pour les sols sur ce
site varie entre 5% et 57%. Les mesures de V; ont été réalis€es avec la méthode SCPT et puis
ont été¢ corrigées selon 1’équation (1.30). Les résultats sont reportés sur la figure 1-19. La

courbe a été ajustée pour un facteur d’échelle de 1,19 et pour une magnitude de 7,5.
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Figure 1-19. Relation de résistance a la liquéfaction pour un séisme de 7,5 de magnitude
(Kayen et al., 1992)

D — Relation proposée par Lodge (1994)

Lodge a considéré les sites analysés par Kayen et al. (1992) et d’autres sites affectés
par le séisme de Loma Prieta en 1989. Sa courbe a été développée de la fagon suivante : R¢g
pour le profil entier du sol a été calculé pour chaque site. Ensuite, les données de SPT
disponibles ont été corrigées par rapport au sol sus jacent. Les couches de sol avec faible ou
grand potentiel de liquéfaction ont été identifiées selon la procédure de Seed et al. (1985).
Apres, les mesures de ¥ du SCPT et des essais de « crosshole » ont été corrigées par rapport
au sol sus jacent. Sur la base de « meétre par metre », les profils de V;; et de Rcs ont été tracés
pour les deux types de couches, celles qui ont été trouvées liquéfiables et celles non
liquéfiables. Des données publiées concernant des chantiers secoués par les séismes de Borah
Peak et Idaho en 1983, Niigata en 1964 ont été ajoutées. Finalement, une courbe a été tracée

pour inclure toutes les couches liquéfiables comme le montre la figure 1-20.
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E — Relation proposée par Andrus et Stokoe (1997)

La relation proposée par Andrus et Stokoe (figure 1-21) a été présentée dans le workshop
NCEER en 1996. IIs ont construit des courbes pour des sols non cimentés, age holocéne avec
différents pourcentages de fines. Ces courbes sont basées sur une relation modifiée entre Vy;

et Rcs pour des déformations en cisaillement cyclique proposée par Dobry. L’équation

modifiée est de la forme :

v,
Regp = a[m

Figurel-20 : Relation de résistance a la liquéfaction pour un séisme de 7,5 de magnitude (Lodge, 1994)
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Figure 1-21 : Relation de résistance a la liquéfaction pour un séisme de 7,5 de magnitude et pour des sols

propres non cimentés d’age holocéne (Andrus et Stokoe, 1997)

1.10  Evaluation de la liquéfaction a partir d’essais au dilatométre de Marchetti (DMT)

L’essai DMT offre une autre alternative aux méthodes précédentes et qui commence a étre
d’usage fréquent. Cet essai consiste a introduire une lame dans le sol et puis a dilater une
membrane dans la couche considérée par 1’intermédiaire d’un gaz. Trois parametres sont
déduits de cet essai: Ip qui représente 1’indice de matériau et est nécessaire pour la
classification du sol, Ep, le module de dilatomeétre et Kp, I’indice de contrainte horizontal. Ce
dernier paramétre est a la base de plusieurs corrélations entre Ko, C,, ¢, D, etc. Ainsi, a
travers cet indice, I’histoire de chargement, la distinction entre les argiles normalement
consolidées et surconsolidées, la présence de fissures et de la cimentation peuvent étre
identifiées. Les études théoriques et expérimentales de ces 20 derniéres années ont montré que
Kp est remarquablement sensible aux facteurs qui augmentent la résistance a la liquéfaction
tel que 1’age, la cimentation, Ky, et I’histoire des déformations. Ces mémes facteurs sont peu
ressentis par les autres essais. Plusieurs chercheurs ont essayé d’établir une corrélation entre
les résultats de 1’essai au dilatomeétre DMT et la résistance a la liquéfaction, mais ces

corrélations restent valables seulement pour le sable.
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1.10.1 Méthode approximative de Marchetti (1982)

En se basant sur les données obtenues par Vaid et al. (1981), Marchetti (1982) a propos¢ une

corrélation entre le taux de contrainte cyclique limite R, qui cause la liquéfaction et

I’indice des contraintes horizontales Kp :

7 K,

R =—=—
CSL GVO 10

(1.34)

Cette relation a été appliquée dans I’étude du site de Heber Road dans le sud de la Californie;
elle est représentée par une droite de démarcation (figure 1-22). Sur cette méme figure, est
présentée la courbe établie par Roberston & Campanella (1986) et qui a été également utilisée
dans I’étude de ce site. Cette corrélation procure des valeurs de Rcs inférieures a celles

obtenues par I’approximation de Marchetti.
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Figure 1-22 : Résultats de liquéfaction a partir du DMT dans le site de Heber Road (Marchetti, 1982,
Roberston et Campanella, 1986)

1.10.2 Méthode de Robertson et Campanella (1986)

En combinant la relation entre Kp et la densité relative D; de la figure 1-23, avec les données
de résistance a la liquéfaction obtenues in situ par Christian et Swiger (1975) et traités plus
tard par Vaid et al. (1981), une corrélation de liquéfaction a été établie avec le DMT. Cette

corrélation est représentée sur la figure 1-24. Celle-ci donne pour les sables normalement
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consolidés et non cimentés, des valeurs de R¢g inférieures a celles calculées par Marchetti,

comme montré précédemment.
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Figure 1-23: Corrélation entre Kj, et la densité relative  Figure 1-24 : Corrélation proposée entre la résistance
D, pour les sables normalement consolidés et non a la liquéfaction et K, (Roberston et Campanella,
cimentés (Belloti et Marchetti , 1979) 1986)

Pour évaluer la corrélation proposée par Robertson et Campanella, des essais ont été
effectués par I’Université British Columbia UBC. Les essais réalisés étaient le CPT, le SPT, le
DMT ainsi que des essais triaxiaux au laboratoire. La comparaison des Rcs limites est
présentée sur la figure (1-25). Une bonne concordance est observée entre la courbe du DMT

et celles des autres essais.
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Figure 1-25: Comparaison entre les différents R limites déterminés par les essais SPT, CPT et DMT

(Robertson et Campanella, 1986)
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Si la résistance de liquéfaction a été calculée par I’équation proposée par Marchetti, le Res

limite aurait été surestimé, par une valeur moyenne proche de 0,4.

1.10.3 Méthode de Reyna et Chameau (1991)

Reyna et Chameau ont réalisé une étude du potentiel de liquéfaction sur trois sites de
I’Imperial Valley dans le sud californien : Heber Road, Kombloom et Wildlife. Ils ont
appliqué les deux méthodes proposées par Marchetti (1982) et par Robertson et Campanella
(1986). Ensuite, ils ont proposé une nouvelle corrélation. L’objectif de leur étude était
d’évaluer I'utilisation du parameétre Kp comme indice de calcul du potentiel de liquéfaction.
La figure (1-26) résume les différentes corrélations entre le taux de contrainte cyclique et

I’indice de contrainte horizontale Kp pour tous les sols étudiés.

Les résultats indiquent que la corrélation de Marchetti est non conservative pour les faibles
valeurs de Kp, car le plot B de Kornbloom s’est liquéfié. En revanche, le plot A3 du site
Heber Road ne s’est pas liquéfié. La corrélation de Robertson et Campanella est trés
conservative pour les grandes valeurs de Kp. Cependant, elle parait bien correspondre aux

données obtenues pour les faibles valeurs de Kp, inférieures a 3-4.
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Figure 1-26: Courbes Rcs -Kp Marchetti (1982), Robertson et Cambanella (1986), Reyna et Chameau
(1991)
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Les données disponibles ont montré que la liquéfaction n’a pas eu lieu pour les sols dont la
densité relative D, est supérieure a 80%. Par contre, pour les grandes valeurs de Rcs, c'est-a-
dire environ 0,5, la liquéfaction peut étre observée méme pour de grandes valeurs de D,. La
figure (1-27) combine les données originelles de Robertson & Campanella (1986) avec celles
de Baldi et al. (1986). Elle indique qu’une valeur de Kp d’environ 4,4 correspond & un D,

d’environ 80% ou plus.
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Figurel-27: Corrélation entre Ky, et D, pour des sables non cimentés normalement consolidés
(modifiée par Robertson et Campanella)
En se basant sur ces observations, il est recommandé d’utiliser la corrélation de Robertson et
Campanella pour des valeurs de Kp inférieures a 3-4 et un Rcg inférieur a 0,15. Cependant,
au-dela de ce point, la ligne de démarcation peut monter pour s’approcher de la courbe de
Marchetti. Ainsi, pour des valeurs de Rcs importants, il faudra une base de données plus riche
pour améliorer la tendance de cette courbe. Eventuellement, ceci peut étre réalisé par une
approche statistique. Il est a noter que ces données ne sont valables que pour des séismes de

magnitude d’ordre de 5,5 4 6,5.

1.10.4 Méthode de Monaco et Marchetti (2005)

Monaco et Marchetti ont proposé une corrélation pour I’évaluation du taux de résistance
cyclique Rcr @ partir de Kp, de la méme fagon que la méthode simplifiée de Seed et Idriss

(1971). Cette corrélation a été établie a partir des courbes courantes d’évaluation de Rcg en



Chapitre I : Les Leess : généralité sur leur comportement 56

utilisant le CPT et le SPT. Ces courbes sont transformées en courbes équivalentes Rcr -Kp en
utilisant la densité relative D, comme un parametre intermédiaire. La procédure est la

suivante :

1) évaluer D, correspondant aux valeurs de qcin de « la courbe de base des sables propres »
du CPT en utilisant plusieurs corrélations D;-q. (Baldi et al. 1986, Jamiolkowski et al.
1985) ;

2) évaluer, de la méme fagon, D, correspondant aux valeurs de (N)eo de « la courbe de base
des sables propres » de I’essai SPT en utilisant la corrélation D,-Ngpr de Gibbs et Holtz ;

3) évaluer les valeurs de Kp correspondant aux valeurs de D, déterminées précédemment, en
utilisant la courbe de corrélation Kp-D, de Reyna & Chameau (1991) de la figure (1-28) ;

4) tracer la courbe Rcr -Kp dérivée du CPT et SPT (Figure 1-29).

On retrouve sur la figure (1-29) les courbes proposées auparavant par Marchetti (1982),
Robertson et Campanella (1986) et Reyna et Chameau (1991). La courbe centrale de Reyna et
Chameau (1991) abroge celles qui la préceédent, étant indiqué qu’elle prend en compte plus de

données (Imperial Valley, South California).
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Figurel-28 :Corrélation Kp-D, pour des sables non cimentés (Reyna et Chameau,1991)
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Figurel-29:Courbes Rcg -Kp pour ’essai DMT

Cette procédure est basée sur I’estimation de D, a partir des résultats des essais CPT et SPT,
qui sont affectés par plusieurs incertitudes. Enfin, les auteurs proposent une approximation

analytique reliant Rcr @ Kp, qui correspond a la courbe en gras de la figure (1-29):

R, =0.0107 K> —0.0741K, +0.2169K , —0.1306 (1.35)

1.10.5 Conclusion

Pour évaluer le risque de liquéfaction d’un sol, les ingénieurs ont recours de plus en
plus aux méthodes classiques basées sur les essais in situ tel le SPT, le CPT, le DMT et V..
Ces méthodes qui se reposent sur le calcul d’un facteur de sécurité (rapport de Rcr sur Res)
supposent en général des conditions saturées de sol mais, méme si elles ont gagné un terrain
pendant ces 20 derniéres années, certaines limitations imposent des incertitudes sur leur
utilisation. Par exemple les effets de 1’age, de la non saturation et de la cimentation ne sont
pas intégrés dans le calcul. Parfois empiriques et souvent appliquées au cas du sable, les
grandes questions se posent quand a leur application aux cas des sols limoneux tels que les

leess qui contiennent un certain pourcentage de fines et qui sont naturellement ciment¢s.



Chapitre I : Les Leess : généralité sur leur comportement 58

1.11  Modélisation numérique du comportement mécanique

1.11.1 — Introduction

Dans la modélisation du comportement cyclique, il est essentiel de considérer la
déformation plastique au déchargement. Ainsi, Mroz et Norris (1982), Pietruszczak et
Poorooshasb (1985) ont présenté un modele de surface de charge rétractable. Dans ce modele,
il y avait deux types de surfaces considérées : surface de consolidation et surface de charge
rétractable. La surface de consolidation peut se dilater ou bien se contracter d’une fagon
isotrope alors que la deuxiéme se dilate, se contracte puis se déplace a I’intérieur de la courbe
de consolidation suivant des régles de déplacement définies. Le module d’écrouissage d’un
état de contraintes est li¢ a la distance relative entre cet état de contraintes et celui des

contraintes conjuguées sur la surface de consolidation.

En se basant sur le modele présenté¢ par Mroz et Norris, Prevost a développé un
modele d’écrouissage et un modele de radoucissement anisotrope pour une argile dans des
conditions drainées et non drainées. Pietruszczak et Poorooshasb (1985) ont aussi étudié le
comportement de 1’argile et celui du sable sous I’effet du chargement cyclique en utilisant un
mod¢le de surface de charge rétractable. Malgré sa capacité de pouvoir considérer la mémoire
d’un sol et I’effet de la plasticité sous un déchargement, la surface reste difficile a définir et
que I’analyse des mouvements de la surface est complexe, sans mentionner que beaucoup de
parameétres ne peuvent pas étre déterminés expérimentalement. Dafalias et Herrmann (1982)
ont simplifié ce modele tout en présentant le modele de surface de frontiere. Dans ce modele,
la surface de frontiere est supposée se dilater et se contracter de fagon isotrope ; la surface de
charge, qui n’apparait pas explicitement dans ce modele, le peut aussi mais tout en se
déplacant a Dl’intérieur de la surface de fronticre. Le module d’écrouissage a 1’état de
contraintes actuel est 1i¢ au module de la surface de frontiére, par la distance entre 1’état de
contraintes et le point des contraintes conjuguées. Le modele de MIT (modéle des bulles) a
¢été développé a partir du modéle de Dafalias et Herrmann. Actuellement, le mod¢le de la
surface de frontiére est trés largement utilisé pour décrire le comportement d’un sol sous un
chargement cyclique. En outre de ces deux auteurs, Zienkiewicz et al. (1985), Banerjee et al.
(1985) et Leidwanger-rabis et al. (1995), ont utilisé ce modéle avec une loi d’écoulement
associée pour étudier le comportement de I’argile sous chargement cyclique, alors que Pastor

et al. (1985), Truty (1995) et Khalili et al. (2004) I’ont utilisé avec une loi d’écoulement non
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associée pour reproduire certains phénomeénes essentiels du sable sous chargement cyclique.
La différence entre ces deux modeles réside principalement dans la construction de fonction
de la surface de frontiére. Il semble que les modeles de Zienkiewicz et al. (1985) et de Pastor
et al. (1985) soient plus simples a utiliser en raison de peu de paramétres introduits. En
analysant le comportement des sables sous un chargement monotone et cyclique, Pastor et
al.(1990) ont proposé un modéle de plasticité généralisée en définissant directement une
expression pour le module d’écrouissage. Ce modéle peut reproduire 1’écrouissage positif et le
radoucissement d’un sable sous chargement monotone et le phénomeéne de liquéfaction sous
chargement cyclique. Khoei et al. (2004) ont appliqué ce modéle dans les analyses

dynamiques du comportement des barrages.

1.11.2 — Le mode¢le de surface de frontiere (Pastor et al., 1985)

Dans le plan contraintes-déformations axiales, la courbe s’approche d’une droite limite
asymptotique, appelée droite caractéristique comme le montre la figure (1-30). L’état de
contraintes actuel ne dépasse pas cette droite, et le module plastique de cet état est 1ié au
module plastique du point conjugué sur la droite et de la distance entre 1’état actuel et I’état
conjugué : c’est I’idée de la surface de fronticre. Dans le modele développé par Pastor et al.
(1985), la fonction du potentiel plastique a été basée sur la variation de la dilatance avec q/p’
observée généralement sur des sables et elle est de la forme:
1 D'\«
G(o,p,) = {q—Mgp'(lJra—)[l—(p—) ‘13 (1.36)
g 4
En général, la loi d’écoulement est non associée ; la fonction de la surface de frontiere est

différente de la fonction du potentiel plastique.

Bounding Line

] dgope b,

L] Bounding Lne ¥
A dopeF,

Figure 1-30: Schéma illustrant I'idée de la surface de frontiére dans le plan des déformations axiales
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Dans ce modele, I’expression de la surface de frontiere est supposée étre similaire a celle du
potentiel plastique mais avec des parameétres différents. L’expression de la surface de frontiere
est:
1 D' \a,
F(o,p.)={q-M,p'A+—)1-(-)" [} (1.37)
o, p.

ou M, est la pente de la droite caractéristique passant par 1’origine dans le plan g/p’, & est un
parametre 1ié a la dilatance, p, est un parametre de dimension qui n’a aucune influence sur la
direction normale de la surface de charge plastique. oy et M; n'ont pas de signification
physique, mais le rapport M; / M, est lié a la densité relative du sable. La fonction
d’écrouissage p. représente l'intersection de la surface de frontiére avec 1’axe p' La valeur
initiale de p. est considérée comme étant la pression de pré-consolidation. Les déformations
volumiques et déviatoriques définissent 1I’évolution de la loi d’écrouissage, supposée étre de la

forme suivante :

9p. _p(lte) (138)
oe?  A-k '
P _ g P i

P = BB, agj exp( ﬂoé‘:) (1.39)

ou &= J |de? | est la valeur accumulée des déformations déviatoriques. /& et B sont deux

parametres controlant l'effet durcissant de g, .

Dans le cas d’un chargement, la relation entre le module plastique d’un état de contraintes et

celui des contraintes conjuguées est exprimée comme :

H, =HZ“'(%)7 (1.40)

1/2 : . ,
ou V=70 eXP[—DJ. (dgtf dsf )" "1, & et & sont les distances d’un état de contraintes et de

son point conjugué de l'origine respectivement, D est un parametre exprimant la dégradation

plastique causée par I’endommagement, /" est le module plastique du point conjugué sur la

surface de frontiere, qui peut étre obtenue en appliquant la condition de consistance dF = 0:
oF

op, ap., op.
Hc —_ c c + C) (141)
C Javad) Javazy oel o og)

(o7
OF /9p. =M (0, + (1 =1 — L e
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ou
d, :(l+ag)(Mg—n) et d, :(1+af)(Mf—77)

Dans le cas du déchargement, le module plastique est déterminé de la fagon suivante :

Hy =H, (7 pour |10 |<1 (1.42)
Mg Mg
H, =H,, pour | U |>1 (1.43)
M

g
ou 7, =(q/p), représente le rapport de déchargement correspondant a I'état de contraintes
au début du déchargement, H, et ¥, sont des parametres.
Dans le cas d’écrouissage positif ou de radoucissement, les conditions de chargement ou de

déchargement sont définies par :

de’ n/H ;>0 pour le chargement

ds’ n/H , <0  pour le déchargement

Les modules élastiques sont supposés étre dépendants de la contrainte moyenne effective, et
le module de cisaillement est calculé a partir des modules volumiques si le coefficient de

Poisson est connu :

k= d+ar et G=2U=2Y) (1.44)
K 2(1+v)

L'incrément de la contrainte moyenne effective peut étre déterminé a partir de 1’équation

suivante :
, A
dp =— dg (1.45)
K
——————+4d,
(I+e)p'
ou A= ! ! ! (1.46)

g

d
Hyw Ja+d?) Ja+d?)
d,=(+a,)M,-n), d,=1+a, )M, -mn)
1.11.3 — Le mode¢le de plasticité généralisée (Pastor et al., 1990)

Dans ce mode¢le, les modules €lastiques sont aussi supposés étre dépendants de la pression

moyenne effective:
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. . . 1+e . p' p'
dspzdp/K,dé‘q:dq/fSGm, K= - p =K,—, G, =G,— (1.47)

es

Py Do

ou Ky et Gy sont les modules correspondant a I'état de contraintes initial. Le calcul du module

plastique H,, se fait de la fagon suivante:

H, =H,p'H,(H +H,) (1.48)
ou H,=(1-n/n,)" (1.49)
n,=1+l/a)M, (1.50)
H =(1-n/M,) (1.51)
H, = ,B, exp(-S,&) (1.52)
n=q/p’, g=a=a, {=||del] (1.53)

Hy peut étre estimé & partir de l'expression suivante : H, = (1+e,)/(1— ). H, est introduit
de fagon a considérer 1'écrouissage du sol dii a I’accumulation des déformations déviatoriques.
Dans le cas d’un chargement cyclique et afin de prendre en considération 1’histoire du

chargement en cas de chargement, 1'équation (1.48) est réécrite avec un terme en plus :

H, =H,pH,(H +H)H,, (1.54)
S é\l_AXr o % NN e
ou Hp, =( ; Y =pil (1+a)Mg} (1.55)

Cuax est la valeur maximale du paramétre £ qui définit les différents états de contraintes que le
sol subit (y compris I'état actuel). Dans des conditions non drainées, I’incrément de la

contrainte moyenne effective peut étre déterminé a partir d’une autre équation :

dp' =—,;dq (1.56)
Po +Ad,
oP '
1 1 1

ou A=

(1.57)

g

Hyw Ja+d?) \/(1+dj.)d
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1.11.4 — Modele élastoplastique avec endommagement (Gens et Nova, 1993)

Le comportement des sols naturels cimentés ou des géomatériaux a comportement similaire,

peut étre résumé comme suit (Leroueil et Vaughan, 1990):

- Les phénoménes d’écrouissage sont trés marqués et les limites €lastiques sont facilement
identifiables expérimentalement.

- Le début de plastification indique le début de la dégradation des liants. Cette dégradation
est causée par 1’écrasement de la cimentation.

- Les liants conferent au matériau une vraie cohésion et une résistance au cisaillement.

- Avec 'augmentation de la pression de confinement, les échantillons sous cisaillement,
éprouvent une transition d’un comportement fragile/dilatant a un comportement ductile/
contractant.

- La rigidité et la contrainte déviatorique diminuent au moment de 1’écrouissage avec
I’augmentation de la pression de confinement.

- Les courbes de consolidation posseédent en général un point d’écrouissage différent, et
apres écrouissage elles ont tendance & se converger vers les courbes de consolidation du

matériau non cimente.

Pour les argiles cimentées, Gens et Nova (1997) ont conclu que le module plastique est
influencé par les déformations plastiques de la matrice du sol et par la dégradation des liants.
Ils définissent par f la surface de charge qui sépare deux régimes différents: le premier
délimité par un seuil ou le comportement est ¢lastique (les déformations étant réversibles) et

le second définissant le comportement apres le seuil ot le comportement est plastique.
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1.11.4.1 — Effet de la cimentation sur le domaine élastique initial

A
>
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Figure 1-31: (a) Droites de consolidation isotrope vierges pour des matériaux a différents degré de
cimentation (b) Surfaces de charges successives pour un degré de cimentation croissant. La surface A

correspond au matériau non cimenté.

Comme le montre la figure 1-31(a), ’effet de la cimentation peut décaler la droite de
consolidation isotrope AA” d’un sol non cimenté vers la droite. Dans le plan q / p” (figure 1-31
(b)), la surface de charge valable pour le comportement d’un sol non cimenté est représentée
par A. Avec l’augmentation du pourcentage de cimentation, la surface de charge doit
augmenter dans la direction a droite de I’axe de p’. En outre, la cimentation apporte une
cohésion et une résistance en traction au sol, ceci est reflété par le déplacement de la surface
de charge vers la gauche. Deux parametres définissent la nouvelle surface de charge : peo qui
controle 1’écrouissage du sol cimenté dans les conditions de compression isotropes et p; qui
est relié a la cohésion et a la résistance du matériau a la traction. Ces deux parameétres
augmentent avec la cimentation et sont reliés entre eux par 1’équation (1.61) :

Lo~ pp) (1.61)

‘

ou b est une variable non dimensionnelle qui représente le degré de cimentation. 11 est évident
que f(b) doit étre égal a 1 quand b = 0.

La variation de p; avec la cimentation est exprimée par :
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AL (1.62)

c

Avec p, — 0 quand b =0.

1.11.4.2 — Dégradation des liants et [’évolution de la surface de charge

Une fois le domaine élastique initiale est atteint et que les déformations plastiques
commencent a se développer, il y aura 1’évolution de la surface de charge. Cette évolution est
principalement contrélée par deux phénomeénes : 1’écrouissage positif des sols non cimentés et
I’écrouissage négatif dii a la dégradation des liants. Ainsi, le module d’écrouissage global est :
H=H;-H,

Le premier terme, Hs prend en considération I’agrandissement du domaine élastique comme
pour les sols non cimentés alors que le second terme produit un rétrécissement de la surface
de charge dii a la dégradation des liants. Comme une premiere approximation, on suppose que
pour les sols non cimentés, et sous un chargement monotone, 1’écrouissage est isotrope (c.a.d.
que le domaine élastique change en dimension mains non en forme). Le terme H, est controlé
par 1’évolution de la cimentation. Clairement, la quantit¢ des liants va diminuer
progressivement avec la formation des déformations plastiques irréversibles. Pour généraliser,
les auteurs ont introduit la notion d’endommagement et I’ont relié a la fonction b selon :
b=>b(h)

La fonction b(h) doit continuellement décroitre avec 4 pour tendre vers zéro. En outre, /& doit

étre une fonction monotone croissante des déformations plastiques: s =h(e”). Dans les
conditions d’un essai triaxial, & =h(e’,e!), avec &”comme déformation plastique de

cisaillement et £’ comme déformation plastique volumique.

Formulation du modéle

Les auteurs ont adopté le modele de Nova (1988) comme référence pour les sols non

cimentés. Dans les conditions d’un essai triaxial, I’expression de la surface de charge, f, est :
, 3 2
fE3(7—3)ﬂ1np/pc+772(5(7—1)—§777)=0 (1.63)

Pour inclure I’effet de la cimentation, cette équation est modifiée et elle devient :
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£=3(y-3)Bnp™*/ p,, +n*2<§(y—1)—§m*) -0 (1.64)

ou
y et B sont des paramétres constitutives

> S, =0, -20,8,5
'+pl avece i —O'U—EO'M nk Qi

et 77;:

p'*= p'+p, ousimplement n*=gq/p'* (1.65)
Les expressions qui relient p.¢ et p; au parametre b, sont définies comme suit :

SD)=p,/p. =1+b
fi®)=p,/p.=ab

ou o est une constante conséquence du fait que la contrainte de consolidation isotrope ne peut

(1.66)

pas élargir la limite élastique.
La fonction définissant la réduction des liants (b) avec I’endommagement (%) doit étre aussi
spécifiée avec la relation contr6lant 1’évolution de I’endommagement , soit :

b=bhye """

(1.67)
h=h[dler|+n,[dle] |

ou bien d’une fagon incrémentale :
dh = hd|e!| + hyd|e? |

ou by est une variable adimensionnelle qui représente la quantité initiale de cimentation dans
le sol ;

hy représente 1’état d’endommagement avant le chargement ;

h; et hy représentent I’évolution de I’endommagement avec les déformations déviatoriques et
volumiques respectivement.

Ces expressions assurent que l’endommagement augmente d’une fagon monotone, et
indépendamment du signe des déformations plastiques. Dans le cas de déformations
volumétriques, ceci implique que la compression et la dilatance plastiques contribueront a la
dégradation du matériau. Les auteurs notent aussi que les déformations plastiques dues au
cisaillement affectent aussi la fonction d’endommagement.

L’écrouissage correspondant a la partie non cimentée du modele est supposé isotrope.

. 9p, " op.
». :a%gv +£55 =0 (1.68)
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Si p. serait seulement dépendante de £” comme dans le modele de Cam Clay par exemple, a

1’état limite il n’y aurait pas de variation volumique. Ainsi pour pouvoir mod¢liser la dilatance
observée, il est nécessaire que I’écrouissage soit aussi dépendant des déformations

déviatoriques. On a ainsi :

e+ §(3/2(ep>2>“} (1.69)

B

p.=(p.); eXp{

V4
Ou & et B, sont des paramétres du modele et (p.); est la valeur de p. quand les déformations
plastiques sont nulles. Comme la régle d’écoulement est non associée, la fonction du potentiel

plastique g est de la forme :
3 2
g=9y=3)BInp*/p,+n *2(5(7—1) 3 ym*) =0 (1.70)

Seulement dans la condition ou =3, la régle de normalité s’applique.
Finalement, a I’intérieur de la surface de charge le comportement est contr6lé par un modele

hypoélastique défini par :

£ =Kkplpie =Ly (1.71)
ou L est une constante dépendante du module de cisaillement du sol non cimenté.

Les auteurs notent que le composant de la formulation concernant les liants est indépendant
de la loi constitutive sélectionnée pour le sol non cimenté et que d’autres modéles pourraient

étre utilisés.
1.11.5 Conclusion

Dans cette partie, on a discuté de deux modeles, de Pastor et al. (1985) et celui de Gens et
Nova (1993), qui seront utilisés dans le dernier chapitre. Le premier modéle qui a remplacé
les modeles de densifications classiques, est capable de reproduire correctement le
comportement du sable sous chargement statique et cyclique avec un nombre de parametres
limité. En outre, a partir d’un type de formulation élastoplastique unique et cohérante, le
modéle commence avec quelques constantes définissant un certain état de comportement
critique et qui peut étre raffiné pour inclure des phénomeénes plus complexes. D’autre part, le
second modéle nous présente 1’avantage d’avoir inclus 1’effet de I’endommagement sur les
sols cimentés. Quelques difficultés se présentent quant a la détermination de I’augmentation

de p.o avec la cimentation. En ce qui concerne la dégradation des liants, des relations basées
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sur des résultats expérimentaux ont ét¢ développées entre la résistance du sol due a la
cimentation et 1’évolution de I’endommagement. Il est aussi envisageable que, contrairement
a ce que suppose implicitement 1’équation (1.67), la dilatance et la compression peuvent avoir
différents effets sur la décimentation. L’écrouissage et la décimentation sont les deux
phénomeénes qui contribuent & la dégradation du matériau et rendent son comportement
semblable a celui d’un matériau non cimenté (ou complétement endommagé) pour lequel
I’effet d’une anisotropie induite est souvent important. On se demande ainsi sur la supposition
d’un écrouissage isotrope pendant ce processus. La décimentation est aussi supposée de
changer les parametres €lastiques. Pour vérifier ce point, différents essais de chargement et de

déchargement doivent &tre réalis€s a différents niveaux de dégradation de la cimentation.

L’élasticité est en aucun cas la seule fagon de modéliser un déchargement. Une plasticité avec
une surface de frontiére ou a multi-surfaces sera probablement une meilleure approche pour
modéliser le comportement a I’intérieur d’une surface de charge. Une combinaison entre
1’élastoplasticité généralisée et les équations qui relient I’évolution de I’endommagement aux
déformations pourra simuler un comportement comme celui des lcess de Picardie soumis aux

vibrations de train. Cette approche sera développée au chapitre VI.
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Chapitre 11

Matériau étudié et techniques expérimentales

2.1 Origine et propriétés du matériau étudi¢

Les accumulations principales de loess se produisent dans la vallée inférieure du
Seine, le bassin oriental de Somme et dans le nord. Au-dessus du secteur entier les unités
calcaires typiques principales sont attribuées au Weichselian Pléniglacial supérieur, entre 15
et 25 ka BP, et particulicrement entre 20 et 25 ka BP. Dans les régions caractérisées par un
discontinu et une couche trés mince, le loess accumulé en particulier sur des pentes de leeside,
recouvrant les graviers fluviaux en vallée telle que la vallée d'Orne de fleuve (prés de Caen) la
vallée de Somme de fleuve, et a la jonction entre les pentes et les terrasses alluviales ou
marines. Dans le nord-est de la France, la couverture de loess passe graduellement dans la
zone Arénacé-glaiseuse transitoire et puis dans la zone de Coversand de la Belgique et des
Pays Bas (Paepe et Sommé, 1970). En septembre 2002, des blocs de lcess ont été prélevés a
quatre différentes profondeurs (1,20m ; 2,20m ; 3,50m et 4,90m) sur le site de Beugnatre qui
est situé a 140 km de Paris et a une distance de 25m de la ligne du TGV. Une observation
visuelle montre que les sols situés a 1,20m et 4,90m sont de couleurs marrons et les deux
autres de couleurs marrons clairs. La diffraction aux rayons X a montré que ces sols sont
constitués principalement de quartz, feldspath, et d’une fraction argileuse (<2pum) composée
d’un mélange de kaolinite, d’illite, et d’interstratifiés illite-smectite. Cette composition
minéralogique est assez homogéne avec la profondeur. Le quartz constitue la phase
majoritaire et la présence d’argile est claire. On reprend dans le tableau 2-1 les propriétés

géotechniques des quatre sols déterminées au laboratoire.

Tableau 2-1: Propriétés géotechniques des quatre sols prélevés sur le site de Beugnatre

Z %< w, Ip Pa What e Sinat  CaCO3  Succion
(m)  2um (%) Mg/m®) (%) (%) (%) (kPa)
1,20 20 30 9 1,52 18,9 0,76 66 5 20
2,20 16 28 9 1,39 18,1 0,93 53 6 34
3,50 16 26 6 1,54 16,6 0,82 55 15 27
4,90 18 30 9 1,55 23,7 0,78 82 9 14
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A partir de ce tableau on observe que :

1y

2)

3)

4)

5)

les couches situées a 1,20m et a 4,90m ont des degrés de saturation plus élevés que ceux
situées a 2,20m et a 3,50m , ce qui est compatible avec leurs fractions argileuses. L’indice
de plasticité est faible et varie peu pour les quatre couches ;

la teneur en carbonate pour les premieres couches sont faibles alors qu’elle devient plus
importante pour les couches a 3,50m et a 4,90m ;

la densité séche est faible en particulier pour le sol a 2,20m qui posseéde aussi 1’indice des
vides le plus important;

la succion, qui a été déterminée par la méthode du papier filtre (Fawcett et Collis-George,
1967), n’est pas homogene sur tout le profil, ce qui crée un déséquilibre hydrique dans le
massif qui pourrait étre a I’origine des instabilités de ce sol;

la limite de plasticité, w;, varie trés peu (de I’ordre de 20) ce qui montre que ce n’est pas

un parametre caractéristique des loess.

La minéralogie des quatre sols a été étudiée par diffraction aux rayons X (radiation Koo du

cuivre). Les observations obtenues sont reportées au tableau 2-2. Les résultats, qui sont plutot

qualitatifs, indiquent une composition minéralogique assez homogene du profil étudié. Le

quartz est la phase majoritaire et les argiles apparaissent assez nettement. La méme phase

argileuse présente sur les différents échantillons étudiés, est caractérisée par la présence de

kaolinite, illite et d’interstratifié illite-smectite.

Tableau 2-2: Analyse minéralogique par diffraction aux rayons X

Profondeur (m) Observations

Présence de quartz (phase majoritaire) et de feldspath. Les phases argileuses

1,20 )
apparaissent assez nettement.
290 Présenge de quartz (phase majoritaire) et de feldspath. Les phases argileuses
’ apparaissent assez nettement.
3.50 Présence de quartz (phase majoritaire) et de feldspath. Les phases argileuses

apparaissent assez nettement.

Présence de quartz (majoritaire), de feldspath et de minéraux carbonatés
4,90 (Calcite et Dolomite) en faibles quantités. Les phases argileuses apparaissent
assez nettement.

En 1970, Dudley a remarqué que les sols effondrables ont une limite de liquidité wi< 45%,

une limite de plasticité w,<25% et une teneur en eau naturelle variant entre 13% et 39%.

Notre sol rentre bien dans cette catégorie. Une comparaison entre différents critéres
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d’évaluation (Critére de Knight (1963), de Denisov (1951), de Priklonskij (1952), de Feda
(1964) et de Stephanoff et Kremakova (1960)) et les valeurs d’effondrement a I’oedométre a
été déja étudiée par Marcial et al.(2003). Les résultats ont montré que c’est la couche a 2,20m

qui présente un risque d’effondrement le plus marqué.

2.1.1 Courbe de rétention d’eau

La courbe de rétention d’eau a été déterminée par la méthode osmotique vu que la
plage de succions étudiées est réduite (s <1,5MPa) (Marcial et Cui, 2003). La courbe a été
obtenue en suivant des chemins d’humidification ou de dessiccation a partir de la teneur en
eau naturelle et de la densité initiale des sols. Les échantillons de dimensions centimétriques,
on été placés dans des membranes semi-perméables (12000-14000) et plongés dans des
solutions de polyéthyléne glycol (PEG 20 000) a différentes concentrations correspondant a
des succions allant de 10 kPa a 1 MPa. Ensuite, les échantillons ont été équilibrés dans des
solutions correspondantes pendant 7 jours et la teneur en eau a été déterminée ensuite. Les

quatre courbes de rétention sont présentées sur la figure 2-1.

10
-k h=12m
1L —=—h=22m
T‘; E -® h=35m
% r h=4,9m
* L
0.1 |
001 T T T I N B B \‘\ i ' -
0 5 10 15 20 25 30 35

w(%)

Figure 2-1: Courbes de rétention d'eau obtenues par la méthode osmotique (Marcial et Cui, 2003)

2.1.2 Microstructure

2.1.2.a — Porosimétrie au mercure

Pour étudier la distribution de la taille des pores on a souvent recours a la méthode

d’intrusion de mercure dans le sol. Des détails sur cette technique seront présentés dans le
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paragraphe 2.2. Des essais ont été réalisés sur des sols intacts et des sols effondrés pour toutes
les 4 profondeurs considérées. Les résultats sont présentés sur les figures 2-2 (a) et (b).
Comme le montre la figure 2-2(a), le sol a 2,20m est le plus effondrable (ordre des
déformations a I’oedomeétre simple est de 2,41%). Ceci est bien mis en évidence par les
courbes porosimétriques (figure 2-2(b)). Cet effondrement atteint les pores de taille supérieure
a 0,75mm, alors quant a la microstructure elle semble ne pas étre modifi¢e. Sur la figure
2(b), em représente ’indice des vides de mercure qui correspond au rapport du volume de

mercure injecté dans le sol au volume des solides. « r¢q,» étant le rayon capillaire équivalent.

17
r Inondation =
F h=2,2m l sous 200 kPa 08 [
06 [
h=3,5m [
[ h=12m £ .
[ h=4,9m% ® 04 |
[ [ — Effondré
L [ = Intact
02 [
0L
1 10 100 1000 0.001 0.01 0.1 1
o, (kPa) T squ. (mm)
(a) (b)

Figure 2-2: (a) Effondrement des sols déterminé par la méthode du simple oedométre (b) Courbes

porosimétriques de la couche 2,20m a I'état intact et effondré (Marcial et Cui, 2003)

2.1.2.b — Observation au Microscope Electronique a Balayage (MEB)

L’observation au (MEB) a été réalisée sur des échantillons lyophilisés intacts et
effondrés. Les variations au niveau de la microstructure du sol a 2,20m sont présentées sur les
figures 2-3 (a) et 2-3(b). Comme le montre la figure 2-3(a), le loess a 2,20m et a 1’état intact
est formé d’un agglomérat d’agrégats et d’argiles. Ces grands agrégats de diametre de 200 wm
environ sont formés de grains de silt de 15 a 30 um de diametre, en concordance avec la
courbe granulométrique (figurel-1). On peut observer aussi la présence de grands pores inter-
agrégats de plus de 30 wm de diametre. Les argiles sont présentes sur et entre les grains de
silt, contribuant ainsi aux liaisons entre grains ou entre agrégats. En revanche, la figure 2-3(b)

nous montre la disparition des grands pores initialement présents, et que 1’agglomérat devient

10
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plus dense, avec des particules de plus en plus serrées. On distingue a peine la présence des

argiles.

2.1.2.c — Conductivité hydraulique

Les essais pour déterminer les coefficients de perméabilité des quatre sols ont été
réalisés sous une charge de 25 kPa. Le tableau 2-2 résume les valeurs trouvées de k. On
remarque que I’ordre de grandeur de ce coefficient pour les quatre sols est presque le méme,
10”m/s. Mais c’est le sol a 2,20m qui est le plus perméable, suivi du sol a 3,50m, puis 1,20m

et en dernier le sol 4 4,90m. Ceci est compatible avec la densité des sols (voir tableau 2-1).

Tableau 2-3: Coefficient de perméabilité des 4 sols (Marcial et Cui, 2003)

Profondeur (m) 1,20 2,20 3,50 4,90

k (m/s) 3,23 E-8 7,63E-8 4,41E-8 2,66E-8
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Q" A S e

(a) Sol intact 2,20m

100 micromns | ¥

———— Pt

(b) Sol effondré 2,20m
Figure 2-3: Observation au (MEB) de la couche a 2,20m a 1'état (a) intact (b) effondré

2.2 Techniques expérimentales : étalonnage et protocole d’essais
2.2.1 Etude au porosimétre a mercure

Cet essai qui repose sur la loi de Laplace-Jurin consiste & injecter de mercure sous pression
dans un milieu poreux afin d’obtenir plus d’information sur sa microstructure (distribution des
rayons d’acces des pores). Ainsi, la pression nécessaire pour faire pénétrer du mercure dans
un tube capillaire de rayon R, notée P, est calculée selon 1’équation :

P 2.0,.cos(6) 7500
‘ R R
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ou @ est ’angle de raccordement qui varie entre 139° et 147° (Bousquié, 1979 ; Romero,
1999 ; Anderson, 1999), la tension superficielle 65 du mercure étant égale a 482,2 N.m™' a

25°C.

2.2.1.a La procédure d’essais

¢+ Laisser un morceau de sol sécher a 1’étuve pendant 48 heures.

«» Préparer 3 a 4 échantillons du sol sec de 2 a 3g et les mettre sous vide pendant 24 heures.

* Peser a nouveau les échantillons, les lyophiliser et puis les placer délicatement dans le
dilatomeétre a 1’aide d’une pince.

+ Placer le dilatometre avec son socle sous le systeme d’application du vide pendant 12
heures.

% Remplir le dilatométre avec du mercure sous vide.

¢+ Placer le dilatométre dans 1’autoclave et le fermer avec son chapeau.

¢+ Lancer ’essai.

2.2.1.b La lyophilisation

C’est une technique pour conserver 1’état d’un sol désaéré et séché sans modifier sa
microstructure. Avant la lyophilisation, les échantillons de sol humide sont mis dans de
I’azote sous vide pour étre congelés. IIs sont ensuite coupés en petits morceaux centimétriques
a coups secs a I’aide d’un couteau. Les sols congelés sont par la suite introduits dans de

petites cellules du lyophilisateur. La lyophilisation dure environ 12h.

Lyophilisateur

Cellule de
congélation

(a) (b)
Figure 2-4: Phase de lyophilisation des échantillons (a) préparation de 1'azote (b) congélation et

lyophilisation
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2.2.1.c Le dispositif expérimental

Les mesures sont effectuées a 1’aide d’un porosimétre autorisant une gamme de
pressions de 0,1 a 200 MPa (figure 2-5b). Une fois les échantillons sont placés dans le
dilatometre, ampoule munie d’un tube de mesure, et son remplissage par du mercure sous
vide (figure 2-5a), un dispositif de visée optique permet de mesurer la chute de mercure lors
de la rupture du vide ou de I’application de la pression atmosphérique. Une éventuelle chute

mesurée indique la présence des pores de rayons d’acces supérieurs a 7,5 m.

Figure 2-5: Essai au porosimétre (a) Remplissage du dilatométre par du mercure sous vide (b) Cellule

d'application de pressions avec le systéme d'acquisition

2.2.2 Essais de liquéfaction au triaxial cyclique a faible fréquence

Des essais de liquéfaction ont pu étre réalisés grace a la cellule triaxial cyclique Buhel et
Faubel (figure 2-6). Ces essais consistent a effectuer des chargements cycliques en force
contrdlée et en conditions non drainées jusqu’a atteindre la liquéfaction ou I’accommodation.

2.2.2.a La procédure d’essais

¢ Préparer de I’eau désaérée.

O
0‘0

Tailler un échantillon de 140 mm de hauteur et 70 mm de diamétre.

O
0‘0

Habiller I’échantillon avec une membrane en latex.

0
0‘0

Placer I’échantillon dans la cellule triaxial, et puis le saturer en trois étapes:
- Par application d’un faible vide a I’échantillon
- Par percolation du CO; pendant 30 a 40 minutes en moyenne
- Par passage de I’eau désaérée

¢ Vérifier le coefficient de Skempton (B doit étre proche de 1).

¢ Faire le contact entre le piston et 1’échantillon.
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¢ Appliquer la pression de confinement.
« Appliquer le déviateur cyclique avec une fréquence de 0,05Hz.

+« Lancer I’acquisition puis 1’essai.

e 7SS, SN

Figure 2-6:Vue générale d’un essai triaxial cyclique avec la cellule, la machine de controle et le PC pour

Pacquisition de données

Mode opératoire

Les échantillons testés sont de dimension fixes: # =140 mm et ¢ = 70mm. 1ls sont préparés
par découpage d’un bloc naturel. Pour un essai, une fois que l’échantillon est fixé sur
I’embase inférieure avec les papiers filtres ainsi que les pierres poreuses disposées sur le haut
de I’échantillon, I’embase supérieure en PVC est placée de fagon a éviter tout contact entre le
tuyau et le cylindre en plexiglas, ce qui permet d’éviter tout probléme de fuite au niveau du
raccord avec le tuyau. Apres avoir retourné la membrane sur ’embase supérieure, 1’enceinte
est mise en place. L'échantillon ainsi installé est alors mis sous vide avec une trés faible
pression de l'ordre de 1 a 2 kPa pour plaquer la membrane au niveau des pierres poreuse. La
cellule est remplie ensuit de I'eau désaérée jusqu'au niveau du raccord de I'embase supérieure.
Apres avoir connecté les tuyaux de pressions d'air, une pression de confinement o3 égale a

25 kPa est appliquée.
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Lorsque 1'échantillon se trouve sous un faible vide (quelques kPa), on procéde a la saturation
de celui-ci en faisant circuler en premier lieu du CO; puis de I'eau désaérée. Le CO, étant un
gaz tres soluble dans 1’eau, sa substitution a 1’air améliorera la saturation de 1’échantillon. Le
CO; est injecté au niveau du drainage inférieur sous une pression de 6 a 8 kPa, une pression
qui doit impérativement étre toujours inférieure a la pression de confinement pour éviter tout
effondrement de 1'échantillon. On fait la circulation du CO; sous une pression de confinement
de 15 kPa pendant 30 min environ en laissant le drainage de sortie fermé au début puis ouvert

ensuite.

Apres le passage du CO», la percolation d'eau désaérée sous une charge hydraulique de 1’ordre
de 13 kPa est faite au niveau du drainage inférieur et une pression de confinement de 25 kPa.
Cette circulation est réalisée jusqu'a I'obtention, au niveau du drainage supérieur, d'un volume
d'eau au moins égal a 2 fois le volume des vides contenus dans cet échantillon afin de
s'assurer que la saturation des vides s'est faite en totalité.

La consolidation de I'échantillon est réalisée en appliquant des pressions de confinement
croissantes allant de 25 kPa a 215 kPa, alternativement avec la contre-pression allant de
10 kPa a 205 kPa par palier de 10 kPa. A chaque palier, on attend que la contre-pression
supérieure se soit stabilisée au méme niveau que la contre-pression inférieure afin que la
pression d’eau soit homogeéne au sein de l’échantillon. Le temps de consolidation entre
chaque palier varie entre 10 a 15 minutes au début de I'essai et entre 1 a 2 minutes en fin de la
consolidation. Ce niveau de pression (>200 kPa) a été délibérément choisi car a partir de cette
pression les bulles d’air commencent a se dissoudre dans I’eau, assurant ainsi une bonne

saturation.

Lorsque la consolidation est terminée, la qualité de la saturation est vérifiée par le coefficient
de Skempton. Pour ce faire, a une contre pression de 200 kPa, on ferme le drainage, et on
augmente o3 de 215 a 225 kPa puis on lit la réponse sur le capteur mesurant la contre
pression. La saturation sera de 100% si le capteur indique aussi une augmentation de 10 kPa
(B=1).

En cas d’une saturation satisfaisante, on procéde a la phase de mise en contact du piston avec
I’échantillon. Le drainage est alors rouvert pour permettre une diminution de la contre
pression a sa valeur réglée a 200kPa. En revanche, si la saturation compléte de 1’échantillon
n’est pas atteinte, alors on continue a augmenter en palier jusqu'a I’obtention d’une saturation

totale de 100%.
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Le bon déroulement du contact se fait a l'aide d'un systéme d’acquisition et de I'unité de
contrdle. En utilisant une fréquence de 0,05 Hz, le piston est descendu a l'aide du bouton qui
controle les forces statiques en faisant une légere fuite au niveau du drainage supérieur afin
d'éviter la mise sous tension de I'échantillon. Lors de cette étape, le déviateur q (lu sur I'écran
de contrdle) augmente légérement malgré la variation nulle des déformations. L'acquisition
des données lors de la mise en contact, se poursuit jusqu'a ce que le bruit d'échappement d'air

au niveau du drainage supérieur cesse. Le contact est alors fait.

Lorsque toutes les étapes précédentes ont été réalisées correctement, le chargement cyclique
peut alors débuter. Pour cela le drainage est a nouveau refermé et le déviateur augmenté
jusqu'a la moitié¢ du déviateur qcyc a I'aide du bouton qui contréle les forces dynamiques.
L'essai triaxial cyclique est alors lancé et les différentes valeurs de contraintes et de variations

de pressions interstitielles pour chaque déformation sont enregistrées jusqu'a la fin de I’essai.

Exploitation des résultats

L’exploitation des données se fait par tragage de quatre courbes classiques: (1)
déviateur en fonction des déformations axiales soit le plan q / €; (2) déviateur en fonction de
la pression moyenne effective soit le plan q / p” (3) variation de la pression interstitielle avec
les déformations axiales soit le plan Au / €1 et finalement (4) déformations en fonction du
nombre de cycles soit le plan €; / N. A partir de ces courbes on peut identifier la premiére
chute dans le déviateur et donc le nombre de cycles correspondant ce qui nous permet de
calculer la résistance a la liquéfaction de I’échantillon, Tyax / 6”¢ = Qmax/ 267

Si dans le cas ou la liquéfaction de 1’échantillon n’est pas atteinte, c'est-a-dire que
I’évolution de la pression interstitielle reste constante, on dit qu’on a atteint le phénomene de

I’accommodation et que le sol ne liquéfiera pas pour le déviateur appliqué.

2.2.3 Essais de liquéfaction par écrasement de pores

L’idée que les vibrations répétées dues a la circulation du train contribuent a la
densification du sol par élimination des pores nous a amené a penser que le sol, s’il se trouve
dans un état qui est proche de la saturation, peut devenir saturé et ainsi, pourra se liquéfier.
Pour vérifier cette idée au niveau expérimental, on avait besoin de mesurer les variations de

volume pendant la phase d’écrasement des pores sous faible charge, de saturer le systéme de
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canalisation des drainages et enfin lancer 1’essais de chargement cyclique. On a adopté la

méthode et la procédure détaillées ci dessous.

2.2.3.a La procédure d’essais

>

Y

7
0’0

/
.0

L)

Préparer de I’eau désaérée.

Tailler un échantillon de 140 mm de hauteur et 70 mm de diametre.

Habiller I’échantillon avec une membrane en latex, mettre les papiers filtre et les deux
pierres poreuses.

Entourer I’échantillon par une couverture en plastique transparent et solide et scotcher la.
Humidifier le sol a la teneur en eau voulue (proche de la teneur en eau de saturation).
Laisser 1’échantillon s’homogénéiser.

Placer I’échantillon dans la cellule triaxial (phase délicate).

PHASE D’ECRASEMENT DE PORES

Appliquer la pression de confinement.

En conditions drainées (drainages ouverts), appliquer de faibles charges pendant 24 heures
par paliers jusqu’a I’obtention d’une variation de volume correspondant a un degré de
saturation de 100%. Cette variation de volume est mesurée par un capteur de pression
différentiel.

PHASE DE SATURATION DU SYSTEME DE CANALISATION DES DRAINAGES
Faire passer de I’eau désaérée par gravité dans les tuyaux de drainage.

Fermer les drainages.

PHASE DE LIQUEFACTION

Appliquer le déviateur cyclique avec une fréquence de 0,05Hz.

Lancer 1’acquisition puis 1’essai.

La pression interstitielle est mesurée en haut et en bas de I’échantillon a travers les conduits.

La phase d’écrasement est réalisée a drainages ouverts et la phase de liquéfaction a drainages

fermés. Le chargement est réalisé a force contrélée.
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Mode opératoire

Cet essai nécessite 1’utilisation d’un capteur de pression différentiel pour suivre les variations
de volume de I’échantillon suite a I’écrasement des pores: la presse cyclique, dans sa
configuration initiale, est équipée de capteurs de pression interstitielle. Etant donné que la
phase d’écrasement des pores se déroule en conditions drainées non saturées, on ne peut pas
mesurer la déformation volumique d’une maniére classique avec la mesure du volume d’eau
drainé par 1’échantillon. Ainsi, il était nécessaire de réadapter la presse au suivi du volume de
1I’échantillon. Pour ce faire on a adapté la méthode du capteur différentiel de haute sensibilité
qui permet d’observer les variations de niveau entre deux chambres d’eau a ’intérieur de la
cellule triaxial (figure 2-7). Puisque la mesure est faite sur une plage de sections constantes,

on peut ainsi déduire la variation du volume de I’échantillon.

[ e . |

Kl

Capteur
Différentiel

I_.

=

Figure 2-7: Principe de mesure des variations de volume avec le capteur différentiel de pression

Le principe est basé sur le fait que I’eau a I’intérieur de la cellule dans les deux compartiments
est soumise a la méme pression de confinement, ainsi toute variation de niveau d’eau a
I’intérieur de la cellule contenant 1’échantillon et mesurée par le capteur différentiel,
correspond a la variation de volume de 1’échantillon et au déplacement du piston. Les
caractéristiques du capteur différentiel sont présentées dans le tableau 2-3. L’étendue du

capteur est de 1250 Pa qui correspond a un niveau d’eau de 125 mm. La précision est de *
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1,25 Pa (0,125 mm de niveau d’eau). Le temps de réponse pour une pression de 1125 Pa est
inférieur a 100 millisecondes. Théoriquement, le capteur est capable de fonctionner sous une

charge cyclique de fréquence inférieure a 10 Hz.

Tableau 2-4: Caractéristiques du capteur différentiel

Caractérisation Valeur
Echelle compléte de pression (Pa) 1250
Précision (Pa) 1,25
Résolution (Pa) 0,025
Temps de réponse <100 millisecondes pour 1125 Pa
Réponse en fréquence Jusqu’a 10 Hz

2.2.3.b Etalonnage du capteur différentiel

Pour le bon fonctionnement du capteur différentiel, son étalonnage était indispensable. Sur la
figure 2-8, on présente les résultats d’un étalonnage du capteur. La corrélation est une droite
avec un coefficient de détermination (R?) proche de I'unité. Il est a noter que cette courbe
d’étalonnage a ¢été établie dans l’intervalle de pressions positives; cependant dans un vrai
essai, la pression pourra étre dans I’intervalle des pressions négatives comme dans le cas d’un
déchargement. Tarantino et Mongiovi (2003) ont €talonné un capteur différentiel commercial
dans I’intervalle de pressions négatives et sont tombés sur le méme coefficient d’étalonnage
que celui établie dans I’intervalle des pressions positives. Pour les essais réalisés dans le cadre
de cette these, on a supposé un méme coefficient d’étalonnage pour les pressions négatives

que celui présenté sur la figure 2-8.

1400
1200 -
1000 r------
800 -~
600 -
400 r
200 -~ P

0

Préssion (Pa)

0 1 2 3 4 5 6
Sortie (Vdc)

Figure 2-8: Etalonnage du capteur différentiel en terme de volts
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Effet de la fréquence

Pour étudier I’effet de la fréquence sur la réponse du capteur au chargement cyclique, la
cellule a été remplie avec de I’eau au méme niveau dans les deux compartiments sans la
présence d’un échantillon, et ensuite un déplacement axial cyclique de £ 3mm et * 15mm a
été imposé tout en suivant la réponse du capteur a différentes fréquences : 0,05 Hz, 0,1 Hz,
0,2 Hz, 0,5 Hz, et 1 Hz. La réponse du capteur pour chaque fréquence appliquée est présentée
sur les figures 2-9. Les déplacements verticaux du piston sont donnés par un capteur LVDT
en (mm) et les variations du volume par le capteur différentiel en (V). Le déplacement vertical
du piston calculé (Ah,,;) a partir des données mesurées par le capteur différentiel est comparé
a celui enregistré par le LVDT (Ah,). (Ah.;) peut étre calculé a partir de I’équation suivante :

e, B, 2T,

P P

Ah AU

ou

S, est la section de la cellule interne (100 mm de diametre), S, = 78,54 sz;

S, est la section du piston (48.6 mm de diamétre), S, = 18,55 cm’;

Ah,, est la variation du niveau d’eau dans la cellule interne, en m;

g est la gravité (9,81 m/s?) ;

p,, est la masse volumique de I’eau, p, = 1002 kg/m® & 20 °C ( Incropera et De Witt 1996);

AU est la variation des données de sortie du capteur différentiel en V;

Ah,, estle déplacement calculé du piston exprimé en m.
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Figure 2-9: Etude de l'effet de la fréquence sur la réponse du capteur différentiel (a) test a 0,05Hz et
+15mm déplacement du piston (b) test a 0,05Hz et £3mm déplacement du piston (c) test a 0,1Hz (d) test a

0,2Hz (e) test a 0,SHz (f) test 2 1Hz avec £3mm déplacement du piston pour les quatre derniers tests
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A partir des figures présentées on peut déduire les observations suivantes :

- Pour les tests (a) et (b) effectués a une fréquence de 0,05 Hz, la réponse du capteur est
bien identique au LVDT qui a eu un déplacement sinusoidal avec des amplitudes de
15mm pour le test (a) et de 3 mm pour le test (b). Par contre un petit délai est observé sur
la courbe Ah,, et Ahg,, ceci est dii au retard de la réponse du capteur quand le piston atteint
son maximum.

- Pour des fréquences égales ou bien inférieures a 0,2Hz, le LVDT et le capteur différentiel
arrivent a enregistrer le déplacement imposé de 3 mm. Au-dela de 0,2 Hz, les deux
capteurs ne suivent plus et les enregistrements sont erronés.

- Pour des fréquences supérieures a 0,05 Hz, le délai entre les réponses du capteur et celui
du LVDT se manifeste par une ellipse dans le plan Ah, et Ah., qui devient de plus en plus

large.

On a ainsi décidé de réaliser tous les essais cycliques a une fréquence de 0,05 Hz.
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2.2.4 Essais d’endommagement a grandes fréquences

Pour simuler les effets du passage rapide du train sur le sol, on a utilis€¢ le principe
d’application d’un grand nombre de cycles par I’intermédiaire de la presse MTS 100 KN.
Grace a cette presse hydraulique (figure 2-10), on a pu appliquer, a différentes fréquences et
sous différentes conditions de teneur en eau, des millions de cycles pour étudier I’effet de

I’endommagement du sol par les charges cycliques.

Vérin
hydraulique

Cellule oedométrique
contenant I’échantillon

Embase fixe

Figure 2-10: Mise en place de I'échantillon sur le bati de la presse MTS

2.2.4.a La procédure d’essais

O
0‘0

Découper un échantillon de diaméetre 200 mm et de hauteur de 300 mm.

Rl
0’0

Humidifier (sécher) 1’échantillon a la teneur en eau voulue.

R
0’0

Laisser le sol s’homogénéiser en teneur en eau pendant 2 jours.

Rl
0.0

Placer I’échantillon sur la presse MTS.

¢

K/
*

Faire le contact piston / sol manuellement par application d’une contrainte statique de

45 kPa sous une faible rampe.
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X3

*

Application de charges cycliques de +10 kPa correspondant a un chargement de
35-55 kPa qui a ét¢é définie en considérant le poids de terres (35 kPa) et la charge cyclique
induite par le TGV (0-20kPa).

+ Changement de fréquence tous les millions de cycles.

Mode opératoire

La préparation de 1’échantillon commence par le découpage d’un bloc de sol de
dimension 250x350x200 mm. Ensuite, on réalise soit un séchage soit une humidification en
utilisant un papier filtre pour atteindre la teneur en eau voulue. Apres, a 1’aide d’un carottier
circulaire de diamétre 200 mm et de hauteur de 30 mm, on carotte I’échantillon comme
montré sur la figure 2-11. On note que le carottage doit étre fait apres le séchage du sol. Une
fois le carottier contenant le sol est prét, il est fixé dans I’embase de la cellule, et I’ensemble
est monté sur le bati MTS comme présenté sur la figure 2-10. On couvre le tout avec un sac
en plastique pour éviter ou minimiser 1’évaporation dans 1’échantillon puis on procede a
I’étape suivante, 1’approche manuelle du vérin et ’application d’une contrainte verticale
statique de 45 kPa. Cette phase se fait progressivement avec une approche monotone (rampe)
par un pilotage automatique (pilotage PC). Une fois la rampe achevée, on applique des
charges cycliques avec une amplitude de charge de + 10 kPa correspondant a un chargement

de 35 - 55 kPa.

Figure 2-11: Carottage d'un échantillon pour un essais au MTS
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2.2.5 Bender element
2.2.5.a Introduction

Il existe en général dans le domaine géotechnique un grand nombre d’essais pour déterminer
les caractéristiques dynamiques d’un sol. Ces essais different essentiellement par 1’amplitude
des déformations, les conditions aux limites et la fréquence. On peut trouver 1’application de
ces techniques ainsi que leurs avantages en comparaison avec d’autres procédures dans Wood
(1978).

La détermination du module de cisaillement en petite déformation (Gomax) d’un matériau peut
étre faite in situ par les techniques de mesure de la vitesse de cisaillement, soit au laboratoire
en utilisant les essais de colonnes résonnantes, soit par les mesures directes des contraintes et
des déformations, ou par les mesures directes de V,. L’utilisation de languettes
piézocéramiques n’a pas cessé de croitre au cours des trente dernieres années. Ces languettes
sont capables de générer et de capturer des ondes propagées dans un sol. Au début, ces
languettes étaient seulement capables de générer et de recevoir des ondes de compression, V),
qui sont largement influencées par le degré de saturation du milieu, ainsi fournissant peu
d’informations sur la structure du sol. Bender Element est une forme améliorée de ces
languettes. En outre, ils sont capables de produire et de recevoir des ondes de cisaillement. En
revanche, les déformations de cisaillement induites dans un sol suite a une excitation
électrique du bender element sont de 1’ordre de 10™ % , donc des amplitudes qui rentrent dans
le domaine élastique du sol (Brignoli et al. 1996). Un des grands avantages de 1’utilisation des
bender elements est la possibilité de leur insertion dans la plupart des équipements classiques
du laboratoire; la vitesse de cisaillement peut étre mesurée durant un essai a différents
niveaux de contraintes (voir Bates 1989, Agarwa et Ishibashi 1991) et sous différentes
conditions aux limites de 1’essai.

Pour mesurer la vitesse des ondes de cisaillement ou de compression dans un sol, un signal est
généré par 1I’émetteur situé soit au sommet soit a la base de 1’échantillon. Le temps de
parcours du signal le long de 1’échantillon est mesuré une fois ce dernier arrive au récepteur.
Ainsi la vitesse peut étre calculée selon Vi = h /t, ou & est la hauteur de I’échantillon et # est le
temps de parcours enregistré. En travaillant en domaine de temps, il était démontré qu’il est
difficile de déterminer le temps exact d’arrivée des ondes. La plupart de ces difficultés sont
attribuées aux effets de bords. A partir de 1995, beaucoup d’auteurs ont travaillé sur la

détermination de V, et du temps de parcours des ondes en domaine de fréquence
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(Jovicic, 1996 et Santamarina, 1996, 2003) et d’autres ont travaillé sur la modélisation du
systeme par €léments finis. Dans les paragraphes qui suivent, on va se contenter d’introduire
la technique de mesure et la détermination de la vitesse de cisaillement en domaine de temps.

Les sources d’erreurs de mesure seront discutées.

2.2.5.b Description de |’équipement

Jacques et Pierre Curie ont découvert le phénomene de piézoélectricité en 1880. Plus tard, en
1940, plusieurs études ont montré qu’une substance céramique peut étre polarisée et devenir
piézoélectrique. Peu apres, les propriétés piézoélectriques sont observées dans le titanate
zirconite de plomb (PZT). Ainsi sont nées les languettes piézodlectriques qui seront

développées apres pour devenir les bender elements.

Les bender elements sont formés de deux languettes piézocéramiques minces collées sur une
plaque métallique centrale. Deux couches conductrices minces, les électrodes, sont collées
extérieurement au bender. La polarisation du matériel en céramique dans chaque plaque et les
connections électriques sont telle que quand une tension de conduite est appliquée a 1'élément,
une plaque se prolonge et l'autre se raccourcit. Le résultat net est un déplacement par
recourbement (flexion). D'autre part, quand un élément est forcé pour se plier, un signal
électrique peut étre mesuré par les fils menant a I'élément. 11 y a deux versions possibles,
différant seulement dans le raccordement électrique des deux plaques polarisées : un

raccordement en série ou un raccordement en parallele (figure 2-12).

Vu que la version de série donne un résultat plus élevé pour une déformation donnée, il vaut
mieux l'employer comme un récepteur. La version paralléle a une électrode de plus entre les
plaques piezoceramiques, elle est mieux utilisée comme un émetteur parce qu'elle donne la
plus grande déformation pour une entrée donnée. Un élément émetteur et récepteur peut étre
placé dans les divers dispositifs d’essais expérimentaux, tels que l'oedometre, le dispositif de
cisaillement simple ou comme dans cette recherche la cellule triaxial classique. Shirley et
Hampton (1978) ont introduit les bender elements dans les essais géotechniques. Peu aprés
(1985), Dyvik et Madshus ont montré 1’accord entre les mesures de Gomax Obtenues par la

méthode des colonnes résonnantes et celles obtenues par la technique de bender element.
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Figure 2-12: Raccordement des languettes piézocéramiques (a) en série (b) en paralléle (Dyvik et

Madshus, 1985)

Sur la figure 2-13, on présente un schéma illustrant le principe de 1’installation du dispositif

expérimental, de la connectivité de I’appareillage et ’utilisation du systéme d’acquisition des

bender elements.

——

Mode d’insértion des

languettes piézocéramiques

Boite d’émission et de réception
des signaux électriques

Channe! 1 {5 sour ce/P iwceive)
— s

Channel 2 (F source'S recehe)

Jeux bender
element

1
3 -
il Systéme

d’acquisition

Figure 2-13: Raccordement Technique des bender element

Un exemple d’un montage des bender elements dans une cellule triaxiale (¢50) avec le

systéme d’acquisition est présenté sur la figure 2-14.
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Figure 2-14: (a) Installation des jeux bender dans les embases de la cellule triaxiale (b) systéme

d'acquisition

La masse de I’embase supérieure avec le jeux de bender element pése 225,8 g et celle de
I’embase inférieure est de 4,062 kg. Cette embase est constituée d’aluminium. Ces données
sont d’une importance majeure car elles influencent la forme de la déformation de
I’échantillon dans son premier mode de résonance. Brocanelli et Rinaldi (1998) ont montré
que si la masse de ’embase supérieure est négligeable, 1’échantillon se déforme en parfait
cisaillement et si la masse est considérable, la forme de 1’échantillon déformé tend a étre en
flexion. Dans les deux cas, la fréquence angulaire (®s) a laquelle il y a résonance, peut étre

approximée par les équations suivantes:

14 .
o, = ZLS (masse de I’embase est négligeable)
. L L .
0 9;;”/ = a;; tan et (masse de I’embase est considérable)

s s

ou A et L sont la surface et la longueur de 1’échantillon respectivement, W est la masse de

I’embase supérieure, ¥ est le poids volumique du sol.

2.2.5.c Les sources d’erreurs dans les mesures

A — Le couplage électromagnétique — « Cross talk »

Les deux électrodes externes conductrices sont constituées d’un dépot de nickel ou d’argent.
Le couplage électromagnétique entre le bender elment émetteur et le récepteur se manifeste

sous la forme d’un signal regu mais qui débute avec une composante quasi-simultanée avec le
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signal émis. Ce « cross talk » peut étre un séricux probléme dans les sols conducteurs comme
I’argile humide de sédiments océaniques. Ce probleme peut étre résolu en mettant a la terre
I’émetteur ou bien le récepteur. Pour plus de détails, on peut se référer a Lee et Santamarina

(2004).

o o
o
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o N »
Il

Réponse (Volts)
=}
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0,4 -
-0,6 -
-0,8

Temps(ms)

Figure 2-15: Effet du cross talk sur le signal recu des bender element

B — Correction de la distance de parcours de I’onde dans I’échantillon
La distance de propagation L de I’onde ne correspond pas exactement a la hauteur de

I’échantillon, mais en admettant un parcours unidimensionnel, il faut retrancher la longueur

de pénétration des languettes dans le sol de 2mm soit: L, = Lesh — [, (2 mm) (Dyvik et

Madhus, 1986, Viggiani et Atkinson,1995).
C — L’effet de bord

C.1 — Les difficultés dans la détermination du temps d’arrivage de 1’onde

Il existe des effets qui rendent 1’identification de I’arrivée de I’onde S difficile, voire
impossible. Ils seront brievement décrit dans ce paragraphe. 11 est toujours possible de réduire

leur influence en adaptant la configuration de mesure.

C.2 — Les composantes de 1’onde P

Les bender elements générent, a part des ondes de cisaillement transversalement polarisées,
un certain nombre d’ondes de compression, qui se transmettent a la vitesse de 1’onde P. Cette

vitesse est plus grande que celle des ondes S et peuvent atteindre, si 1’échantillon est
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complétement saturé, la vitesse correspondant a la faible compressibilité de 1’eau interstitielle.
Ainsi ces composantes d’ondes arriveront avant ’onde S et peuvent chevaucher avec
I’arrivage de I’onde S actuelle.

Brignoli et al. (1996) ont montré une collection de formes typiques de signaux récepteurs, y

compris des formes avec des composantes marquées de 1’onde P.

C.3 — Les effets de bord

Ce phénomene a été traité¢ pour la premicre fois par Sanchez-Salinero et al. (1986) avec un
modele analytique. Une impulsion transversale de type sinus d’une source pointe dans un
milieu infini isotrope et élastique a été modélisée et le temps en un point situé a une certaine
distance de la source a été déterminé. Ils ont observé que 1’onde résultante est composée de
trois composantes d’ondes couplées avec des caractéristiques différentes. Toutes les trois
représentaient un déplacement transversal mais elles voyageaient a différentes vitesses ; les
deux premicres notées I'} et I, ont la vitesse d’une onde de cisaillement et la troisiéme notée
I'; a la vitesse d’une onde de compression. Pour les trois composantes, 1’atténuation due a
I’amortissement géométrique arrive en différents taux : I'l et 2 atténuant plus rapidement
que I'3. T'j représente I’onde de cisaillement pure de [’effet de bord lointain. I, et I3
représentent 1’effet de bord proche car elles possédent seulement des amplitudes importantes

dans la proximité étroite de la source.

La polarisation initiale de I'; est opposée a celle de I'; et aussi plus importante que I';. Ceci
est en bon accord avec les enregistrements typiques du temps comme montré sur la figure
2-18. Le débattement (déflexion) causé par la composante de I’effet de bord proche est
toujours opposé au premier débattement de I’onde S. L’arrivée de la composante de 1’effet de
bord proche I'; est presque identique avec ’arrivée de 1’onde P. Ceci a été expérimentalement
vérifié par Brignoli et al. (1996) pour les échantillons secs. Dans les échantillons saturés,
I’arrivée des composantes de 1’effet de bord proche ne peut pas étre déterminée correctement
selon Brignoli et al. (1996). Néanmoins, 1’arrivée des composantes de I’effet de bord proche
donne des vitesses inférieures a celles des ondes P dans le systéme liquide-sol, mesurés avec
des languettes de compression. Pour cette raison, il est supposé que les composantes de 1’effet
de bord proche se déplacent a la vitesse de I’onde P mesurée dans un échantillon sec. Méme si
la solution analytique est basée sur une impulsion transversale de type sinus, les résultats sont

transférables pour les autres types d’excitation, tel que I’impulsion carrée.
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Pour pouvoir séparer I’effet de bord proche du loin, Sanchez-Salinero et al. (1986) ont

introduit le parametre Ry. Ry est défini par :

d_dxjf L. _LXx[J, @
AoV, A 14 '

Ou d est la distance de parcours de 1’onde dans le sol, A et f sont respectivement la longueur
d’onde et la fréquence du signal émis. L amplitude des composantes de 1’effet de bord proche
en relation avec I’arrivée de I’onde S devient moins importante quand R4 est grand. Sanchez-
Salinero et al. (1986) ont proposé Rq = 2, Brignoli et al. (1996) ont obtenu des résultats sans
effets de bord a partir de Rq >4 a 5 seulement. Viggiani et Atkinson(1995) ont signalé que
I’effet de bord peut masquer 1’arrivée de ’onde S quand 0,25 < Ry < 4. Arroyo (2001) a
calculé une valeur limite inférieure de Ry de 0,625, en considérant une erreur permise de 5%
sur V. La fréquence minimale en fonction de Vi et R4 pour un échantillon placé dans une
cellule triaxiale typique avec 117 mm (ou 26 mm) de distance bout a bout, peut étre

sélectionnée a partir du graphe représenté sur les figures 2-16 et 2-17 respectivement.

Rd - Ratio for a sample with 117 mm tip to tip distance
30 T T T

(kHz)

mean

f

Limits for ‘the appearance of the near—ﬁeltll

] /// 7=—>%-effect by Viggiani & Atkinson (1995) aseE- By
; - ; ‘ LN
= ; ' R =0.25
) ‘ kWt
Y et S L) oL L Lenlenlenio et ———————— :
0 100 200 300 400 500 600

V, [m/s]

Figure 2-16: Fréquence moyenne du signal recu en fonction de V; et R4 pour un échantillon avec 117mm

de distance entre les bouts des bender.
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Rd - Ratio for a sample with 117 mm tip to tip distance
30 T T T

Limits for the appearance of the near-field
~“~effect by Viggiani & Atkinson (1995) === d_

.

f : _ :
T : | R=025
- -—— T -
200 300 400 500 600
v, [mis]

Figure 2-17:Fréquence moyenne du signal recu en fonction de V; et Ry pour un échantillon avec 26mm de

distance entre les bouts des bender.

Jovicic et al. ont aussi repris, en 1996, 1’idée qu’une onde de cisaillement n’est jamais une
onde pure mais c’est la superposition de 3 composantes:

Vg=I +T, +T,

Ou

", : c’est 'onde recherchée et se propage a la vitesse V_ :

I, : une onde secondaire se propageant a la vitesse V_ mais qui subit une atténuation
importante par rapport a I' ;

I, : une onde se propageant a la vitesse Vp et elle est liée aux effets de bord.

La vitesse Vp dépend de la masse volumique o du matériau et de ses propriétés élastiques

(E__.V) de telle sorte :

p oL [Enx(-v) 1
rer (1+v)x(1-2v) p

P

Comme la vitesse Vp >V_, la composante I', peut, dans certains cas, masquer I’arrivée de la
composante I' (Brignoli et al., 1996). Leur effet dépend de Ry (figure2-18) :
* 510,25 <R <4 (surtout proche de 1), les effets sont bien marqués

*SiR T 4, les effets sont atténués
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Rd=238

‘fuﬂve‘: de arrivée de
l'onde P Yonde §

(a) Rg=2,8 et I'; précéde I’arrivée de I’onde de cisaillement I';.

(b) Ry =5 etT3; est fortement atténué

Figure 2-18: Effet des ondes réfléchies sur l'arrivage de 1'onde S (Hicher et Dano, 2002)

2.2.5.d — Méthodes pour déterminer le temps d’arrivée de [’onde V

D.1 — Méthode par mesure directe du temps

Etant donné que la vitesse de cisaillement ne change pas avec la fréquence, I’interprétation
visuelle du signal regu reste encore la technique la plus adoptée. Sanchez-Salinero et al.(1986)
ont développé une solution analytique pour 1’enregistrement du temps sur un point observé et
qui résulte d’une pulsation sinusoidale transversale émise par une source de pointe dans un
milieu isotrope infini. Jovic¢i¢ et al. (1996) ont réalisé des calculs par éléments finis
confirmant les calculs apportés par la solution analytique. L’essentiel de ces recherches se
résume par la définition de I’effet de bord décrit dans le paragraphe 2.2.5.c.3. Viggiani &
Atkinson (1995) et Jovici¢ et al. (1996) ont conclu a partir de leur travail expérimental et
numérique que les résultats les plus consistants sont obtenus en considérant le point
d’inflexion comme le point d’arrivée de 1’onde S (le point D’ sur la figure 2-19). Ainsi dans
le cadre de notre travail, ce point sera adopté s’il est identifiable. Aussi on peut voir sur la
figure 2-20 le deuxieéme et le troisiéme point d’arrivée de 1’onde. Pourtant, il n’est pas facile

d’identifier tel arrivage multiple dans la plupart des bender elements.
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T T T T T T T T T T
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Figure 2-19. Le point D’ est considéré comme le point d’arrivée de I’onde S en domaine de temps

D2 - La détermination de la vitesse de cisaillement par la méthode des réflexions multiples

On a vu que la détermination du temps exacte de 1’arrivée de I’onde au BE récepteur n’est pas
une tache facile et que ce temps de parcours est largement influencé par les effets de bords.
Aussi, le choix sur la distance de parcours de 1’onde est délicat, mais on adoptera comme
distance celle du « bout au bout » des BE et ce choix est renforcé par les données présentées
par Dyvik et Madshus en 1985, Viggiani et Atkinson en 1995 et Fernandez en 2000.

Les réflexions multiples détectées avec le méme bender element fournit une simple pourtant
une méthode robuste pour surmonter les incertitudes sur la distance et sur le temps de
déplacement de 1’onde. La cellule établie pour démontrer le concept est congue pour filtrer
mécaniquement le lobe latéral des ondes-P en utilisant une cellule de trés grand diametre
(figure 2-20). Le nombre de réflexions des ondes-S sur les plaques d'extrémité est augmente

en maximisant la disparité d'impédance de sol-plaque métallique.

Plaane en acier

wl [

23 A N I I\ VA |

‘ > Temps

1 réflexion 2" réflexion

Figure 2-20: Mesure de V; par le principe de la méthode des réflexions multiples (Lee et Santamarina,
2004)
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La vitesse de cisaillement sera calculée selon 1’équation :
- 2(L+2L,)
’ tCC

Ou 7. est le temps calculé entre la premiére et la deuxiéme réflexion de 1’onde par la méthode

de « cross corrélation ». L étant la longueur de la pénétration des bender elements dans le sol.

D3 - La méthode par concordance des signaux

Cruse et Rizzo (1968) ont obtenu la solution générale analytique pour le déplacement des
ondes dans un milieu élastique isotrope infini pour une source pointe avec un déplacement
axial. La solution comporte des mouvements longitudinaux et transversaux dans I'espace et
s'applique aux champs proche et lointain. Dans trois dimensions, les solutions pour le
déplacement longitudinal (onde-P) et le déplacement transversal (onde-S ) ont été dérivées de
la solution générale développée par Sanchez-Salinero et al. (1986). Cette solution analytique
laisse explorer une méthode de concordance des signaux pour extraire la vitesse de
cisaillement a partir des mesures avec des effets de bord prononcés. La méthode consiste a
changer d’une fagon progressive les parametres inconnus du modele pour faire correspondre
les ondes mesurées aux calculées. La formulation mathématique et le procédé étape par étape

recommandé pour la concordance des signaux sont présentés dans le tableau 2-4.

D4 — Effet de directivité

Dans le cas ou les bender elements insérés dans le sol ne sont pas alignés dans le méme plan,

le probléme de directivité transversale et longitudinale affecte les mesures de V.

D.4.1 — Directivité transversale
Les bender elements génerent par vibration deux lobes latéraux d’ondes P et qui sont
normales a leur plan (une onde est en compression et I’autre en raréfaction), et un lobe frontal

d’onde S (figure 2-21a).

7N Bender element
’ Ond \'
1 nde .
\ pt //I Onde S émise
~ - -———-a
K. Onde P réfléchie
— ! Onde
(a) SN S
I Onde Y -
\ P 1
AN - )

Figure 2-21: effet de la diréctivité des bender element (a) direction transversale et longitudinale (b) vue

globale (Lee et Santamarina, 2004)
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Le rapport entre la vitesse de ’onde P et celle de ’onde S est exprimé par :

Vo _ [20-0)
v, Vi-20

Pour les sols secs ou non saturés, le coefficient de Poisson est proche de 0,1 et le rapport V,/V
de 1,5. Pour les sols saturés, le rapport V,/V, dépend des contraintes et peut dépasser 20 pour
les sols qui sont soumis a une faible contrainte effective. Les ondes P sont réfléchies sur les
parois de la cellule et pourront intervenir avec I’arrivée de 1’onde S. Cette interférence
d’ondes dépend de la géométrie de la cellule et du rapport V,/V, , c’est-a-dire de 1’état de

contrainte et des conditions de saturation (figure 2-22b ).

Effet de la hauteur

Des essais de mesure de la vitesse de cisaillement sur des échantillons de sable sec avec
différentes hauteurs et un méme diameétre (les densités sont presque égales) ont été réalisés.
Comme le montre la figure 2-22, ’effet de directivité semble étre amplifié¢ avec la hauteur :
plus la hauteur est grande, plus I’arrivée de ’onde S est masquée par I’onde P. Ainsi, il est
plus intéressant de travailler avec des hauteurs qui sont égales ou bien inférieures au diamétre

de I’échantillon pour diminuer cet effet.
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Tableau 2-5: Procédure de la méthode de concordance des signaux (Lee et Santamarina, 2004)

Etape Procédure et formulation
Déterminer les parametres géométriques :
1 A — La distance entre les bouts des bender element

B — Le non alignement des bender elementshors plan, @

2 Mesurer le signal S,,..;(2). Estimer la fréquence de résonance £, et la vitesse de cisaillement V,
3 Définir le signal émis par les bender elements x(¢), comme une ondelette ou bien une
sinusoide de période 1/f..
4 Calculer les transformations de Fourrier de ce signal émis : X(@w) = FFT [x()]
Calculer le déplacement (3D) de I’onde correspondant & une impulsion (domaine de
fréquence) :
Déplacement de 'onde P : U(w) = _ [F(a)) - E(a))]
4z (V>
1
Déplacement de 'onde S : V(w) =—— |['(w
p (@) 4;[(VS*>2[( )]
2 I 2 . £\ 2 .
5 V* V* —j@L/V; V* V V —ij/Vp
o T(@)=|1+——| | || o | 2| |
joL | @ L v, joL | oL L
v oY e (vY v viY e
E(w)=1+3——-3 = — | = 133 |
joL oL L v, JjaL oL L
Ou V,* =V,(1+jD) est la partie complexe de V,, D est le coefficient d’amortissement, j?=-/
Convoler le signal émis avec la réponse en fréquence pour P et S :
6 Le signal de 'onde P : Yp(@) = U(w). X(@)
Le signal de 'onde S : Ys(w) = Viw).X(w)
Calculer I’inverse de la transformée de Fourrier de Yp(w) et Ys (@) pour déterminer les ondes
7 P et S en domaine de temps :
Le signal de I’onde P : yp(@) = IFFT[Yp(®)]
Le signal de I'onde S : ys(w) = IFFT[Ys(w)]
Corriger le déplacement calculé de I’onde S dans le cas d’un non alignement des bender
8 element hors plan, @ selon :
S, (t)= v, (H)sin() + y, (1) cos(9)
9 Comparer S,.cqs(?) et Seu(t)
Modifier Vs et répéter a partir de 1’étape 5 jusqu’a l’obtention d’une correspondance
10 |adéquate. Autres paramétres peuvent étre ajustés (dans un intervalle acceptable). La valeur de

V; étant le paramétre le plus significatif pour le control du passage en domaine de temps

N.B. 1 —Si les bender elements sont dans le méme plan, ¢ = 0
2 — L’amortissement D est un amortissement du systéme, et cela inclut I’installation et

3.

I’effet de couplage des bender elements, effet de directivité et ’amortissement dans
le sol.
La solution nécessite la valeur de V. Elle peut étre estimée a partir de V; et du
coefficient de Poisson. Dans les applications ou les conditions de saturation du sol
changent, V,, doit étre mesuré.
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— H=3,7c¢cm

—— H=8,5¢cm

Onde S — H=1lcm
X H=13,8cm

7y —  —

0,5V

Onde P réfléchie

0 1 2 3
Temps (ms)

Figure 2-22: La hauteur de I'échantillon semble amplifier I'effet de directivité

D6 — Entrée et sortie d’un signal :Effet de la fréquence

La réponse des bender elements est améliorée quand la fréquence du signal émis est proche de
la fréquence de résonance du systéme cellule + bender elements + sol (Jovicic et al., 1996 ;
Kawaguchi, 2001). Le point d’arrivée de 1’onde n’est pas affecté par la fréquence
sélectionnée, mais c’est surtout 1’habilité de détecter le temps d’arrivée qui peut changer
d’une fagon importante. Pour mettre en évidence ce phénomene, on a appliqué a un
échantillon un signal de type sinusoidale a différentes fréquences allant de 0,145 kHz a
10 kHz et les signaux regus ont été enregistrés. Les résultats sont présentés sur la figure 2-23.
Comme on peut 1’observer, la réponse du systéme cellule + bender elements + sol est
maximale quand la fréquence du signal est entre 2,5 et 10 kHz. On en déduit que la fréquence
propre du systéme est comprise entre 2,5 et 10 kHz. Comme un signal par palier inclut toutes
les fréquences, une réponse nette sera mesurée indépendamment de la rigidité du sol. Donc ce
type de signal est avantageux quand la fréquence de résonance est inconnue ou bien change

d’une fagon rapide durant un essai.



Chapitre II :Matériau étudié et techniques expérimentale 102

Signal émis Signal recu
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Figure 2-23: Effet de 1a fréquence sur la réponse du systeme bender element + sol

2.2.5.e Détermination expérimentale de la fréquence de résonance du systeme cellule +
bender element

Pour réaliser des essais de mesure de vitesse de cisaillement sur bender element, deux cellules
triaxiales ont été utilisées : la premiére avec un diametre de S0mm (¢50) et la deuxiéme de 80
mm (¢80). La détermination de la fréquence de résonance de chaque cellule était une étape
nécessaire pour estimer la fréquence du signal émis qu’il faut utiliser. Pour obtenir la réponse
dynamique du systeme (bender + cellule) on a procédé par coller un accélérometre sur
I’embase de la cellule. Un systéme dynamique équivalent approximatif de I’embase inférieure
avec le jeux de bender element est présenté sur la figure 2-24. Ensuite, on a donné 10 coups

de marteau dans la direction verticale pour la cellule (¢50) et dans les deux directions,
«—>

{ Accélérometre

Supports supposés fixes

Figure 2-24: Modéle dynamique approximatif dy syst¢éme embase + bender element
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verticale et horizontale, pour la cellule (¢80). Les résultats sont présentés sous forme de
vibrations en fonction du temps et leur transformé de Fourrier en fonction de la fréquence.

Comme le montre les figures 2-25, la fréquence naturelle du systéme est proche de

fo=4,2 kHz.
800 i 8
600 |- .
%
z 400 |- 2
2 | e
2 =
o
= 200 |- 1 B
| |
_200 | | | -6 | I | |
0.06 0.07 0.08 0.09 0 1000 2000 3000 4000 5000
Temps(s) Frequence(Hz)
(a) (b)
750 : 12
1 10]- -
500 . |
Z e )
~ | ‘a’ _
'§ 250 % 6 B
= - Q -
e 2,0 i
\8 0.., H
Q [, —
< 1B, 1
-250 .
- 0 ]
-500 ‘ _2\
0.06 0.07 0.08 0.09 0 1000 2000 3000 4000 5000
Temps(s) Frequence(Hz)
(c) (d)

Figure 2-25 :Détermination de la fréquence de résonance du systéme cellule triaxiale (¢ 50)+bender
element dans la direction verticale (a) Force en fonction du temps (b) Transformé de Fourrier de la force
en fonction de la fréquence (c¢) Accélération mesurée dans le systéme en domaine de temps (d) Transformé

de Fourrier de ’accélération en domaine de fréquence
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Figure 2-26 :Détermination de la fréquence de résonance du systéme cellule triaxiale (¢ 80)+bender
element dans la direction horizontale (a) Force en fonction du temps (b) Transformé de Fourrier de la
force en fonction de la fréquence (c) Accélération mesurée dans le systtme en domaine de temps (d)

Transformé de Fourrier de I’accélération en domaine de fréquence
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Figure 2-27:Détermination de la fréquence de résonance du systéme cellule triaxiale (¢ 80)+bender element dans la
direction verticale (a) Force en fonction du temps (b) Transformé de Fourrier de la force en fonction de la fréquence
(c) Accélération mesurée dans le systéme en domaine de temps (d) Transformé de Fourrier de I’accélération en

domaine de fréquence
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Figure 2-28: Superposition des courbes des deux essais réalisés sur la ¢80 pour la détermination de la

fréquence de résonance du modéle impliqué

Sur la figure 2-28, la superposition des courbes des transformés de Fourrier de 1’accélération
en domaine de fréquence est présentée. La fréquence de résonance des jeux bender est
comprise entre 3,5 et 3,7 kHz , alors que celle de I’embase de la cellule est a 4,45 kHz

D’apres la figure de superposition des courbes , on conclut que la fréquence de résonance du
systéme impliqué pour la cellule ¢ 80 correspond aux deux pics, pour une fréquence de

4,53 kHz. L’amplitude maximale, Apax est de 1,31494 V.,
Détermination du rapport d’ amortissement

Le rapport d’amortissement (D) de chaque mode peut étre déterminé a partir de la courbe de
résonance du systeme étudi¢ respectivement en utilisant les équations suivantes (voir Richart
et al., 1970) :

so_ 2 _m(fiP- ) | A& J1-2D?
Ji-p* 2 f,2 \A4,2-4 1-D?
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Ou A, est ’amplitude maximale de la courbe de résonance (voir figure 2-29), A est
I’amplitude correspondante aux fréquences f; et f> des deux cotés de la fréquence de résonance
Jn-
Dans le cas d’un amortissement faible, cette équation peut étre simplifiée et récrite sous la
forme de :
_, (f2= 1)

VAL =282 2 (24 21 416 £, (4] — 4%)

D

Une deuxieme simplification est possible dans le cas ou ’amplitude A est égale a Ay, / V2 et
que la courbe de résonance est symétrique par rapport a f,,. Ainsi D peut étre calculé par

I’équation suivante :

(L)

© 2% S,

Cette équation est en général acceptée pour la détermination du rapport d’amortissement d’un

sol a partir de leur courbe de résonance.

Application

Dans le cas de la cellule triaxiale ¢ 80, et a partir des tracés des courbes de résonance, on peut

calculer D du systéme :

An=1,31494 d’ou A=A,/ \/E =0,9298 avec f; = 4348 Hz, et /> = 4640 Hz
Ainsi
po (4040-4348) o0 3.22%

2x4532
Alors que la premiére équation simplifiée donne 3,19%

Il faut signaler que dans le cas de l’utilisation d’un oscilloscope standard avec un
générateur de signaux et surtout a grandes fréquences, cette méthode reste imprécise vu le

nombre de points nécessaires pour construire la courbe de résonance et le nombre de mesures

de Ap.

Deuxiéme approche :

En 1988, Ewins a montré que la mobilité dynamique (Y) d’un systeme a un seul degré de
liberté, avec Y(w) :

ew? + jw(k —w?m)

(k —wm)? + (wce)?

Y(w)=



Voltage
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peut étre réécrite en termes de ses composants complexes :

(Re(Y) - 2%} +(Im(Y)) = (2%)

Avec

Re(Y) = e et Im(y) = — k= wim)
(k—w?m)?+ (wc)? (k —w?m)?+ (wc)?

m étant la masse du systéme, c le coefficient d’amortissement, & est la constante de raideur du
systeme et j = (-1)2

Le tracé de cette courbe dans le plan complexe est un cercle de rayon 1/2¢ comme le montre
la figure ci-dessous. Ce plan est appelé plan de Nyquist. Ainsi la détermination de (D) peut
étre faite a partir des points proches de I’amplitude maximale (Ewins, 1988) :

2 2
W, =W

2w, X| w, tan % + w, tan a4
2 2

Ou wy est la fréquence angulaire correspondant a la vitesse angulaire maximale, o; et o sont

D=

les angles des deux cotés de wy, w; et w, sont des fréquences angulaires quelconques.

I

Arawy

Arya

Résonance a ®,

fi f, f3 Fréquence

(@) (b)

Figure 2-29: Détermination de I'amortissement dans le matériau (a) courbe de résonance (b) diagramme

de Nyquist (Brocanelli et Rinaldi, 1998)
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2.3 Préparation d’échantillons

Des échantillons cylindriques ont été taillés de fagcon a avoir un élancement inférieur a 1( H/D
< 1) pour diminuer les effets de bord. Les cables des bender elements ont été mis a la terre
pour éviter le probléme de « cross talk ». Les essais ont été réalisés sur des échantillons secs
et humides. Le séchage était réalisé en contact direct avec I’air et I"humidification était
obtenue par vaporisation d’eau sur des échantillons de 70 mm de hauteur initialement. Une
fois la teneur en eau voulue est atteinte, 20 mm de sol ont été enlevés. Le sol reconstitué est
préparé a partir d’un sol naturel sec écrasé puis tamisé a 80pm.
Tous les échantillons, secs ou humides, ont subi le programme suivant :
e chargement isotrope de 2 a 650 kPa

e déchargement isotrope de 650 a 2 kPa

Les bender elements sont excités par un signal sinusoidal de fréquence de 10 kHz et une

amplitude de 14 V. Tous les essais ont été répétés 2 fois.

2.3.1 — Procédure d’essais

Tailler un échantillon dans le rapport H/ D < 1.

e Placer I’échantillon a I’intérieur d’une membrane.

e Humidifier (ou bien sécher) 1’échantillon a la teneur en eau voulue (si la teneur en au est
trop élevée, considérer H/D = 1,2, ensuite aprés homogénéisation de I’échantillon, enlever
les 20% de sol ).

e Fixer I’échantillon sur I’embase inférieure de la cellule triaxiale, fixer celle du dessus de
facon a ce que les BE soient dans le méme plan.

e Remplir la cellule avec de I’eau.

e Appliquer la charge isotrope.

e Laisser la charge appliquée pendant 5 a 10 minutes.

e  Mesurer Vet V.
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Chapitre I11

Comportement de liquéfaction et d’endommagement

3.1 — Introduction

Dans ce chapitre, on présentera en premiére partie les résultats des essais réalisés sur la
cellule triaxiale cyclique. Les couches étudiées sont 1,20m ; 3,50m et 4,90m respectivement
sachant que la couche 2,20m a été étudiée déja par Marcial et Cui en 2003. Trois essais par
couche ont été réalisés et ce a différents déviateurs pour pouvoir tracer la courbe de résistance
a la liquéfaction. Le déviateur cyclique par essai a ét¢ déterminé a partir des valeurs au pic des
essais en chargement monotone. Enfin, les courbes de résistance a la liquéfaction pour les
différentes couches considérées ont été déterminces.

Dans la deuxiéme partie de ce chapitre, on va s’efforcer de déterminer la potentialité¢ de la
liquéfaction des sols a partir d’un état proche de la saturation. La procédure de 1’essais était
introduite au chapitre 2, et la méthode consiste & amener 1’échantillon & une teneur en eau
proche de celle de saturation, ensuite a réaliser des essais en chargement cyclique sous faible
déviateur en conditions drainées dans le but d’éliminer ou bien d’écraser les pores afin de
saturer 1’échantillon (ceci représente I’effet de la circulation continue du TGV sur le sol), et
enfin a réaliser un essai cyclique en condition non drainée jusqu’a la liquéfaction éventuelle
de I’échantillon. Les courbes de résistance a la liquéfaction pour les différentes teneurs en eau
étudiées seront présentées par la suite.

L’étude de ’endommagement du leess sur la presse MTS sera présentée dans la dernicre
partie de ce chapitre. L’accent sera mis sur 1’effet de la fréquence et de la teneur en eau. La
modification de la microstructure a ét¢é étudiée apres le chargement a 1’aide de la technique de

porosimétrie au mercure.

3.2 — Mise en évidence de la liquéfaction statique des lcess

La bonne correspondance entre la liquéfaction statique et cyclique a été montrée par Canou et
al. en 2002. Dans les travaux présentés a la SNCF par Cui et Marcial en 2003, on a montré
I’importance de cet essai pour la mise en évidence du caractére liquéfiable des lcess. Le
déviateur au pic déterminé est utilis€é pour définir ’amplitude du chargement cyclique. On

présentera sur les figures 3-1 a 3-3 les résultats obtenus en chargement monotone non drainé
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réalisé sur les couches 1,20m; 3,50m et 4,90m dans les deux plans classiques, effort -

déformations et pression interstitielle - déformations.
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Figure 3-1: Essai de cisaillement monotone du sol 1,20m (a) courbe effort - déformation (b) courbe
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Figure 3-2: Essai de cisaillement monotone du sol 3,50m (a) courbe effort - déformation (b) courbe
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Les courbes effort-déformations présentent un pic confirmant le caractére liquéfiable de ces

sols : le déviateur augmente au début du cisaillement de facon trés vite jusqu’a ce que la

valeur maximale soit atteinte. Ce pic défini a une déformation de l'ordre de 1%

approximativement correspond a une valeur limite pour laquelle le sol se liquéfiera en moins

d’un cycle. Ainsi pour le sol a 1,20m, le déviateur augmente jusqu'a 71 kPa pour diminuer
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faiblement puis augmenter a nouveau. Pour le sol a 3,50m, ce pic est de 23 kPa, et le
déviateur tend a se stabiliser apres 1’augmentation. Enfin, pour le sol a 4,90m, le pic est de

I’ordre de 50 kPa, et on observe aussi une forte chute du déviateur jusqu'a 36 kPa pour

60 \ B \ 25 \ \ \ \
F q=49,7kPa . L 8
50 |- /_ B Au=19,4kPa B
20 |-
40| 8 I .
- | =15 |
& &
= 30 - = ¢ -
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Figure 3-3: Essai de cisaillement monotone du sol 4,90m (a) courbe effort - déformation (b) courbe

pression interstitielle - déformation

augmenter de nouveau a faible vitesse. On note que les trois courbes présentent une nouvelle
augmentation aprés le pic, ce qui montre un comportement intermédiaire, entre le
comportement des « sols denses » comme le sol 2,20m avec un pic trés marqué, et le

comportement des sols laches sans pic.

Les courbes pression interstitielle — déformations présentent aussi un pic, bien marqué pour le
sol 1,20 m et Ie sol 3,50 m, et moins net pour le sol 4,90 m. La diminution aprés pic confirme
le comportement intermédiaire observé sur les courbes effort-déformation. Il est possible que
cette phase corresponde au phénoméne de dilatance. En terme de liquéfaction, le fait que la
diminution soit moins importante pour les sols 3,50 m et 4,90 m signifie que ces deux sols

présentent un risque de liquéfaction plus important que le sol 1,20 m.

Les figures 3-1 et 3-2 exhibent une phase de transformation de Luong : on a observé un
changement de comportement contractant (augmentation de la pression interstitielle) au
comportement dilatant (diminution de la pression interstitielle). Ceci peut étre expliqué de la
fagon suivante pour ses sols : a faible déformation, la rigidité initiale donne une résistance

importante conduisant a une augmentation rapide du déviateur; quand ce dernier atteint une



Chapitre I1I : Comportement de liguéfaction et d’endommagement 113

certaine valeur marquée par le pic sur les figures il y a effondrement de la microstructure
(contractance). Cet effondrement a pour conséquence de densifier le sol et ainsi a des grandes

déformations on a un comportement dilatant caractéristique des sables denses.

Au tableau 3-1 on regroupe les valeurs au pic obtenues. Suivant ces valeurs, les chargements
cycliques pour chaque sol sont définis comme le tiers, les deux tiers et la totalité de la valeur

au pic.

Tableau 3-1: Valeurs de déviateurs . choisies pour le chargement cyclique

Essai No | Profondeur (m) (pic (kPa) (eye (kPa)
1 25

1,20 71 50

70

10

3,50 22,90 15

22

15

4,90 49,70 30

48

O (0 |QA[N [N ||

3.3 — Essais en chargement triaxial cyclique a une faible fréquence de 0,05Hz

Les résultats des essais réalisés sont présentés dans les quatre plans classiques: les
déformations axiales € en fonction du nombre de cycles, la variation de la pression
interstitielle Au en fonction des déformations axiales €;, la variation du déviateur en fonction
de € et le chemin de contrainte dans le plan p “/q.

Sur la figure 3-4 on présente les résultats réalisés sur le sol 1,20 m a deux amplitudes de
déviateur 25 puis 50 kPa. On remarque que la variation des déformations du début de
chargement jusqu'a un nombre de cycles proche de 800 est quasiment nulle. Le sol sous la
charge de 25 kPa n’est pas liquéfié et c’est ainsi qu’en augmentant la charge a 50 kPa, que les
déformations augmentent subitement pour atteindre 20%. En parall¢le, on distingue une
augmentation de la pression interstitielle rapide une fois les déformations sont de I’ordre de
0,5% pour atteindre une valeur proche de 25 kPa, donc proche de la contrainte de
confinement. C’est a partir de 0,5% que le déviateur commence & décroitre annongant ainsi le
début de la liquéfaction. Ainsi, cette liquéfaction est caractérisée par :

1- le passage de petites a grandes déformations axiales dans le plan & /N

2- la stabilisation de la variation de la pression interstitielle dans la plan Au / &
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3- le début de la diminution du déviateur ou le début de formation de grande ouverture des
boucles effort-déformation dans le plan g /&

4- le début de la diminution du déviateur dans la plan p "/g.

Cette diminution du déviateur avec les déformations correspond a la condition d’essais : ¢’est
la force axiale qui est contrélée et le déviateur est calculé en considérant une section corrigée

en fonction des déformations axiales.

Sur le tableau 3-2 on présente les conditions initiales des essais de liquéfaction.

Tableau 3-2: Conditions initiales des essais de liquéfaction cyclique

Sol Essai N° €0 wo(%) | o’.(kPa)

1

1,20m 2 0,76 19 25
3
1

3,50m 2 0,82 16,5 25
3
1

4,90m 2 0,78 23,8 25
3

La saturation a été vérifiée a travers le coefficient de Skempton (100% pour tous les essais).
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Figure 3-4: Présentation des résultats des essais de liquéfaction pour le sol a 1,20m (a) déformation en
fonction du nombre de cycles (b) variation de la pression interstitielle en fonction des déformations (c)
déviateur cyclique en fonction des déformations (d) déviateur en fonction de la contrainte moyenne

Sur la figure 3-5 sont présentés les résultats réalisés pour le sol a 1,20 m chargé a une
amplitude de déviateur de 50 kPa. Dans cet essai, on remarque que la variation des
déformations débute rapidement, a partir de 15 cycles environ, pour atteindre 22% apres 110
cycles. Le sol sous la charge de 50 kPa s’est liquéfi¢ et c’est ainsi observable dans le plan ¢ /
p’ apres une diminution du déviateur aprés une vingtaine de cycles. De D'autre coté,

I’augmentation de la pression interstitielle rapide a 10 kPa une fois les déformations sont de
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I’ordre de 0,5% est marquée par une forte pente pour atteindre 19 kPa, une valeur proche de la
contrainte de confinement.
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Figure 3-5 : Présentation des résulta d s de lq éfaction pour le sol a 1,20m (a) déformation en
fonction du nombre de y l (b) d l a pre: in stitielle en fonction des déformations (c)

déviateur cyclique en fonction des dé f rmations (d) dév ren f nction de la contrainte moyenne



Chapitre I1I : Comportement de liguéfaction et d’endommagement

117

25

A
20 -

15—

&,(%)

10 -

30

0 5 10 15
&/(%)

(©)

25

Au (kPa)

q (kPa)

25

60

50

40

30

20

10

0

10 15 20
&,(%)

(b)

25

0

5

10 15 20 25 30 35
p'(kPa)

(@)

40

Figure 3-6 : Présentation des résultats des essais de liquéfaction pour le sol a 1,20m (a) déformation en
fonction du nombre de cycles (b) variation de la pression interstitielle en fonction des déformations (c)
déviateur cyclique en fonction des déformations (d) déviateur en fonction de la contrainte moyenne

Sur la figure 3-6 on présente les résultats pour le sol 1,20 m chargé a une amplitude de

déviateur de 70 kPa. Dans cet essai, les déformations augmentent subitement a partir de 7

cycles pour atteindre 22%. Le sol sous la charge de 70 kPa s’est liquéfi¢ quand le déviateur a

atteint 50 kPa apres un cycle. La pression interstitielle a rapidement atteint 15 kPa une fois les

déformations sont de ’ordre de 1%.
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Figure 3-7: Présentation des résultats des essais de liquéfaction pour le sol a 3,50m (a) déformation en
fonction du nombre de cycles (b) variation de la pression interstitielle en fonction des déformations (c)
déviateur cyclique en fonction des déformations (d) déviateur en fonction de la contrainte moyenne

On présente sur la figure 3-7, les résultats pour le sol 3,50 m chargé a une amplitude de

déviateur de 10 kPa. On n’observe pas le phénomeéne de liquéfaction : pas de changement de

pente dans le plan & /N, I’accroissement des déformations se stabilise a 0,6 % parallelement

a la pression interstitielle qui se stabilise a 16 kPa, une valeur qui est bien inférieure a la
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contrainte de consolidation. Les boucles dans le plan p’/q sont toujours serrées et on

n’observe pas une diminution de la valeur du déviateur.
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Figure 3-8 : Présentation des résultats des essais de liquéfaction pour le sol a 3,50m (a) déformation en
fonction du nombre de cycles (b) variation de la pression interstitielle en fonction des déformations (c)
déviateur cyclique en fonction des déformations (d) déviateur en fonction de la contrainte moyenne
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Sur la figure 3-8 sont présentés les résultats pour le sol 3,50 m chargé a une amplitude de

déviateur de 15 kPa. Comme dans [’essai précédent, la liquéfaction n’a pas lieu:

les

déformations sont de I’ordre de 0,8 % et la pression interstitielle se stabilise a 16 kPa.
p
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Figure 3-9: Présentation des résultats des essais de liquéfaction pour le sol a 3,50m (a) déformation en
fonction du nombre de cycles (b) variation de la pression interstitielle en fonction des déformations (c)
déviateur cyclique en fonction des déformations (d) déviateur en fonction de la contrainte moyenne

On présente sur la figure 3-9 les résultats pour le sol 3,50 m chargé a une amplitude de
déviateur de 22 kPa. On observe cette fois-ci que 1’échantillon se liquéfie pour moins de 20
cycles : il y un changement de pente dans le plan & / N pour 1% de déformation dont la

croissance continue jusqu'a atteindre 20% ou on a atteint la butée du piston. La pression

interstitielle atteint finalement 25 kPa, donc la pression de confinement. On peut observer la
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chute du déviateur aprés 15 cycles dans le plan p’/g, conséquence d’une déformation

importante. Il est intéressant de noter qu’une augmentation de 35% de la charge a amené le

sol a la liquéfaction.
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Figure 3-10: Présentation des résultats des essais de liquéfaction pour le sol a 4,90m (a) déformation en
fonction du nombre de cycles (b) variation de la pression interstitielle en fonction des déformations (c)
déviateur cyclique en fonction des déformations (d) déviateur en fonction de la contrainte moyenne

Sur la figure 3-10, on présente les résultats pour le sol 4,90 m chargé a une amplitude de

déviateur de 30 kPa. On observe que le sol se liquéfie apres 125 cycles approximativement :

dans le plan & / N on observe un changement de pente pour 150 cycles. Ce changement de

16



Chapitre IlI . Comportement de liquéfaction et d’endommagement

122

pente correspond & une augmentation de la pression interstitielle au sein de 1’échantillon

jusqu'a 20 kPa pour atteindre 24 kPa au bout de 160 cycles. La chute du déviateur marquant

le début de la liquéfaction, donc la perte de la résistance de 1’échantillon au chargement

imposé, est observée apres une déformation de 1%.
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Figure 3-11: Présentation des résultats des essais de liquéfaction pour le sol a 4,90m (a) déformation en
fonction du nombre de cycles (b) variation de la pression interstitielle en fonction des déformations (c)
déviateur cyclique en fonction des déformations (d) déviateur en fonction de la contrainte moyenne
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Figure 3-12: Présentation des résultats des essais de liquéfaction pour le sol a 4,90m (a) déformation en
fonction du nombre de cycles (b) variation de la pression interstitielle en fonction des déformations (c)
déviateur cyclique en fonction des déformations (d) déviateur en fonction de la contrainte moyenne

La figure 3-11 présente les résultats pour le sol 4,90 m chargé a une amplitude de déviateur
de 48 kPa. Dans cet essai le sol se liquéfie apres 15 cycles approximativement : dans le plan
& /N on observe un changement de pente correspondant a une augmentation de la pression

interstitielle jusqu'a 10 kPa pour une déformation de 1’ordre de 1%, une déformation pour
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laquelle la chute du déviateur marquant le début de la liquéfaction est observée. La pression
interstitielle atteint 24 kPa au bout de 190 cycles a une déformation de 20%.

Sur la figure 3-12, on présente les résultats sur le sol 4,90 m a une amplitude de déviateur de
15, 25, 28 et 35 kPa. Pour cet essai, on n’observe pas le phénomene de liquéfaction sous des
déviateurs allant jusqu'a 28 kPa. C’est seulement a 35 kPa que le sol perd sa résistance et ceci
apres 40 cycles ou on observe un changement de pente dans le plan & / N . La pression

interstitielle finale est de 24 kPa, pour une déformation de 20%.

3.4 — Courbes de résistance a la liquéfaction

Sur la figure 3-13 on présente les courbes de résistance a la liquéfaction des 4 sols. Dans ce
diagramme la résistance est définie avec la contrainte de cisaillement cyclique Teye (qeye/2)
normée par rapport a la contrainte de consolidation 6’c. Sur une courbe donnée, par exemple
celle pour Ie sol 2,20 m, on voit que la résistance décroit avec le nombre de cycle, ce qui
signifie que quand la sollicitation extérieure est faible, il faut un nombre de cycles plus
important pour liquéfier le sol. Une courbe de résistance définit deux zones, une au dessus de
la courbe et une autre en dessous. Il est évident que la zone au dessus correspond a un
domaine avec risque de liquéfaction et que la zone en dessous correspond a un domaine sans
risque. Si I’on compare la résistance entre les 4 sols, il apparait que c’est le sol 1,20 m qui est
le plus résistant ce qui est probablement lié a sa fraction argileuse la plus importante, viennent

ensuite les sols 4,90 m, 3,50 m et 2,20 m.

16 I I T T TTT
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12 1 \\_\‘. & Sol 4,90m
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Figure 3-13: Courbes de résistance a la liquéfaction des 4 couches étudiées
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3.5 — Etat final des échantillons

Sur la figure 3-9 sont présentées les photos des échantillons aprés essais. On voit

globalement que la liquéfaction correspond a une perte de stabilité (bombement ou

rotation).

Essai No: 1, Sol 1,20m Essai No: 2, Sol 1,20m Essai No: 3, Sol 1,20m
(eye = 25 kPa qeye =50 kPa qeye =70 kPa
€,=20% €.=22% €.=22%

Essai No: 1, Sol 3,50m Essai No: 2, Sol 3,50m Essai No: 3, Sol 3,50m
Qeye = 10 kPa Qeye = 15 kPa Qeye =22 kPa
€.=0,6% €.=0,8% €>20%

Essai No: 1, Sol 4,90m Essai No: 2, Sol 4,90m Essai No: 3, Sol 4,90m
qeye =30 kPa Qeye = 48 kPa Qeye =15 kPa
€,=14% €.=22% €.=22%

Figure 3-14 : Photos de I’état final des échantillons aprés essais

Sur le tableau 3-2, on présente les déformations finales des échantillons. On y distingue bien

des échantillons non liquéfiés avec des déformations trés faibles, inférieure a 1%.
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Tableau 3-3 : Déformations finales des échantillons

Echantillon | Profondeur (m) | Charge Cyclique Ordre des
Essai No (kPa) Déformations (%)

1 25 20
2 1,20 50 22
3 70 22
1 10 0,6
2 3,50 15 0,8
3 22 <20
1 15 -

2 4,90 30 14
3 48 22

3.6 — Etude de liquéfaction par écrasement de pores

Cette étude a pour objectif de déterminer la résistance a la liquéfaction des loess a partir
d’un état proche de la saturation. Ceci correspondrait a la situation de I’endommagement du
sol dii a la circulation de trains. En effet, I’endommagement aurait pour effet de densifier et
ainsi d’augmenter le degré de saturation, amenant ensuite le sol a la liquéfaction. On a
développé une procédure spéciale sur le triaxial cyclique pour cette étude. L’idée est de faire
subir un échantillon, initialement a 1’état non saturé, de faibles chargements cycliques. Des
mesures de variation de volume sont effectuées par I’intermédiaire du capteur différentiel . En
supposant que la teneur en eau reste constante, on pourra ainsi calculer la variation du volume
nécessaire pour atteindre la saturation. Cette phase est appelée « phase d’écrasement de
pores ». Ensuite vient la phase de saturation des tuyaux de communication entre I’échantillon
et les drainages, suivie de la phase de liquéfaction. Pour se faire, deux procédés ont été
utilisés : le premier a consist¢ en [’utilisation du Kerdane pour le remplissage des
canalisations, qui n’a pas été adopté finalement a cause des difficultés liées a la manipulation ,
le deuxieme a consisté a modifier I’embase inférieure de la cellule triaxiale afin d’utiliser
I’eau comme fluide de remplissage. Les résultats du dernier étaient prometteurs et ont montré
la possibilité d’aller, d’une fagon expérimentale, a des teneurs en eau assez élevées, proche de

celle de saturation.

La procédure de la méthode a été déja présentée dans le chapitre précédent, paragraphe
2.2.3. Apres que 1’échantillon est humidifié et porté a la teneur en eau voulue, il est placé dans
la cellule et comprimé avec une charge isotrope de 25 kPa avec drainage ouvert. Ensuite,

I’application de charges cycliques se fait par palier et par un intervalle de temps de 24 heures
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apres la stabilisation de la variation de volume ( si I’évolution de la consolidation continue, le
temps est augmenté d’un jour). Le chargement s’arréte une fois la variation de volume
correspondante est obtenue. Aprés la phase d’écrasement de pores, on fait circuler de 1’eau
désaérée, par gravité, pour saturer les canalisations de drainage. Ensuite on ferme les
drainages et on lance 1’essai de liquéfaction.

Les charges appliquées devrait étre inférieures ou égales a 20 kPa qui représente la charge
appliquée par le train et le poids des terres (valeur déterminée a partir des simulations par
¢léments finis, rapport Geodynamics SNCF, 2000). Or les essais « tests » qu’on a réalisés ont
montré une stabilisation des déformations apreés 48 heures de chargement sous 20 kPa. Ceci
nous a amené a appliquer des charges plus importantes afin d’atteindre la variation de volume
nécessaire pour la saturation de 1’échantillon.

Pour étudier I’effet de la variation de 1’état hydrique du sol et de I’endommagement sur la
variation de la résistance a la liquéfaction de ces leess, différentes teneurs en eau ont été
considérées. On présentera dans la suite les résultats de quelques essais a des teneurs en eau
importantes et on finira par la présentation des courbes de résistance a la liquéfaction
correspondantes. Les résultats ont montré que plus la teneur en eau initiale est faible, plus le

sol est résistant a la liquéfaction aprés son endommagement.

Tableau 3-4: Programme d'essais de liquéfaction aprés écrasement de pores

Teneur en eau initiale (%) AV(enr’) Sr (%) c./(kPa) e

Essai N°1 37,1 99 0,841

30 Essai N2 49 99 25 0,84
Essai N°3 31 99 0,843

Essai N°1 18,5 99 0,873

32,2 Essai N2 33,5 99 25 0,874
Essai N°3 27 99 0,87

Essai N°1 16,4 94 0,891

33 Essai N2 14,3 95 25 0,894
Essai N°3 17,1 94 0,893

Essai N°1 10 92 0,90

34 Essai N"2 13,1 94 25 0,898
Essai N'3 17 91 0,895
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On présente au tableau 3-3 1’état des échantillons apres leur phase d’endommagement. Les
teneurs en eau considérées sont 30%; 32,2%; 33% et 34% respectivement. L’ humidification a
été réalisée par ajout d’eau a travers une pipette sur du papier filtre posé sur 1’échantillon.
L’indice des vides initial mesuré est de 0,94. Comme le montre le tableau, les degrés de
saturation atteints varient entre 99% pour les sols les moins humides et 91% pour les sols a
34% de teneur en eau. Ceci est principalement di au fait que les échantillons a des teneurs en
cau proches de celle de saturation sont délicats a manipuler et qu’une longue durée
d’endommagement risque de les effondrer. Ainsi, le chargement a été arrété avant d’atteindre
la variation de volume calculée. On remarque aussi que la variation de I’indice des vides
diminue avec 1’augmentation de la teneur en eau. Elle est de I'ordre de 4% pour les
échantillons humidifiés a 34% et de 10% pour les échantillons humidifiés a 30%. DG a un
accident informatique, on a perdu quelques fichiers mais les données et les résultats étaient
retenus et présentés aux tableaux 3-3 et 3-4. Ainsi, quelques graphes seront présentés par la

suite.
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Figure 3-15 :Présentation des résultats de la phase d’écrasement de pores pour le sol a 2,20m a w=32,2%
(a) Incréments de déviateur en fonction du nombre de cycles (b) Variation de la déformation axiale en
fonction du nombre de cycles (¢) Variation du volume de I’échantillon en fonction du nombre de cycles (d)

Variation de la pression interstitielle avec le nombre de cycles

Sur la figure 3-15 est présenté le résultat de I’essai n°1 pendant la phase d’écrasement de

pores. Dans cet essai, on part d’un état hydrique de 32,2%. La variation de volume nécessaire

a la saturation de I’échantillon est de 18,5 cm’ soit de 3,4%. La déformation axiale
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correspondante est de 6,7%. La variation de la pression interstitielle est quasi nulle, ce qui est

normal sachant que le drainage est ouvert dans cet essai.
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Figure 3-16:Présentation des résultats des essais de liquéfaction pour le sol a 2,20m (a) Déformation axiale
en fonction du nombre de cycles (b) Variation de la pression interstitielle en fonction de la déformation

axiale (c¢) Déviateur cyclique en fonction de la déformation axiale (d) Déviateur en fonction de la
contrainte moyenne

Pour la phase de liquéfaction, on présente les résultats dans les quatre plans classiques (figure

3-16). Les résultats concedent nos soupgons par une augmentation de la pression interstitielle
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jusqu’a 25 kPa, qui est la pression de confinement. L’échantillon s’est liquéfié en 1100 cycles

sous un déviateur cyclique de 45 kPa.
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Figure 3-17: Présentation des résultats des essais de liquéfaction pour le sol a 2,20m (a) Déformation
axiale en fonction du nombre de cycles (b) Variation de la pression interstitielle en fonction de la

déformation axiale (c) Déviateur cyclique en fonction de la déformation axiale (d) Déviateur en fonction de
la contrainte moyenne
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Le deuxiéme essai de liquéfaction réalisé sous un déviateur cyclique de 80 kPa, a montré que
I’échantillon s’est liquéfié apres 33 cycles (figure 3-17). La phase d’écrasement des pores

correspondait a une variation de volume de 33,5 cm3, soit 6,22%.
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Figure 3-18: : Présentation des résultats des essais de liquéfaction pour le sol a 2,20m (a) Déformation
axiale en fonction du nombre de cycles (b) Variation de la pression interstitielle en fonction de la
déformation axiale (c) Déviateur cyclique en fonction de la déformation axiale (d) Déviateur en fonction de
la contrainte moyenne
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Le troisieme essai de liquéfaction réalisé sous un déviateur cyclique de 90 kPa, a montré que

I’échantillon s’est liquéfié apreés 19 cycles (figure 3-18). La phase d’écrasement des pores

correspond a une variation de volume de 27 cm’, soit 5%.
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Figure 3-19: Présentation des résultats des essais de liquéfaction pour le sol a 2,20m (a) Déformation
axiale en fonction du nombre de cycles (b) Variation de la pression interstitielle en fonction de la
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Pour la teneur en eau wy=33%, le premier essai de liquéfaction réalisé sous un déviateur
cyclique de 40 kPa, a montré que 1’échantillon s’est liquéfié apres 2 cycles (figure 3-19). La

phase d’écrasement des pores correspond a une variation de volume de 16,4 cm’, soit 3%.
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Figure 3-20: Présentation des résultats des essais de liquéfaction pour le sol a 2,20m (a) Déformation
axiale en fonction du nombre de cycles (b) Variation de la pression interstitielle en fonction de la
déformation axiale (c) Déviateur cyclique en fonction de la déformation axiale (d) Déviateur en fonction de
la contrainte moyenne
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Figure 3-21: Présentation des résultats des essais de liquéfaction pour le sol a 2,20m (a) Déformation
axiale en fonction du nombre de cycles (b) Variation de la pression interstitielle en fonction de la
déformation axiale (c) Déviateur cyclique en fonction de la déformation axiale (d) Déviateur en fonction de
la contrainte moyenne
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Le deuxiéme essai de liquéfaction réalisé sous un déviateur cyclique de 40 kPa, a montré que
I’échantillon s’est liquéfié apres 13 cycles (figure 3-20). La phase d’écrasement des pores

correspond a une variation de volume de 14,3 cm’ , soit 2,65%.

Le troisiéme essai de liquéfaction réalisé sous un déviateur cyclique de 22,5 kPa, a montré
que 1’échantillon s’est liquéfié aprés 315 cycles (figure 3-21). La phase d’écrasement des

pores correspond a une variation de volume de 17,1 cm’, soit 3,1%.
On récapitule dans le tableau 3-3 ci-dessous quelques conclusions déduites a partir de

ces essais de liquéfaction, notamment la résistance a la liquéfaction calculée comme le rapport

des contraintes de cisaillement cycliques sur la contrainte de confinement effective.

Tableau 3-5: Evaluation de la résistance a la liquéfaction a partir d'un état non saturé du sol

Phase de liquéfaction
Teneur en eau initiale
(%) Gore (kP2) Nigcycles) 20 = T
o, 20,

45 1500 0,9

30 78 118 1,56

95 38 1,9

45 1100 0,9

32,2 80 33 1,6

90 19 1,8

22,5 315 0,45

33 27,5 13 0,55

40 2 0,8

9,5 110 0,19

34 12,5 30 0,25

15 4 0,3

Sur la courbe 3-22, on présente les courbes de résistance a la liquéfaction obtenues par la
technique « d’écrasement de pores ». Comme le montre la figure, cette résistance diminue
avec I’augmentation de la teneur en eau. Le taux de résistance cyclique est supérieur a 1 pour
des teneurs en eau inférieures a 33% et est inférieur a 1 pour des teneurs en eau plus

importantes. Ceci peut étre expliqué par le fait que plus la teneur en eau du sol est faible, plus
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le nombre de cycles nécessaire pour éliminer les pores est important, donc plus le sol est

dense et par conséquent plus résistant.
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Figure 3-22 : Courbes de résistance a la liquéfaction a partir d'un état proche de la saturation

3.7 — Essai d’endommagement au MTS

L’endommagement cyclique du sol ou la variation des déformations avec le nombre de cycles
est étudié a 1’aide de la presse MTS 100 kN dont 1’avantage est la possibilité d’appliquer de
hautes fréquences. On s’intéresse dans cette étude a I’effet de la teneur en eau et de la
fréquence appliquée. Les présentations de la presse et de la procédure d’essai ont été faites
dans le chapitre 2. Les résultats des essais d’endommagement seront présentés dans un format
quadratique composés de deux graphes o, / ¢ et € / t représentant dans un premier temps
I’approche et la rampe suivie pour atteindre la force statique de 45 kPa, et deux graphes o,/ ¢
et € / N représentant les charges cycliques d’amplitude de +10 kPa correspondant a un
chargement cyclique de 35-55 kPa. Le nombre de cycles appliqué pour une fréquence donnée,

est de ’ordre de 1 million.

L’essai d’endommagement a été réalisé sur les sols 1,20m; 3,50m et 4,90m. Deux teneurs en
eau ont été considérées avec deux fréquences de chargement consécutifs (5 et 20 Hz) pour les

sols 1,20m et 4,90m et trois fréquences de chargement consécutives (5, 10 et 20 Hz) pour le
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sol a 3,50m. Les trois sols ont été séchés a 10% et humidifiés a 23% pour le sol 1,20m, et a
25% pour les sols 3,50m et 4,90m. Le séchage est fait a I’air suivi par le carottage de
I’échantillon alors que I’humidification est faite par vaporisation de 1’eau sur un échantillon

déja carotté. Les résultats des essais sont présentés sur les figures 3-23 a 3-28.

Ces résultats montrent que 1’effet de la teneur en eau dans le cas d’un chargement cyclique a
haute fréquence est clairement mis en évidence : 1’échantillon plus humide présente un plus
grand endommagement avec un taux de déformation plus €levé (la pente de la courbe a
w=23% est plus importante et ceci quelque soit la fréquence). En revanche, le réle de la
fréquence sur ’endommagement et sur I’amplitude de la réponse du sol ne semble pas clair. 11
semblerait que I’amplitude des déformations soit l1égerement plus grande quand on passe a la

haute fréquence de 20 Hz.

On a ¢également étudié I'ordre des fréquences appliquées pour une méme teneur en eau .
Aucune différence n’a été observée suite a 1’application des fréquences croissantes ou bien

décroissantes (figures 3-29 a 3-32).

Sur la figure 3-23, on présente les résultats des essais d’endommagement réalisés sur le sol
1,20m séché a 10%. L’ordre des fréquences appliquées est 5 et 20 Hz respectivement. On
observe que la déformation axiale a augmenté de 0,1% apres 1 million de cycles sous 5 Hz,
alors que la pente semble se stabiliser aprés 1 million de cycles sous 20 Hz. Quant a
I’amplitude des déformations, elle semble augmenter avec la fréquence. Sur la figure 3-24, on
présente les résultats des essais réalisé€s sur le sol 1,20m humidifié¢ a 23%. On peut observer
que I’ordre des déformations axiales est plus important par rapport au cas précédent : il est de
I’ordre de 1,4% pour le sol humide et de 0,2% pour le sol sec. En revanche, 1’évolution des

déformations ne semble pas se stabiliser aprés 2 millions de cycles.
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Figure 3-23: : Résultats de D’essai d’endommagement réalisé sur le sol 1,20m a w=10% et a deux
fréquences 5 et 20 Hz (a) Approche du vérin (b) Déformations axiales lors de I’application du piston
(c) Chargement cyclique (d) Evolution des déformations pendant le chargement

Sur la figure 3-25, on présente les résultats des essais d’endommagement réalisés sur le sol

3,50m séché a 10%. L’ordre des fréquences appliquées est 5, 10 et 20 Hz respectivement.

Dans ce cas aussi, on observe que I’évolution de la déformation axiale semble se stabiliser
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apres 3 millions de cycles. Une légere augmentation de I’amplitude des déformations est aussi

observée.
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Figure 3-24: : Résultats de D’essai d’endommagement réalisé sur le sol 1,20m a w=23% et a deux
fréquences 5 et 20 Hz (a) Approche du vérin (b) Déformations axiales lors de I’application du piston
(c) Chargement cyclique (d) Evolution des déformations pendant le chargement
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Figure 3-25: : Résultats de D’essai d’endommagement réalisé sur le sol 3,50m a w=10% et a deux
fréquences 5 et 20 Hz (a) Approche du vérin (b) Déformations axiales lors de ’application du piston
(c) Chargement cyclique (d) Evolution des déformations pendant le chargement

Sur la figure 3-26, on présente les résultats des essais réalisés sur le sol 3,50m humidifié¢ a
25%. On peut aussi observer que I’ordre des déformations axiales a augmenté par rapport au
cas précédent : il a passé de 0,75% a 1,45%. En revanche, 1’évolution des déformations

semble se stabiliser aprés 3 millions de cycles.
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Figure 3-27: : Résultats de D’essai d’endommagement réalisé sur le sol 3,50m a w=25% et a deux
fréquences 5 et 20 Hz (a) Approche du vérin (b) Déformations axiales lors de I’application du piston
(c) Chargement cyclique (d) Evolution des déformations pendant le chargement

Sur la figure 3-27, on présente les résultats des essais d’endommagement réalisés sur le sol
4,90m séché a 10%. L’ordre des fréquences appliquées est de 5 et 20 Hz respectivement. Un

accident technique a di survenir au moment de changement de fréquence. Dans ce cas aussi,
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on observe que 1’évolution de la déformation axiale semble se stabiliser apres 2 millions de

cycles avec une légere augmentation dans I’amplitude.
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Figure 3-27: : Résultats de D’essai d’endommagement réalisé sur le sol 4,90m a w=10% et a deux
fréquences 5 et 20 Hz (a) Approche du vérin (b) Déformations axiales lors de I’application du piston
(c) Chargement cyclique (d) Evolution des déformations pendant le chargement
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Figure 3-28: : Résultats de D’essai d’endommagement réalisé sur le sol 4,90m a w=25% et a deux
fréquences S et 20 Hz (a) Approche du vérin (b) Déformations axiales aprés I’application du piston
(c) Chargement cyclique (d) Evolution des déformations pendant le chargement

Sur la figure 3-28, on présente les résultats des essais réalisés sur le sol 4,90m humidifi¢ a
25%. On peut aussi observer que I’ordre des déformations axiales a augmenté par rapport au
cas précédent : il a passé de 0,15% a 0,65%. En revanche, 1’évolution des déformations

semble se stabiliser aprés 2 millions de cycles.



Chapitre IlI . Comportement de liquéfaction et d’endommagement 145

1.5 . . .

1.2 w=23% -

0.9<:5Hz—><—20Hz—>

£,(%)

0.6 —

03+ w=10% _|

O 1 l 1 l 1 l 1
0 800000 1600000 2400000 3200000

N (cycles)

Figure 3-29: Effets de la teneur en eau et de la fréquence sur I'endommagement du sol a 1,20m
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Figure 3-30: Effets de la teneur en eau et de la fréquence sur I'endommagement du sol a 3,50m

Sur les figures 3-29 a 3-31, on compare les effets de I’eau et de la fréquence en tracant les

courbes d’endommagement ensemble, a I’état sec et humide. Les trois graphes montrent
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clairement qu’avec I’augmentation de la teneur en eau, I’endommagement est beaucoup plus

important. Il peut atteindre les 1,4% comme dans le cas du sols 1,20m et 3,50m.
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Figure 3-31 : Effets de 1a teneur en eau et de la fréquence sur I'endommagement du sol a 4,90m
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Figure 3-32: Effets de la teneur en eau avec un ordre de fréquences inversé (20-10-5 Hz) sur
I'endommagement du sol a 3,50m
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Quand a la fréquence, son effet n’est pas tres clair: la déformation axiale a tendance a
augmenter avec la fréquence pour se stabiliser aprés quelques millions de cycles et ceci
quelque soit la teneur en eau. Il semblerait que I’amplitude des déformations, en revanche,
augmente avec la fréquence. Sur la figure 3-32, on présente 1’effet de la fréquence appliquée
dans un ordre inversé (20-10-5Hz) pour une méme teneur en eau dans le cas du sol 3,50m.
Comme le montre la figure, ’ordre des déformations est plus important dans le cas
d’application des fréquences (20-10-5Hz). L’amplitude diminue légérement avec la

diminution de la fréquence.

3.8 — Effet de la fréquence

Afin de mieux voir ’effet de la fréquence, les taux d’endommagement pour tous les essais
sont évalués et présentés au tableau 3-4. On observe globalement que I’effet de la fréquence
sur I’endommagement se résume en une augmentation de 1’amplitude et une diminution du
taux d’endommagement avec une augmentation de la fréquence, ce qui est d’autant plus vrai
que la teneur en eau est faible. On note néanmoins que dans la gamme de fréquence étudiée,
son effet est trés faible a 1’échelle macroscopique, mais les études au porosimetre a mercure
réalisés sur des échantillons d’un sol endommagé montrent que cet effet n’est pas

négligeable : une diminution de la porosité a été observée.

Tableau 3-6 : Effet de la fréquence sur I’endommagement

Sol W (%) f(Hz) Variation de pente ou taux Variation de ’amplitude
d’endommagement
10 5-20 Diminution Augmentation
1,20m 4,1 x 10-8 % ; 2,3x 10-8 % 0,0526 % ; 0,0737 %
” 5-20 Sans Légére Augmentation
6,8x 10-8 % ; 6x 10-8 % 0,0947 % ; 0,1052 %
Légére diminution Légére Augmentation
10 5-10-20 4x10-8% ;0% ;1x10-8 % ; 0,0841 % ; 0,0841 % ; 0,0999 %
1 x10-8 %
Diminution Sans
3,50m 25 5-10-20 12x10-8% ;7,8 x 10-8 % ; 0,0526 % ; 0,0526 % ; 0,0631 %
2,7x10-8 %
Diminution Diminution
25 20-10-5 42,9 x 10-8 % ;16,1 x 10-8 % ; 0,01842 % ; 0,01842 % ;0,131575%
9,1 x10-8%
10 5-20 Sans Légere Augmentation
4,90m 2,6x10-8%;1,9x10-8% 0,0533 % ; 0,06 %
25 Sans Légere Augmentation
5-20 2,5x10-8%;2,2x 10-8 % +0,0666 % ; 0,08666 %
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3.9 — Effet de la teneur en eau sur la compressibilité

Comme on a évoqué précédemment dans la présentation du protocole d’essai, on commence
les essais au MTS par ’application d’une contrainte statique de 35 kPa (approche). Cette
application se fait a une vitesse de chargement constante (rampe). Les enregistrements durant
cette phase permettent d’étudier I’effet de la teneur en eau sur la compressibilité des sols.

Sur la figure 3-33 on présente la variation des déformations en fonction de la pression dans le
plan €; - logo, pour le sol 1,20 m (idem pour les couches a 3,50 m et a 4,90 m). On observe
clairement que plus la teneur en eau est importante, plus la pente est grande, c’est-a-dire plus
le sol est compressible, ce qui est compatible avec les résultats classiques sur les sols non
saturés. En effet, les essais a succion constante ont montré une augmentation de la
compressibilité avec une diminution de la succion. Dans le cas de la teneur en eau constante,
malgré la succion en diminution constante avec la compression (degré de saturation augmente
a cause de la diminution de I’indice des vides), I’effet de la succion sur la compressibilité est

clairement mis en évidence.
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Figure 3-33 : Effet de la teneur en eau sur la compressibilité du sol 1,20 m

3.10 — Effet de ’endommagement sur la microstructure

Pour comprendre 1’effet de I’endommagement sur la microstructure des sols, on a étudié la
microstructure des sols avant et aprés I’endommagement au MTS a 1’aide de la technique de

porosimétrie au mercure. La procédure de I’essai a été introduite au chapitre 11.
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3.10.1 — Présentation des résultats

Les résultats des essais sont présentés sous forme de courbe de I’indice des vides de mercure
en fonction du rayon capillaire équivalent, I’indice des vides de mercure étant défini comme
le rapport du volume occupé par du mercure au volume des solides. Afin de faire une
comparaison, deux courbes, représentant 1’état endommagé du sol amené aux teneurs en eau
de 10% et 25 % respectivement et la troisiéme représentant 1’état naturel intact, sont
regroupées dans un méme diagramme (figure 3-34 pour le sol a 1,2 m, figure 3-35 pour le sol
a 3,5 m et la figure 3-38 pour le sol a 4,90m).

Sur la figure 3-34, on remarque que les deux courbes du sol endommagé sont presque
confondues et bien en dessous de la courbe du sol naturel intact. L’effet de la teneur en eau est
donc négligeable. Sur la figure 3-36 on observe en revanche un effet de teneur en eau
significatif : la courbe a 25% de teneur en eau est largement en dessous de celle a 10%,
indiquant un endommagement de la microstructure plus important pour le sol plus humide. Si
on compare les états endommagés avec 1’état intact, on voit que la courbe a 1’état intact est
bien au dessus des deux courbes a 1’état endommagé, ce qui montre bien I’effondrement des

pores par I’effet de la vibration.

Sol 1,20m

0,7

06 - w=18,9%

Sol Intact
0,5 A

w =23%
Sol endommagé

0,4
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0,3 A
0,2 w=10%

Sol endommagé
0,1

0 E— E— E—

10 100 1000 10000
Rayon capillaire equivalent (nm)

—_

Figure 3-34 : Courbes porosimétriques du sol 1,20m a I’état endommaggé et intact.
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Sol 3,50m
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Figure 3-35 : Courbes porosimétriques du sol 3,50m a trois états différents : endommaggés en suivant un
ordre 5-10-20Hz, et intact

Discussion

Pour le sol a 1,2m, la différence entre 1’état effondré et 1’état intact s’explique
principalement par 1’effondrement des macropores da a la vibration. En effet, la valeur de e,
a 7000 nm de rayon d’acces est égale a 0,1 environ pour I’échantillon intact, alors que celle
pour les échantillons endommageés est égale a zéro, soit une différence de 0,1. Cette différence
est comparable avec la mesure macroscopique : I’indice des vides déterminé au début de
I’essai était de 1’ordre de 0,57 alors qu’a ’état intact il était de 0,65. On a observé aussi que
les deux courbes porosimétriques sont confondues, ce qui signifie que I’endommagement plus
important observé sur la courbe d’endommagement pour la teneur en eau de 23% n’est pas
visible en terme de changement de microstructure. Ceci n’est pas le cas pour le sol a 3,5 m.
En effet, on a observé pour ce sol un effet important de la teneur en eau. Une explication
possible peut étre la suivante: le sol a 1,2 m contient plus d’argile (20%) et moins de
carbonates (5%) que le sol a 3,5m (16% d’argile et 15% de carbonates). Vu que la
cimentation due a I’argile est moins forte que celle due aux carbonates, il est possible que le
chargement cyclique ait fait effondrer la structure du sol faiblement cimenté (sol a 1,2 m) de
fagon totale et donc indépendante de la teneur en eau. En revanche, pour le sol a 3,5 m, le
chargement cyclique n’était pas suffisant pour écraser I’ensemble des pores et par conséquent

I’effet de la teneur en eau a été observé.
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Sol 3,50m
0,8
0,7
) w=16,6%
061 wW=2% ’ Sol Intact
Sol endommage
0,5+ Zonel
0.4 -

0,3 -
0,241 w=25% L w =25%

Sol endommagg Sol endommagé
0,1 1 Ordre de fréquences : 5-10- Zone 2

20Hz

0 ‘ ‘ ‘
1 10 100 1000 10000

Rayon capillaire equivalent (nm)

Figure 3-36 : Courbes porosimétriques du sol 3,50 m a I’état endommagé et intact. Ordre d’application de
fréquences 20-10-5Hz.

On présente sur la figure 3-36 les résultats de I’essai réalisé sur le sol 3,50 m avec, pour
les échantillons endommagés, un ordre d’application de fréquences de 20-10-5Hz
respectivement. Quatre courbes sont présentées et cela pour un incident observé apres 1’essai
d’endommagement au MTS : comme le montre la figure 3-37, avant I’essai, le sol carotté était
divisé en deux zones de couleurs différentes, donc probablement de nature différente. La
zone-2 a tassé de 3 mm de plus que la zone-1 apres 1’essai, et ce tassement différentiel a
provoqué une fissure marquée. Les sols dans les deux zones sont analysés au porosimetre afin

de trouver une explication.

Figure 3-37 : Fissures observées aprés I’essai d’endommagement d’un échantillon de sol 3,50m
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Comme I’indiquent les résultats, 1’effondrement de la zone 2 est plus important avec un indice
des vides au début de I’essai porosimétrique proche de 0,3 alors qu’a I’état intact il était de
0,69. Pour la zone 1, la variation de I’indice des vides semble normale et elle est presque la
méme que 1’échantillon endommagé avec un ordre de fréquences 5-10-20Hz : 0,44. Donc on
peut conclure que 1’ordre des fréquences du chargement n’a pas une influence significative
sur ’endommagement lui méme. Si on compare les résultats des sols endommagés avec le sol
naturel, encore une fois, on observe que 1’endommagement a pour effet de diminuer les

macropores.

Sol 4,90m

0.8
07 -
06 -
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1 10 100 1000 10000
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Figure 3-38 : Courbes porosimétriques du sol 4,90 m a différents états : endommagé et w =25%,
endommagé et w = 10%, intact

Les résultats pour le sol 4,90 m sont présentés sur la figure 3-38. On voit a premier abord
des résultats aberrants parce que les deux états endommagés présentent un indice des vides de
mercure maximal supérieur a celui a ’état intact : 0,7 contre 0,6. On peut expliquer cela par la
faible variation de volume due a I’endommagement. En effet, I’effet de I’endommagement se
manifeste surtout par 1’effondrement des macropores, or, on voit bien que pour ce sol la

quantité de macropores d’un rayon supérieur a 10000 nm est assez limitée.
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3.11 — Conclusion

Pour chaque sol, trois essais triaxiaux a chargement cyclique ont été réalisés sous
différentes amplitudes de déviateur. Ces amplitudes ont été définies comme le tiers, deux tiers
et puis la totalité des pics des courbes de cisaillement obtenues par les essais sous chargement

monotone.

Les résultats des essais sous chargement monotone ont montré, a partir des courbes de la
variation de la pression interstitielle en fonction de la déformations axiale, que le sol a 1,20 m
est plus résistant que les autres et présente un risque de liquéfaction le moins important
puisque la pression interstitielle au sein de 1’échantillon atteint un pic a 0,5% de déformations
puis ne cesse de décroitre au cours du temps, contrairement aux sols 2,20m et 4,90m dont les
courbes présentent une allure d’un sol assez liquéfiable avec la pression interstitielle qui se
stabilise sans décroitre apres le pic et dont les valeurs (21,5 kPa et 19,4 kPa) sont trés proches
de la pression de confinement (25 kPa). Les résultats des essais sous chargement cyclique
confirment la structure effondrable de ces sols, et montrent que

- le sol a 1,20m est liquéfié a un déviateur correspondant a deux tiers du pic de la

courbe effort — déformation (50 kPa) apres 115 cycles,

- le sol a 3,50m est liquéfié¢ & un déviateur correspondant a la totalité du pic de la

courbe effort-déformation (22 kPa) apres 200 cycles,

- le sol a 4,90m est liquéfié au deux tiers de son déviateur maximal monotone

(30 kPa) aprées 150 cycles.

On rappelle que le sol a 2,20m est liquéfié au tiers de son déviateur maximal (8,4 kPa)
aprés 106 cycles. On conclut ainsi que la résistance de ces sols a la liquéfaction suit 1’ordre
décroissant suivant : 1,20m > 4,90m > 3,50m > 2,20m. Cet ordre est bien confirmé par la
courbe de la résistance a la liquéfaction (T¢yc/0.” — N).

En ce qui concerne I’endommagement au MTS, deux paramétres ont ét¢ étudiés : la teneur
en eau et la fréquence. Les résultats ont montré que I’endommagement, c’est-a-dire la
variation des déformations avec le nombre de cycles, est d’autant plus important que la teneur
en eau est ¢levée. Cette variation est, pour une méme fréquence, de 1’ordre de 1% pour le sol a
1,20m, de 0,6% pour le sol & 3,50m et de 0,5% pour le sol a 4,90m. Alors, qu’avec
I’augmentation de la fréquence, I’amplitude des déformations semble augmenter, la pente de
la courbe des déformations en fonction du nombre de cycles semble diminuer, et ce qui est

d’autant plus vrai que la teneur en eau est faible.
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Enfin, I’effet de I’endommagement sur la microstructure de ces sols est mis en évidence
par des observations au porosimetre. Une différence nette entre la courbe a 1’état naturel et
celle a I’état endommagé a été observée sur les trois sols; cette différence s’explique
principalement par I’effondrement des macropores di a la vibration. On a observé aussi que
les deux courbes porosimétriques a 1’état endommagé pour le sol & 1,2 m sont confondues,
indiquant un effet de la teneur en eau négligeable. Ceci n’est pas le cas pour le sol a 3,5 m. En
effet, on a observé pour ce sol un effet important de la teneur en eau. Ce phénomene pourrait
étre relié a la différente cimentation créée par les argiles et les carbonates : le sol moins
carbonaté est moins résistant au chargement mécanique ; il est possible que le chargement
cyclique appliqué a été suffisamment important pour écraser I’ensemble des macropores ; et
ceci malgré les différentes teneurs en eau. On n’a pas pu juger I’état du sol a 4,90m puisque

les résultats semblent étre affectés par la présence de fissures au sein de 1’échantillon.
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Chapitre IV

Détermination expérimentale de [a vitesse des ondes de cisaillement

4.1 — Introduction

Dans ce chapitre, des essais de chargement isotrope ont été réalisés avec des mesures de la
vitesse des ondes de cisaillement (V) par bender elements intégrés dans la cellule triaxiale
comme on I’a introduit dans le chapitre II. On a étudié en particulier I’influence de quelques
parametres tels que la pression isotrope, la teneur en eau , la condition de drainage, la fraction
des fines et la densité sur la variation de V. Le chapitre finira par une corrélation entre V; et

les différents parameétres mentionnés avec quelques exemples d’applications.

4.2 — Effet du degré de saturation et de la pression de confinement

Pour comprendre I’effet de I’eau et de la pression sur I’évolution de la vitesse de cisaillement,
cinq échantillons ont été préparés a partir d’un bloc de sol a 2,20m. Deux ont été séchés a
10% et 1% respectivement, le troisiéme a été humidifié a 23%, le quatrieme a 33% et le
dernier est resté a sa teneur en eau naturelle, 17%. Les essais ont été réalisés avec le drainage
fermé. Les résultats du chargement sont présentés sur la figure 4-1 a une échelle
logarithmique. Le fait qu’on obtienne une relation linéaire, on en déduit que la variation de la
vitesse de cisaillement avec la pression peut étre décrite par une relation de puissance. Ceci
est en concordance avec les observations de Fernandez et Santamarina (2001), Dano et Hicher
(2003) et autres. Les résultats montrent qu’il y a un effet significatif de la pression et du degré
de saturation sur 1’évolution de la vitesse de cisaillement : Vs augmente avec 1’augmentation
de la pression et décroit avec 1’augmentation de la teneur en eau. On peut aussi observer que
les courbes sont quasiment paralléles et que pour une certaine pression entre 400 et 550 kPa, il
existe une petite chute suivie d’une augmentation de V; (figure 4-1(b)). On pense que cela
peut étre expliqué par la destruction de la cimentation liée a la présence de carbonates. La
chute de V; semble étre de plus en plus marquée quand la teneur en eau augmente, ce qui
parait logique car la cimentation peut étre éliminée plus facilement a une saturation plus
importante. Pour mieux comprendre ce phénoméne, d’autres essais ont été réalisés sur des
¢chantillons pris sur trois profondeurs différentes (donc des niveaux de cimentation

différents). Une présentation de ces résultats en domaine de temps est présentée en annexel.
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Figure 4-1 : (a) Effet de la teneur en eau et de la pression sur la variation de la vitesse de cisaillement pour
le loess a 2,20 m (b) Observation de plus prés des petites chutes de V, entre 400 et 550 kPa

4.3 — Effet des fines et de la cimentation sur la vitesse de cisaillement

Comme le montre le tableau 2-1, le pourcentage des fines et de la cimentation (CaCQs3) varie
avec la profondeur. Ainsi, pour comprendre leur effet, quatre échantillons a différentes

profondeurs (1,20; 2,20; 3,50 et 4,90m) sont considérés. Pour éliminer I’effet de 1’eau, ces
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¢chantillons ont été séchés a I’air. Le chargement a été réalisé avec le drainage fermé (pour
I’air). Leurs densités séches sont 1,83; 1,74; 1,69 et 1,81 respectivement. On pense que
I’augmentation des densités séches résulte principalement du séchage. Pour mettre en
évidence I’effet de la cimentation, un échantillon reconstitué a été préparé en compactant
quatre couches de poudre séche pour une densité séche de 1,53. Les résultats sont présentés
sur la figure 4-2. Sur la figure 4-3 on présente la vitesse de cisaillement normalisée par

rapport a la densité séche des échantillons.

Ces figures mettent clairement en évidence 1’effet de la cimentation: la vitesse de
cisaillement dans les sols naturellement cimentés est supérieure a celle mesurée dans le sol
reconstitué. Ceci est en accord avec les résultats publiés dans la littérature (Santamarina et al,
2005). Il faut noter que la différence de Vi entre I’état naturel et 1’état reconstitué n’est pas
seulement due a la cimentation, sachant que d’autres facteurs comme la microstructure peut
jouer un role important. Aussi, on peut observer que la variation de V; dans les quatre sols
considérés est globalement la méme: une augmentation jusqu’a une pression de 1’ordre de 75
kPa puis une diminution suivie d’une augmentation. Les petites crétes inversées a 450 kPa
environ, sont communes aux quatre profondeurs considérées. De plus, la variation de V; dans
le sol reconstitué est approximativement linéaire. Ces faits nous meénent a penser que le rdle

des fines et de la cimentation est crucial.
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Figure 4-2 : Effet des fines et de la cimentation sur la variation de la vitesse de cisaillement dans le loess
étudié a différentes profondeurs
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Figure 4-3. Effet des fines et de la cimentation sur la variation de la vitesse de cisaillement normalisée par
rapport a la densité séche

4.5 — Effet du drainage

Sur la figure 4-4, on présente la variation de V; avec la pression isotrope appliquée sur deux
¢chantillons conservés a leurs teneurs en eau naturelles. Le premier essai a ét¢ réalisé tout en
gardant le drainage fermé et le second avec le drainage ouvert. Comme on peut remarquer, les
deux courbes sont presque identiques sauf au point ou la pression est de 450 kPa et ou une
chute de V est observée dans le cas de drainage fermé. On pense que la fermeture du drainage

favoriserait la destruction de la cimentation.

1000
| | —e—Chargement isotrope drainé
Z2=2.2m,w=17%
—&- Chargement isotrope non

B drainé Z=2.2m,w=17%
—
2 -
E Essai a drainage ouvert
N

>
>
¥ Essai a drainage fermé
100 1 1 T A | 1 1 I R A | 1 1 L1101

1 10 P (kPa) 100 1000

Figure 4-4 : Effet du drainage sur la variation de la vitesse de cisaillement
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4.6 — Corrélation entre V; et les différents facteurs étudiés

Selon les résultats de nos essais, on a observé qu’il existe une relation directe entre la pression
isotrope, le degré de saturation, le pourcentage des fines, la cimentation et la vitesse de
cisaillement. Dans ce paragraphe, en négligeant I’effet de 1’anisotropie, on va essayer de
corréler Vs aux différents facteurs mentionnés ci-dessus. Pour ce faire, on trace premic¢rement
la vitesse de cisaillement en fonction de la teneur en eau w et ce a différentes pressions. Les
résultats sont présentés sur la figure 4-5. Comme le montre la figure, la variation de Vs avec w

semble étre décrite par une fonction sigmoidale. Ainsi on adopte 1’équation suivante :

b
w= a+[m} (41)
Soit
V. o=ct+dx ln( - 1) (4.2)
w—a

La forme est présentée sur la figure 4-6. La signification des parametres a, b, ¢ et d est

présentée sur la méme figure. Le sens physique de ces parametres sera discuté dans la suite.

610 r :
r ——P=2kPa
- —8—P=50kPa
T P=75kPa
51 0 : P=100kPa
r —%¥— P=150kPa
o ——P=200kPa
41 0 C —+—P=250kPa
’UT N P=300kPa
= C —— P=350kPa
E 30 > \ - P=400kPa
~ C : - P=450kPa
> B —— P=500kPa
r-______ = i = - P=550kPa
210 N —¥—P=600kPa
C —o—P=650kPa
- |
110 ;
C l
™ |
10 '

o
a
-
o
Y
a

20 25 30 35 40
w(%)

Figure 4-5:Variation de la vitesse de cisaillement avec la teneur en eau a différentes pressions (sol 2,2m)

Pour comprendre physiquement cette variation avec la teneur en eau, on s’intéresse a
la figure 2-1 qui représente les courbes de rétention d’eau déterminées par Marcial et Cui

(2003). La forte ressemblance entre la variation de la succion et celle de la vitesse de
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cisaillement avec la teneur en eau nous amene a penser a la forte dépendance de la variation
de cette derniére avec la succion. Deux points communs de variation de la succion et de V
sont observés : le premier correspond a une teneur en eau de 10 % (succion de 200 kPa) et le

second & 25 % (succion de 20 kPa) approximativement.

Vs(m/s)
A b

c+2d

> W(%)

Figure 4-6 : Sigmoide représentant la variation de la vitesse de cisaillement avec la teneur en eau

Les parametres déterminés sur le loess étudié sont :

w,
VS:V,.+41><1n( : —1j (4.3)

w—w,
ou

a = w, = teneur en eau résiduelle = 0,875%

b = w; = teneur en eau de saturation = 34% pour le sol a 2,20m

¢ = Vy= vitesse de flexion = 105,8 x P */%*

d = constante =41

On remarque que 1’équation (4.3) refléte clairement 1’effet de la pression a travers son premier
terme et celui de 1’eau a travers le second terme. Alors que 1’effet des fines, de la cimentation
et de la densité est masqué par les constantes de 1’équation. Pour mettre en évidence le role de
ces facteurs, on défini par R le rapport des vitesses de cisaillement mesurées respectivement
dans un sol naturel et reconstitué¢ multiplié par le rapport de la racine carré des densités seches

des sols considérés respectivement, soit :

AR )
Ve XA Poc
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ou (Vy).; est la vitesse de cisaillement mesurée a la profondeur z; dans un sol naturel sec et de
densité seche p.i, et (V). est la vitesse de cisaillement mesurée dans un sol reconstitué de
densité seche py. La variation de R pour les différentes profondeurs considérées avec la

pression de confinement isotrope est présentée sur la figure 4-7.

10
i ——R1.20m
L -£-R2.20m
L S Zone F+C — —-—R3.50m
L : , —>¢<R4.90m

=
= |

P=75kPa
1 :I 1 T I N B A | 1 1 ||||E||I 1 1 |||!|||

1 10 100 1000

P (kPa)
Figure 4-7:Variation de R avec la pression pour un sol pris a quatre profondeurs différentes

A partir de la figure 4-7, on peut identifier deux différents comportements des sols considérés:
le premier est observé pour une pression inférieure a 75 kPa et ol R est supposé varier
linéairement avec la pression et le second est observé pour une pression supérieure a 75 kPa et
ou R varie de la méme fagon pour toutes les profondeurs tout en suivant une loi de puissance
(une dégradation) pour tendre a R =1 pour une pression infinie. Le premier comportement
n’était pas identifiable pour des sols trés humides. Pour cette raison, on le relie au rdle
équivalent des fines et de la cimentation qu’on notera (F.C.). et qu’on définira dans la suite.
Ce r0le est localisé dans la zone (F+C) sur la figure et tend a disparaitre avec 1’augmentation
du degré de saturation. Pour une pression supérieure a 75 kPa, le role des fines est éliminé et
c’est a la cimentation naturelle (CaCO;) seule de représenter la dégradation de R. Pour
justifier notre approche, on définie la notion du pourcentage des fines équivalent (F.C).

comme suit :
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.
%(F.C), = %C + LM 1Sy pour P<75kPa
P
‘ 45
P, (4.5)
et %(F.C), =%C pour P >75kPa

ou P est la pression de preconsolidation , S, est le degré de saturation, %C est la teneur en
carbonates. Ces équations montrent que pour de faibles pressions, les fines, dans des
conditions naturelles, jouent le role d’un matériau collant. Ces liants naturels et inter
particules sont faibles et ont tendance a disparaitre avec 1’augmentation du degré de saturation
et/ou avec 1’augmentation de la pression. D’autre part, si on trace la variation de R en fonction
du %C (figure 4-8), on obtient des droites presque paralleles. Cela indique qu’il existe une

relation linéaire entre R et %C pour des pressions supérieures a 75 kPa.

3 r
C A P=75kPa
B P=100kPa
25 ; F— _ s x P=150kPa
X o — © P=200kPa
2 N - ; + P=250kPa
" i%’—t - P=300kPa
X 15 5 ,_‘_-/4—. P=350kPa
- P=400kPa
1 E P=450kPa
- P=500kPa
N P=550kPa
05 N P=600kPa
B ® P=650kPa
0 C 1 1 1 1 1 1 1 1 1 1 1 1 1 1 1 1 1 1 1
0 5 10 15 20

%C

Figure 4-8 : Variation de R avec la teneur en carbonates pour des pressions supérieures a 75 kPa
On peut imaginer que pour des pressions appliquées supérieures a 75 kPa, des petites fissures
commencent a se développer dans les liants (zone C) impliquant une diminution de R. Pour
une pression de I’ordre de 450 kPa, les particules de cimentation sont complétement écrasées
et le comportement du sol converge vers celui d’un sol non cimenté. Cette observation peut
nous amener a penser que ¥, doit diminuer avec la diminution de R, ce qui n’est pas le cas,
puisqu’on observe des petites chutes a 450 kPa suivies d’une augmentation de V. Une
explication possible a ce phénomene est qu’aprés la destruction des liants, la surface de
contact inter particules augmente par densification. L’effet de la densité est donc mis en

¢vidence. Sur la figure 4-9 on montre 1’évolution de la vitesse de cisaillement en domaine de
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temps dans un sol naturel pris a 2,20 m et a 1’état sec. La chute de V, est bien observée a
400 kPa.

Par calage des paramétres, on trouve les relations suivantes pour R :

R=-a'xP+b" pour P<75kPa

avec
a=ax(%FC),+pf

4,
ar:al.IS ; b/:f(ar) ( 6)

R=kxP™ pour P >75kPa

avec k=a'x(%C)" et m= f(k)

Finalement, pour inclure 1’effet de la densité, plusieurs auteurs ont proposé une fonction £ (e)
qui refléte la variation de I’indice des vides. Quelques formes de f'(e) sont présentées dans le

tableau 4-2. L’équation adoptée dans ce rapport sera celle proposée par Acar et El-Tahir en

1987 pour les sables artificiellement cimentés :

f(e)=1/(03+0,7x¢?) (4.7)

Tableau 4-2: Les différentes formes de la fonction représentant la densité dans la littérature

Référence fle) Commentaires
Hardin & Richart (1963) (2.17 —e)? .
: AL Grains ronds
Iwasaki & Tatsuoka (1+e)
C, <18
(1977)
Acar & El-Tahir (1987) 1/(0.3 + 0.7¢?) Sable artificiellement cimenté
1
Biarez & Hicher (1994) - Tous sol
e
1
Lo Presti et al. (1997) -3 Sables
o
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Figure 4-9 : Variation de V, en domaine de temps pour le sol naturel sec a 2,20 m

Pour introduire les deux termes R et f{e), on remarque que le premier terme Vy de I’équation

(4.3) n’est autre que le produit de R par la vitesse de cisaillement mesurée dans le sol

reconstitué sec normalisée par rapport a sa densité séche, d’ou I’expression finale de V; en

fonction des parameétres étudiés est :

v, =M+41xm(L—1J (4.8)
f(e w-w,

Cette expression comprend au total 6 paramétres. Pour le loess étudié, ces parameétres sont:

ws =34% ; wr =0,875%

o=10,0014; =-0,0049 ; b'=(a'+ 0,0423)/0,0169

o’ =10,289 ; B'=-0,2271,; m=0,0314x £+ 0,023

avec a=ax(%FC),+f ; d'=da"® ; b =f(d) ,k=0'x(%Ca)? m=sk)

(Vv )rec = 49’7 X P0~256
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4.7 — Applications

Sur les figures 4-10 et 4-11 on représente deux exemples de simulation des essais réalisés au
laboratoire sur un sol sec (1,20m) et sur un sol humidifié a 23% (2,20m) en utilisant

1I’équation (4.8). Les résultats obtenus sont tout a fait satisfaisants.

600

—@—Formule
—=—Essai a 1.20m

500

0 200 400 600 800
P(kPa)

Figure 4-10 : Simulation de la variation de Vs pour le sol naturel sec a 1,20m
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Figure 4-11 : Simulation de la variation de Vs pour le sol naturel a 2,20m et w=23%
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Un autre exemple sera donné sur la reproduction du profil de la vitesse de cisaillement en
profondeur déterminé par la méthode de 1’analyse des ondes de surface spectrales (SASW)
sur le site de Beugnatre, référencé site du Km 140 dans la base de données de la SNCF. Une
centrale d’acquisition STRATAVIZOR de 48 voies connectées avec 48 géophones de 10 Hz a
¢été installée. Un marteau de 10 kg a été utilisé comme source dynamique. La distance entre la
source et le premier géophone est de 10 m. Les résultats des ondes S mesurées sont présentés

dans le tableau 4-3. V a été mesurée tous les 1,20 m.

Tableau 4.3 :Le profil de la vitesse de cisaillement sur le site de Beugnitre par la technique SASW

(SNCF, 2005)
Profondeur Vs P

(m) ms) | (gfem’) | ¥
0,0 1222 1,7689 | 0,4265
1,2 1339 1,7689 | 0,4297
2,4 167,4 1,7689 | 0,2937
3,6 233,7 1,7689 | 0,3670
4.8 2435 1,7689 | 0,3919
6,0 166,3 1,7689 | 0,4654
7,2 79,7 1,7689 | 0,4682
8,4 2232 1,7689 | 0,4187
9,6 166.,6 1,7689 | 0,4717
10,8 133.9 1,7689 | 0,4711

Les parameétres géotechniques utilisés pour calculer V; selon I’équation 4.8 sont présentés au
tableau 4-4. Pour des profondeurs supérieures a 5Sm, les paramétres ont ¢té estimés (tableau

4-4). Une comparaison entre les deux profiles est présentée sur la figure 4-12.

400 500

——Formule
—— SASW

Z(m)

10 |

12 |

14 &

Figure 4-12 : Comparaison entre profils de V, calculé et celui déterminé par la technique SASW
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Tableau 4-4: Paramétres géotechniques utilisés dans le calcul de V| sur le site de Beugnatre

Profondeur | Fines(%)| C(%) | W(%)| Pseche(Mg/m®) | p.(Mg/m3) e s, fe) | YKN/m®)
0,01 25 6 | 10 149 2,719 [ 0.83] 0,33 | 0.773679 | _16.41
0,11 25 6 | 20 153 2,719 | 0,78 0,69 | 0,728041 | 18,31
0.2 25 6 | 22 1,54 2,719 | 0,77] 0,78 0,711090| 18,78
0.3 25 6 | 26 1,50 2,719 | 0,81 0,87 [ 0,763391 | 18,89
0,4 28 6 | 26 1,50 2,719 | 0,82] 0,86 | 0,772219] 18,81
0,51 28 6 | 26 1,53 2,719 | 0,78 0,91 0,722544 | 19,28
0,61 28 6 | 26 1,53 2,719 | 0,78 091 [ 0,726572| 19,24
0,71 25 6 | 26 1,54 2,719 ] 0,76 ] 0,93 | 0,705820] 19,45
0,81 25 6 | 26 1,55 2,719 | 0,75] 0,94 | 0,695329 | 19,56
0,91 25 6 | 26 1,52 2,719 | 0,78 ] 0,90 | 0,730636 | 19,2
1,01 25 6 26 1,53 2,719 0,77 | 0,91 ] 0,720544 19,3
1,55 18 6 | 26 147 2,719 | 0,84 0,83 [ 0,797329| 18,59
1,65 16 6 | 23 148 2,714 | 0,83 ] 0,75 ] 0,776623| 18,29
1,76 16 6 23 1,47 2,714 0,84 | 0,74 ]| 0,793026 18,15
1,88 16 6 | 23 1,42 2,714__| 0,91 0,69 | 0,872418| 17,53
1,99 16 6 | 22 1,42 2,714 0,90 | 0,66 | 0,869303 | 17,41
2,53 178 | 5 | 20 1,40 2,714 0,94 0,58 | 0,913616| 16,82
2,63 17,8 | 5 | 20 143 2,714 0,90 | 0,60 | 0,864359 | 17,16
2,74 17,8 5 20 1,45 2,714 0,87 | 0,62 ] 0,835884 17,37
2,84 15 14 | 20 1,48 2,713 | 0,83 | 0,65 | 0,782249| 17,79
2,94 15 14 | 20 15 2,713 0,81] 0,67 ] 0,757759] _18.00
3,05 15 14 20 1,52 2,712 0,781 0,69 ] 0,729417 18,25
3,15 15 14 | 20 1,52 2,712 0,79 0,69 | 0,734806 | _ 18,2
3,48 15 15 [ 16,7 1,50 2,712 0,80 ] 0,56 | 0,752932| 17,54
3,58 156 | 15 [17,23 1,53 2,712 0,77 0,60 [ 0,715321 | 17,96
3,69 16,3 | 15 [17,77 1,53 2,712 0,76 ] 0,63 | 0,710262 | 18,09
3,78 16,8 | 15 18,30 1,55 2,712 0,74] 0,67 ] 0,687163] 18,4
3,87 174 | 15 18,89 1,56 2,712__| 0,74 0,69 | 0,678489 | 18,58
3,97 18 9 [19.42 1,54 2,712 | 0,76 ] 0,69 | 0,703494 | 1841
4,07 20 9 19,96 1,53 2712 | 0,77] 0,70 0,712942| 184
2,16 21,7 | 9 20,49 1,52 2,712 0,78 0,70 | 0,733143 | 18,29
4,53 27 9 (22,58 1,59 2,712 0,70] 0,86 | 0,648615] 19,49
2,62 27 9 23,16 1,59 2,712 0,70 0,89 | 0,642871] 19,65
4.7 23 9 | 237 1,59 2,712 | 0,70 0,91 | 0,64501 | 19,71
4,79 21 9 [2353 1,60 2,712 0,70] 0,92 | 0,632650 | 19,83
4,88 21 9 23,35 1,58 2,712__| 0,71 0,89 | 0,652251 | 19,57
4,97 19 9 23,18 1,58 2,712 | 0,71] 0,88 | 0,657696 | 19,48
5,06 18 9 | 25 1,56 2,712 | 0,73] 0,92 | 0,676234 | 19,56
5.14 18 9 | 25 1,56 2,712__| 0,74 0,92 | 0,678057 | 19,54
5,51 18 9 | 25 1,5184 2,712 0,78 0,86 | 0,732556 | 18,98
5,59 18 9 | 25 1,528 2,712 | 0,77] 0,87 | 0,720295| 191
5,68 18 9 | 25 1,4936 2,712 | 0,81 0,83 | 0,765810 | 18,67
577 18 9 25 1,5112 2,712 0,791 0,85 | 0,74197 18,89
5,86 18 9 | 25 1,5152 2,712__| 0,79 0,85 | 0,736718 | 18,94
5,94 18 9 | 25 1,5016 2,712 0,80 | 0,84 | 0,754828 | 18,77
6,49 18 9 25 1,5224 2,712 0,78 | 0,87 | 0,727407 19,03
6,58 18 9 | 25 1,5152 2,712__| 0,79 0,86 | 0,736718| 18,94
6,66 18 9 25 1,5216 2,712 0,78 | 0,87 | 0,728432 19,02
6,76 18 9 | 25 1,484 2,712 0,83 0,82 | 0,779321| 18,55
6,85 18 9 | 25 1,4536 2,712 0,86 | 0,78 | 0,824620 | 18,17
6,94 18 9 | 25 1,468 2,712 0,85] 0,80 | 0,802674 | 18,35
7,03 18 9 | 25 1,4752 2,712__| 0,84 0,80 | 0,79203 | 18,44
7,48 18 9 [ 25 1,4696 2,712 | 0,84 | 0,80 | 0,800290 | 18,37
7,57 18 9 | 25 1,5128 2,712 0,79] 0,85 | 0,739863 | 18,91
7.75 18 9 | 25 1,5232 2,712 0,78 0,86 | 0,726384 | 19,04
7,84 18 9 | 25 1,5216 2,712 | 0,78 ] 0,87 | 0,728432] 19,02
7,93 18 9 | 25 1,5024 2712|081 0,84 [ 0,753743| 18,78
8,02 18 9 | 25 1,496 2,712 | 0,81] 0,83 | 0,762489| 18,7
RE 18 9 | 25 1,512 2,712 0,79] 0,85 ] 0,740917| 18,9
8,58 18 9 | 25 1,5224 2,712 0,78 0,87 | 0,727407 | 19,03
8,68 18 9 | 25 1,5752 2,712 | 0,72] 0,94 | 0,664581| 19,69
8,77 18 9 | 25 1,552 2,712 | 0,74]0,91]0,691048| 194
8,87 18 9 | 25 1,52 2,712__| 0,78 0,86 | 0,73049 | 19.00
8,97 18 9 | 25 1,5184 2,712 0,78 0,86 | 0,732556 | 18,98
9,07 18 9 | 25 1,5448 2,712 0,75] 0,90 | 0,69961 | 19,31
9.17 15 9 | 25 1,5768 2,712 | 0,72] 0,94 | 0662818 | 19,71
9,27 15 9 | 25 1,616 2,712 0,67]0,99 ] 0,621985] 202
9.37 15 9 [ 215 1,71 2,712__| 0,58 | 0,99 | 0,541383 | 20,76
9,46 15 9 | 22 1,69 2,712 0,60 | 0,99 | 0,552585 | 20,67
9,56 15 9 | 21 1,73 2,712 0,57 ] 1,00 | 0,526915 | 20,91
9.79 15 9 | 23 1,67 2,712 0,62 0,99 | 0,573281| 20,53
10,01 15 9 | 22 1,70 2,712 | 0,60 | 0,99 | 0,549992 | 20,71
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On observe qu’il y a un écart entre 6 et 8 m, qui peut étre dii a des valeurs de teneur en eau et
de I’indice des vides considérés dans le calcul, différentes de celles des loess au moment de la
réalisation des mesures SASW. Mais aussi, il faut se poser la question sur la fiabilité des
mesures in situ par cette technique pour des profondeurs importantes. La SASW est connue
d’étre précise en faibles profondeurs mais a partir de plus de 6m, la fiabilité pourrait étre mise
en cause. En effet, une valeur de Vi de 80 m/s semble trop faible pour le sol en question a

I’état non saturé.

4.8 — Conclusion

Dans ce chapitre, I'influence de certains parametres sur 1’évolution de la vitesse de
cisaillement, comme la pression, la teneur en eau, les fines et la densité a été mise en évidence
et ce grace a la technique des bender elements. Les essais ont montré que la vitesse de
cisaillement augmente avec la pression, diminue avec I’augmentation de la teneur en eau,
alors qu’a travers ces essais on a compris que la cimentation due a la présence d’argiles crée
des liants fragiles entre les particules et que leur élimination dépend de la pression appliquée
et/ou du degré de saturation du sol. Les liants créés par les particules de carbonates sont plus
solides et se dégradent au fur et a mesure que la pression évolue jusqu’a atteindre une
pression proche de 450 kPa. A cette pression, les particules sont complétement écrasées. Ce
niveau de compréhension sur le comportement des loess, a permis de corréler la vitesse de

cisaillement a des paramétres géotechniques simples.
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Chapitre V

Développement d'une méthode d’évaluation du risque de liquéfaction

5.1 — Introduction

Les essais cycliques montrent bien que ¢’est 1’évolution des déformations qui contrdle le
phénoméne de liquéfaction (Voir chapitre 3), ainsi il serait plus rationnel d’analyser ce
phénomeéne en terme de déformations, or la plupart des méthodes existantes sont basées sur
des approches en terme de contraintes. Dans cette étude, sachant que ’objectif est d’utiliser
les essais courants de géotechnique in-situ (SPT, CPT, PD, etc.) qui donnent en général des
grandeurs de contraintes, on va adopter I’approche de contraintes dans notre développement.
Dans ce chapitre, une évaluation des différentes méthodes évoquées dans le chapitre 1 sera
présentée avec la détermination du risque de liquéfaction sur le site de Beugnatre, référencé
site du Km 140 dans la base de données de la SNCF, et ce a partir des mesures géotechniques
déterminées in situ et au laboratoire. Ensuite, on proposera une nouvelle méthode basée sur le
calcul de la vitesse de cisaillement. Le principe de la méthode repose sur trois étapes
majeures : en premier, les données in situ (SP7, CPT, DMT, PD,V;) sont traduites en profil de
vitesse de cisaillement qui représente 1’état naturel non saturé du sol, dans la deuxi¢me étape
et grice a la relation développée au chapitre IV, le passage au profil de la vitesse de
cisaillement a 1’état saturé est possible; ensuite ces données seront traduites en profil de
module de cisaillement en petites déformations. Dans la derni¢re étape et a partir d’une
relation déterminée entre le module, le nombre de cycles et les courbes de résistance a la
liquéfaction, le rapport de résistance a la liquéfaction et le facteur de sécurité sont déterminés
respectivement. Une application directe sur quatre chantiers sélectionnés sur le tracé de la
LGV nord sera présentée : les résultats montrent que le facteur de sécurité est largement
influencé par la présence des fines, des carbonates, et surtout de la densité. En effet, un état
initial d’une couche caractérisée par une certaine cimentation et porosité pourra indiqué un
facteur de sécurité assez élevé, alors qu’aprés saturation, ce facteur change d’une fagon
importante indiquant un vrai risque de liquéfaction de la couche. Finalement, 1’évaluation
requise sur les quatre sites étudiés nous laisse un peu sceptiques sur la forme de la fonction

utilisée pour étudier I’effet de la densité.
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5.2 — Evaluation des méthodes existantes portant sur le risque de liquéfaction a partir des
mesures in situ

5.2.1 — Evaluation par la méthode SPT

A partir des résultats des essais SPT procurés par la SNCF, on a établi les variations de la

teneur en eau (figure 5-1(a)) et du nombre de coups (figure 5-1(b)) en fonction de la

profondeur pour deux plots, le plot 101 qui est un plot non saturé et le plot 1 qui est un plot

saturé. Pour le calcul de Rcg, la méthode de Blake sera adoptée pour sa simplicité dans

I’application et la formule de la méthode simplifiée de Seed et Idriss pour le calcul de Rcs.

Teneur en eau (%) Nombre de coups (N/30cm)
0 10 20 30 40 0 10 20 30 40
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Figure 5-1 : (a) Profil vertical de la teneur en eau ; (b) Profil du nombre de coups en

fonction de la profondeur. Plots 101 (non saturé) et 1 (saturé) (SNCF, 2003)

Sur la figure 5-1 (a), on constate que la saturation du plot n’est pas parfaite. La teneur en eau
apres saturation semble se stabiliser a partir de 4m a 24% alors qu’elle n’a pas trop changé
pour les premiers métres (20%). En revanche, sur la figure 5-1(b) on remarque un changement
notable dans le nombre de coups mesuré pour le plot saturé : il est inférieur a celui du plot non
saturé, méme nul entre 3m et 4m de profondeur pour une faible variation de la teneur en eau.

On pense que ceci est principalement di a 1’affaiblissement de liants d’argiles par I’adsorption
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d’eau. Dans la suite, on procédera par I’application de la méthode de Blake pour évaluer le
risque de liquéfaction apres la saturation du plot.

On rappelle que la méthode consiste & calculer le nombre de coups normalisé et corrigé
(N1)eo-cs €équivalent a celui d’un sable propre nécessaire pour I’obtention de Rcr7s5. D’apres
I’équation (1.11), on a :

(NDgo =N XCyxCpxCpuxCy xCy

mes
Par référence au tableau 1-8, on considérera les facteurs de corrections Cg = Cg = Cs = 1,
Cr = 0,75. Cy est a calculer avec la profondeur (voir tableau 5-1 ci-dessous) . La correction
pour les fines peut étre estimée soit par la relation proposée par Robertson et Wride,

1997 (équation 1.10):
(N goes =K -(N1)go

avec K = 1+K%}(F.C.—5)}
30

soit par celle proposée par Seed et Idriss (équation 1.15) :

(NDgoes =€ +,B(N1)60

Tableau 5-1 : Calcul analytique détaillé du nombre de coups corrigé (N;) ¢ apreés saturation du plot

Z(m)| N (coups) | w(%) | fines(%)| e | YKN/m®) | Y(KN/M®) [ &’ o(kPa) | K [ Cn | (Ni)eo | (N1)eoes | Rery7s
0,15 9 16,57 20 0,78 17,78 7,78 1,167 1,375 1,7 111,475 15,778 |1,72E-01
0,6 6 18,5 20 0,78 18,07 8,07 4,844 1,375 1,7 7,65 | 10,5187 | 1,15E-01
1,05 9 19,13 20 0,78 18,17 8,17 8,579 1,375 1,7 111,475 15,778 | 1,72E-01
1,5 8 19,98 20 0,78 18,30 8,30 12,450 1,375 | 1,7 10,2 14,025 | 1,53E-01
2,2 4 23,95 16 0,937 17,37 7,37 16,221 1,275 1,7 5,1 6,502 |[7,67E-02
2,65 1 23,43 16 0,937 17,30 7,30 19,347 1,275 1,7 1 1,275 | 1,6256 |5,15E-02
3,1 0 20,128 16 0,937 16,84 6,83 21,197 1,275 | 1,7 | 0.00 0.00 [4,84E-02
3,55 0 18,74 16 0,822 17,70 7,69 27,311 1,275 1,7 0.00 0.00 4 ,84E-02
4 7 20,93 16 0,822 18,02 8,02 32,082 1,275 1,7 | 8,925 | 11,379 [1,24E-01
4,45 6 22,43 18 0,762 18,86 8,86 39,452 1,325 [1,592]|7,1643] 9,492 |[1,04E-01
4,9 16 24,71 18 0,762 19,21 9,21 45,160 1,325 |1,488]|17,856| 23,660 |2,64E-01
5,35 11 22,71 18 0,762 18,90 8,90 47,662 1,325 |1,448] 11,949 15,833 |1,72E-01
5,8 9 11,33 18 0,762 17,15 7,15 41,496 1,325 |1,552]10,478] 13,883 | 1,51E-01
6,25 17 31,93 18 0,762 20,32 10,32 64,551 1,325 |1,244]1 15,869 21,026 |2,30E-01
6,7 24 32,21 18 0,762 20,37 10,37 69,489 1,325 |1,199] 21,593 28,610 | 3,68E-01
7,15 25 21,29 18 0,762 18,68 8,68 62,126 1,325 |1,268] 23,788 31,519 | 3,75E-01
7,6 20 22,24 18 0,762 18,83 8,83 67,146 1,325 |1,220] 18,305 24,254 |2,73E-01
8,05 14 21,53 18 0,762 18,72 8,72 70,244 1,325 |1,193]12,528] 16,599 | 1,80E-01
8,5 15 19,24 18 0,762 18,37 8,37 71,178 1,325 |1,185] 13,334 17,668 | 1,92E-01
8,95 15 21,36 18 0,762 18,70 8,70 77,868 1,325 [1,133]12,748] 16,892 |1,84E-01
94 16 23,73 18 0,762 19,06 9,06 85,211 1,325 |1,083]12,999| 17,224 |1,87E-01
9,85 17 23,73 18 0,762 19,06 9,06 89,291 1,325 |1,058] 13,492 17,878 |1,94E-01

Dans les calculs et d’apres la méthode de Blake, le facteur Cy est pris égal a 1,7 dans le cas
ou sa valeur est supérieure a 1,7; pour (Nj)g supérieur a 30, sa valeur sera ignorée dans le

calcul de Rcp.




Chapitre V : Développement d’'une méthode d’évaluation du risque de liguéfaction 172

Le calcul de la masse volumique du sol a été déterminé a partir de 1’équation suivante :

y:(l+wijvx}w
l+e )

ou G; est la masse volumique des particules moyenne G = 2,715.

Pour déterminer le facteur de sécurité Fy; = Rcr / Rcs, et en se basant sur des mesures in-situ
(figure 5-2), on a considéré une valeur de 0,05 pour le rapport de 1’accélération horizontale
maximale sur pesanteur (amax/g) dans le calcul de R¢s. Le calcul de Reg étant fait a partir de
I’équation (1.1). Finalement, on multiplie Rcxz par le facteur d’échelle K,,. Vu que I’effet du
passage du TGV n’est pas similaire a celui d’un séisme, il reste difficile & déterminer le vrai
facteur d’échelle. Sachant que cet effet est inférieur a celui d’un séisme de 7,5 de magnitude
et par référence a la figure 1-11, ce facteur est largement influencé par rq, donc par la
profondeur : il augmente avec la profondeur. En premiére approximation, on prend une valeur
moyenne croissante de 1,75 en surface jusqu’a 2,25 a la profondeur de 14m environ dans le
calcul.
Section 2 Acc X Maxi (m/s?)

2]
Ballast N
0 Sous-couche| Acc.22 ]
Couche de forme reezo
‘
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Figure 5-2 : : Courbes d'isovaleurs (interpolation) des accélérations horizontales maximales mesurées sur

le site de Beugnatre (SNCF, 2004)

Sur la figure 5-3 (a), on représente la variation de Rcg et de Rcs déterminés a partir de la

méthode SPT. Comme le montre la figure, le Rcg est inférieur a Reg pour la couche de 2m a
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4m. Ceci se traduit par un facteur de sécurité proche de ’unité aprés avoir multiplié par le

facteur échelle (figure 5-3b). Donc la couche située a 3,10m avec un facteur de sécurité de

I’ordre de 1,16 est "probablement" celle qui représente le plus grand risque de liquéfaction.

Si I’on calcule la probabilité de la liquéfaction & cet endroit en utilisant 1’équation (1.23) on

trouve une probabilité de I’ordre de 39%, étant la plus importante par rapport aux autres

couches.

o
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Figure 5-3 : (a) Courbes de Rcr et Rcs déterminés a partir de la méthode SPT pour le plot 1 (b)
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Figure 5-4 : Courbe simplifiée recommandée pour le calcul de Rcy a partir du SPT pour un

5% <F.C.<35 % pour les plots saturé et non saturé
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Ces 39% ne sont pas forcément représentatifs du vrai potentiel de liquéfaction de cette
couche, car la cohérence dans ces calculs de probabilité dépend largement de la consistance
entre les mesures SPT et CPT. Finalement, on peut aussi observer que la forme de la variation
du facteur de sécurité est identique a celle de Rcr, comme si Rcs joue le role d’un axe de
référence et que 1’enveloppe du Rcr situe les points par rapport a cet axe. Pour comprendre
cette idée, on présente sur la figure 5-4, la variation de Rcr pour les deux plots, saturé et non
saturé, en fonction du nombre de coups normalisé. La relation est une courbe délimitant deux
zones : zone ou les points de R¢s sont situés en dessous de la courbe et sont classés comme
potentiellement « non liquéfiables » et zone ou les points Rcg sont situés au dessus et sont
classés avec un potentiel de liquéfaction « extensive », alors que tous les points de R¢s situés

sur la courbe sont classés avec un potentiel de liquéfaction « marginale ».

La courbe montre aussi que I’effet de la saturation sur Rcg n’est pas significatif: les deux
courbes se confondent. Quelques soient les résultats, on ne peut pas vraiment juger sur 1’effet
des fines, des carbonates et de la saturation sur le calcul de Rcg. La seule conclusion qu’on
peut déduire de cette méthode, c’est qu’il existe une couche potentiellement liquéfiable située

entre 2m et 4m avec une probabilité de liquéfaction de I’ordre de 39%.

5.2.2 — Evaluation par la méthode CPT

On présentera au début de ce paragraphe les données (la résistance de pointe et le frottement
latéral en fonction de la profondeur) des plots CPT101 et CPT1 procurées par la SNCF. Le
plot CPT101 est un plot non saturé alors que le plot CPT1 est un plot saturé. Pour le calcul de
Rcr, la méthode itérative et intégrale de Robertson et Wride détaillée au chapitre I sera
adoptée. Bien que I’essai CPT soit plus fiable que 1’essai SPT (voir tableau 1-4), il existe
néanmoins un désavantage car aucun échantillon ne peut étre récupéré par 1’essai de
pénétration a cone. Des corrélations entre la résistance de pointe, le rapport de frottement
(FR =f; / qx100) et le pourcentage des fines existent dans la littérature (Suzuki et al., 1995a ;
1995b; Robertson et Wride, 1997; Olsen, 1997; Mitchell et Brandon, 1998) et qui pourront

étre utilisées en revanche.
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Figure 5-5 : Profil vertical de (a) la teneur en eau (b) et de la résistance de pointe en fonction de

la profondeur pour les deux plots CPT101 et CPT1

Sur la figure 5-5 (a) on remarque que la teneur en eau aprés la saturation du sol n’a pas trop
changé sauf dans le sol entre 1m et 5m. La variation de la teneur en eau a 2m est la plus
importante : de 18% a 25%. On peut observer 1’effet de cette faible variation sur les courbes
de résistances de pointes présentées sur la figure 5-5 (b). Celles-ci indiquent une faible
résistance a la pénétration entre les couches 2m et 3,50m et pour la couche a 4,36m. Donc,
cela pourrait suggérer que ces couches représentaient un certain risque de liquéfaction. Pour
vérifier, on rappelle sur la figure 5-6, et sous la forme d’un diagramme, la procédure a suivre
dans la méthode de Robertson et Wride. En premicre étape, on proceéde par éliminer les
couches qui ont un comportement d’une argile (avec la vérification du critére chinois). Les
autres couches sont reclassées comme sols granulaires plastiques (/.>2,6) et non plastiques

(1.<2,6). Le but de cette classification est 1’obtention d’une résistance de pointe normalisée
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équivalente & celle d’un sable propre. L’application directe de la méthode sera présentée dans

la suite.
Avec n =1 (Argile)
Calcul de g et de I
I | |
Sil.<2,6 Sil.>2,6
Le sol est supposé granulaire Le sol est une argile non
liquéfiable sauf si le critére
chinois est vérifié (Seed et
Sil.<2,6 Sil.>2,6 Idriss, 1975) :
Le sol est granulaire Le sol est silteux e F.C.deargile <15%
non plastique probablement plastique o w.<35%
Utiliser I, (n=0,5) Recalculer qqn et I avec o Wnat> 0,9 wy
pour calculer (qcin)es n=10,75
Utiliser I. (n=0,75) pour
calculer (qciN)es

Figure 5-6 : Diagramme résumant la procédure de Robertson et Wride pour le calcul de

résistance de pointe normalisée

A — Premiére étape : n =1, le sol est supposé argileux
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Figure 5-7 : Profil de I’indice du comportement du sol I, pour n=1
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Sur la figure 5-7, on présente le premier profil de I’indice du comportement limite des sols, 1.
pour n = 1. A cette étape, I’indice pour des valeurs supérieures a 2,6 refléte le comportement
d’une argile non liquéfiable. Selon la figure, apparemment ceci concerne les couches entre
4m a 6m, et puis les couches a partir de 8m. Sauf si le critére chinois est vérifié, ces couches
seront ¢éliminées dans la deuxiéme étape de la procédure, or on peut directement conclure que
ce critére n’est pas vérifié puisque la teneur en eau dans ce cas la est inférieure a 0,9 x wr
(0,9 x 28 % = 25,2%).

En suivant I’organigramme décrit par Robertson et Wride, le calcul est refait pour I < 2,6 (les
couches granulaires) avec n = 0,5. Le profil de I pour cette étape est présenté sur la figure
5-8. Les couches granulaires identifiées comme granulaires non plastiques sont celles ou
I. < 2,6, et les couches ou le sol est silteux, probablement plastique sont situées au dela de la
droite I, =2,6. Ceci concerne les couches situées entre 1m et 6m de profondeur. Le calcul pour
ces couches doit étre refait avec n = 0,75. Les autres conservent leur I, pour le calcul de la
résistance de pointe normalisée, qcin.

Sur la figure 5-9, on récapitule la distribution des couches : zone 1 concerne les couches ou le

sol est granulaire non plastique, zone 2 concerne les couches avec probablement des argiles

B — Deuxiéme étape : n =0,5, le sol est supposé granulaire
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Figure 5-8 : Profil de I’indice du comportement du sol I, pour n=0,5
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Figure 5-9 : Profils de I’indice du comportement limites des couches (a) Zone 1: les couches granulaires
non plastiques (b) Zone 2 : les couches avec probablement des argiles non liquéfiables (c) Zone 3 : sols

silteux probablement plastiques et argiles non liquéfiables.
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Figure 5-10 : Profil final de ’indice du comportement du sol I, pour le calcul de Rcg pour les plots 101 et 1
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non liquéfiables (puisque le criteére chinois n’est pas vérifié et F > 1% ), et la zone 3 concerne

les sols silteux probablement plastiques et des argiles non liquéfiables.

Sur la figure 5-10 on présente les valeurs finales de I retenues pour le calcul du Reg.
Le tableau 1-10 donne une idée plus claire sur la nature des couches d’aprés leur I.. On peut
remarquer sur cette figure que 1’effet de I’eau n’est pas mis en évidence, seul entre 2m et 3m

I n’existe plus pour le plot saturé (CPT1).
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Figure 5-11: (a) Profil de la résistance de pointe normalisée par rapport a la contrainte verticale

effective (b) Profil de la contrainte normalisée multipliée par le facteur correcteur Kc pour obtenir

(qCIN)cs
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Ceci expliquera peut-étre la nature argileuse de ces couches. D’aprés 1’organigramme détaillé
sur la figure 1-15, la détermination de K. (1.18), un facteur correcteur qui est fonction des

caractéristiques des particules du sol, est conditionné par L.

Sur la figure 5-11 (a) on présente la variation de la résistance de pointe normalisée par rapport
a la contrainte effective verticale, et sur la figure 5-11 (b) on présente la résistance de pointe
multipliée par K, pour obtenir son équivalent dans le cas du sable propre (gcin)es. A partir de
ces figures, on voit que I’effet de I’eau n’est visible qu’entre les couches 2m et 4m ou les
valeurs de la résistance de pointe sont plus faibles par rapport a celles mesurées a 1’¢tat initial.
A partir de 4m, le sol semble avoir une résistance plus importante par rapport aux couches

sensibles situées entre 2m et 4m.
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Figure 5-12 : Variation des deux rapports Rcg et Rcs pour le plot saturé CPT1

Sur la figure 5-12, on présente la variation des variables Rcr et Res dans le cas du plot saturé.
La couche qui semble représenter un risque est située a 3,30m avec un facteur de sécurité de
I’ordre de 1,7 (figure 5-13). Pour les autres couches situées entre 1m et 6m, elles présentent
tous a peu pres le méme facteur de sécurité de 1’ordre de 2,5. Une autre fagon d’identifier les
points a risque est en tragant la courbe Rcg en fonction de (qcin)es. On présente sur la figure
5-14, la variation du Rcg pour le plot saturé en fonction de la résistance de pointe normalisée.

La relation est une courbe délimitant deux zones : zone ou les points de R¢s sont situés en
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dessous de la courbe, appelée zone potentiellement « non liquéfiable » et zone ou les points
sont situés au dessus, appelé zone avec un potentiel de liquéfaction « extensive » : on peut
remarquer la présence de deux points (encerclés sur la figure) dans cette zone et qui

correspondent a la profondeur de 3,3m .
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Figure 5-13 : Profil du facteur de sécurité pour le plot CPT1
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Figure 5-14 : Evaluation du risque de liquéfaction suivant la relation Rcg — (qcin)es
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5.2.3 — Evaluation par la méthode V

On va essayer de montrer dans ce paragraphe les avantages et les limites de 1’approche
proposée par Andrus et Stokoe (1997) et améliorée par Andrus et al. (1999). Sur le site de
Beugnatre, le profil vertical de la vitesse des ondes de cisaillement a été déterminé par la
méthode d’analyse spectrale des ondes de surface (SASW). Les résultats des ondes de
cisaillement mesurées sont présentés dans le tableau 5-2. V a été mesurée tous les 1,20 m. La
masse volumique supposée constante et le coefficient de Poisson ont été¢ déterminés par un

calcul inverse de la méthode (tableau 5-2). Le profil de V est présenté sur la figure 5-15.

V, (m/s)
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Figure 5-15 : Profil de la vitesse de cisaillement sur le site du Km 140 (SNCF, 2004)

On peut distinguer, sur le profil, différentes caractéristiques mécaniques des sols. En effet, on
remarque trois zones différentes, celle située jusqu’a 6m et caractérisée par une augmentation
de V, suivie par la zone située entre 6m et 12m ou V; diminue progressivement et celle située
au-dela de 12m caractérisant la limite limon / craie. Comme V; varie avec la densité, on
conclut que le sol a 7,20m ou ¥V est minimum, peut étre caractérisé par un indice des vides

assez grand a I’état non saturé.

Pour le calcul de Rcgr ’équation (1.33) sera utilisée. Pour Rcg une valeur moyenne de
I’accélération maximale de 0,5 m/s? sera adoptée. Enfin, on mentionne qu’on a supposé que

les mesures de Vs ont été prises apres la saturation du sol (ce qui est tres difficile a réaliser).
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Ceci suppose que le rapport des contraintes verticales, totales et effectives, est calculé en

considérant une nappe phréatique affleurante.

Tableau 5-2 :Mesures de la vitesse de cisaillement sur le site de Beugnatre par SASW (SNCF, 2004)

Profondeur Vs p

(m) (ms) | (gem’) | "

0,0 122,2 1,7689 | 0,4265
1,2 1339 1,7689 | 0,4297
24 167,4 1,7689 | 0,2937
3,6 233,7 1,7689 | 0,3670
4,8 243,5 1,7689 | 0,3919
6,0 166,3 1,7689 | 0,4654
7,2 79,7 1,7689 | 0,4682
8,4 2232 1,7689 | 0,4187
9,6 166,6 1,7689 | 0,4717
10,8 133,9 1,7689 | 0,4711

Avec une densité spécifique des particules moyenne G, = 2,715, on peut calculer les valeurs

du poids volumique du sol qui sont présentées au tableau 5-3.

Tableau 5-3 : Variation du poids volumique du sol avec la profondeur

Z(m) e, w(%) v (kN/m*)
1,2 0,78 19 18,15
2,4 0,937 19.4 16,74
3,6 0,822 19,4 17,79
4.8 0,762 19,7 18,44

6 0,953 20 16,68
72 0,98 19 16,32
8,4 0,98 19,5 16,39
9.6 0,98 19 16,32
10,8 0,98 19 16,32

12 0,98 19 16,32
13,2 0,98 20 1645

Pour le calcul de Rcg, I’équation (1.33) proposée par Andrus et Stokoe (1997, 2000)

2
Vv
Ry, =al =~ | +b *1 —1*

100 Vsl_Vsl Vsl

ou Vi est la vitesse de cisaillement corrigée par rapport a la contrainte verticale effective et

’
v0

0.25
P
estégalea: V, =V xC, :VS( - ]
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V;; est la valeur limite de Vs, marquant le début de la liquéfaction, a et b sont des paramétres
d’ajustement, égalent a 0,03 et 0,9 respectivement (0,022 et 2,8 pour Youd et al., 2001 ) ;

V| est supposée varier linéairement en fonction du pourcentage des fines pour le sable et le
gravier, de 220 m/s (NCEER,1996) et 215 m/s (Youd et al., 2001) pour un F.C. £5%, 210 m/s
pour F.C. = 20% et 200 m/s pour un F.C. > 35%.

La valeur limite de la vitesse de cisaillement dans les sols sableux a été estimée comme :

Vy=215m/s F.C(%)<5

V,=215-05(F.C.=5)m/s  5<F.C(%)<35

V,=200m/s F.C(%) =35

Tableau 5-4 : Calcul de Rcg par la méthode proposée par Andrus et Stokoe (1997, 2000)

Z(m) € w (%) | o’y (kPa) | V, (m/s) %F.C. | V'y (m/s) | Vg (m/s) Rcr
1,2 0,78 19 9,78 122,2 20 207,5 218,52 10,0572253
2,4 0,937 19,4 16,176 133,9 16 209,5 217,00 10,0169710
3.6 0,822 19,4 28,044 1674 16 209,5 230,04 10,1106276
4,8 0,762 19,7 40,512 233,7 18 208,5 292,93 10,2424463

6 0,953 20 40,08 243,5 16 209,5 306,03 |0,2673477
7,2 0,98 19 45,504 166,3 16 209,5 202,48 10,2468829
8,4 0,98 19,5 53,676 79,7 16 209,5 93,11 10,0294473
9,6 0,98 19 60,672 2232 16 209,5 252,90 10,1668399
10,8 0,98 19 68,256 166,6 16 209,5 183,29 10,1308288

12 0,98 19 75,84 133,9 16 209,5 143,48 10,0711009
13,2 0,98 20 85,14 388,3 16 209,5 404,24 10,4813003

On note que 1’équation proposée par les auteurs doit étre utilisée uniquement dans le cas ou
Vs est 2 125m/s. Or on remarque que le point situé a 8,4m ne vérifie pas cette condition
(tableau 5-4). Ceci est di a la faible vitesse mesurée in situ qui est de ’ordre de 79,7m/s. On
pense que cette valeur n’est pas normale sachant que la technique SASW qui est connue pour
sa fiabilité dans ses mesures en faibles profondeurs, devient malheureusement imprécise a

partir des profondeurs importantes.

Sur la figure 5-16, on présente les variations de Rcr et de Res avec la profondeur déterminées
a partir de la méthode mentionnée précédemment. Le facteur de sécurité étant le rapport de

ces deux variables multiplié par le facteur échelle, est présenté sur la figure 5-17.
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Figure 5-16 : Variations de Rcgr et Rcs déterminées a partir de la méthode de Andrus et Stokoe

(1997, 2000)
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Figure 5-17 : Variation du facteur de sécurité
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A partir de ces figures, on peut identifier deux points avec risque de liquéfaction élevé : leurs
facteurs de sécurité est de 0,4 pour la couche a 2,40m et de 0,75 pour la couche a 8,40m
(couche soupgonnée avoir une mesure de vitesse de cisaillement erronée). Une autre fagon
d’évaluer le risque de liquéfaction de ces couches a partir des mesures de ¥ est en tragant la

courbe Rcr en fonction de la vitesse de cisaillement normalisée, V; (figure 5-18).

0.6

o
(9)]
T T T T 1T TT

o
N
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o

500

Figure 5-18 : Evaluation du risque de liquéfaction suivant la relation Rcg — Vs,

Encore une fois, la représentation de Rcr en fonction de Vg nous montre une relation
exponentielle qui sépare la zone de liquéfaction de la zone de non liquéfaction. On peut

facilement identifier les deux points ou le Rcg est supérieur a leur Rcg, comme discuter avant.

Finalement, on présente sur la figure 5-19 la comparaison entre les facteurs de sécurité
obtenus par les trois méthodes. La figure montre que les trois méthodes sont assez cohérentes
et indiquent des couches a risque situées entre 2m et 4m. Par contre, les facteurs de sécurité
calculés par les méthodes SPT et CPT sont compris entre 1 et 2 pour ces couches a risque,
alors qu’il est inférieur a 1 selon 1’approche par Vs. On pourrait bien sir se poser la question

sur la précision des mesures de V, réalisées a des profondeurs supérieures a 6m.
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Figure 5-19 : Comparaison entre les facteurs de sécurité déterminés a partir des trois méthodes

classiques d’évaluation du risque de liquéfaction

5.3 — Conclusion

Dans le paragraphe 5.2 on a essay¢ d’adopter et d’appliquer respectivement les trois méthodes
classiques utilisées pour évaluer le risque de liquéfaction d’un sol soumis a des chargements
dynamiques. L’application directe était faite sur le site de Beugnatre ou les données in situ
sont disponibles. Les résultats ont montré qu’il existe des couches a risque situces entre 2m et
4m. Les essais triaxiaux cycliques ont montré que c’est la couche a 2,20m qui est la plus
liquéfiable. Ceci est en bon accord avec I’approche par V; indiquant un facteur de sécurité de
0,4 pour cette profondeur. Néanmoins, on ne peut pas tirer des jugements globaux concernant
ces méthodes surtout en ce qui concerne les incertitudes. De plus, certains facteurs importants
ne sont pas pris en considération. Par exemple, 1’effet des fines et de la cimentation naturelle
pour les sols a 4ge pléistoceéne ne figure dans aucune de ces méthodes. L’effet de la teneur en
eau et du comportement de 1’argile avec 1’augmentation du degré de saturation ou bien de la
charge appliquée sur la variation de la vitesse de cisaillement n’existe pas non plus. La
méthode de Blake et al., comme la plupart d’autres méthodes, sont des méthodes empiriques
qui sont souvent appliquées pour le cas d’un sable saturé, non cimenté, d’age holocéne avec la

présence des fines.
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5.4 — Développement d’une méthode permettant d’évaluer le risque de liquéfaction a partir
d’essais in situ sur sols non saturés

5.4.1 — Introduction

L’effet du vieillissement sur la résistance a la pénétration est reflété par un nombre de
coups plus grands ou une résistance de pointe plus importante (Mitchell, 1986 ; Joshi et al.,
1995). La résistance a la liquéfaction est manifestement sous estimée quand on utilise les
corrélations conventionnelles obtenues par les mesures SPT, CPT ou V. Youd et Hoose
(1971) et Youd et Perkins (1978) ont été parmi les premiers a noter I’augmentation de la
résistance du sable avec I’age géologique. Ils ont observé que les dépdts sédimentaires entre
les premiéres centaines d’années sont généralement plus susceptibles a la liquéfaction que les
sédiments Holocénes (<10000 années). Les Pléistocenes et les pré- Pléistoceénes, eux, sont les
plus résistants. Mitchell et Solymar (1984) et Mitchell (1986) ont conclu que le vieillissement
est un résultat de mécanismes chimiques tel la formation de gel d’acide de silice sur la surface
des particules et des précipitations de silice a partir des solutions. Ces précipitations créent des
liants de cimentation au niveau des contacts inter particules (Joshi et al., 1995). Mesri et
al.(1990) attribuent 1’augmentation de la rigidit¢é des sols naturellement cimentés a
I’amélioration du frottement qui se développe durant la consolidation secondaire. Selon les
auteurs, durant cette consolidation (vieillissement drainé€) I’augmentation de la résistance est
due a une diminution de la densité résultant des réarrangements continus des particules de
sable. En 1991, Schmertmann indique que les effets du vieillissement sont les résultats de
I’augmentation des contraintes effectives in situ, des glissements des grains, des déplacements
dispersives des particules, etc. Olsen et al. (2001) considérent que pendant une courte période
de quelques centaines a quelques milliers d’années, les effets mécaniques dus au
réarrangement des grains pendant la consolidation secondaire dominent vraisemblablement le
mécanisme de vieillissement. Cependant, avec le temps géologique la cimentation chimique
peut devenir prédominante. La question qui peut nous parvenir & 1’esprit est, gu’'en est-il de
limpact du vieillissement du sol sur les résultats d’ essais in situ ?

Bien que les mécanismes du vieillissement dans le sable ne soient pas clairement identifiés,
leur effet est pourtant bien reflété dans les résultats des essais : augmentation du nombre de
coups dans les essais SPT, de la résistance de pointe dans les essais CPT et de la vitesse de
cisaillement (Skempton,1986; Kulhawy et Mayne, 1990 ; Leon et al., 2006). En 1996, Arango

et Migues ont indiqué que les résistances de pénétration sont des mauvais indicateurs des
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conditions des dépdts de sable in situ quand la question de vieillissement existe. L ’incapacité
de ces essais de mettre en évidence les effets du vieillissement est essentiellement attribuée a
la nature de ces essais qui ne sont pas assez sensibles pour détecter les changements mineurs
dans la fabrique du sol et qui peuvent augmenter la résistance a la liquéfaction. Destructifs
dans leur nature, les essais détruisent la macrostructure du sol durant leur réalisation et par
conséquent les effets d’age ne sont pas présents dans les résultats d’essais. De fagon similaire,
mais a un degré beaucoup moins important, les mesures de la vitesse de cisaillement semblent
perturber ces effets. D’autre part, la vitesse de cisaillement est sensible & la variation de la

teneur en eau, a la densité, et a la pression.

5.4.2 — Méthode proposée

Dans ce paragraphe, on va introduire les principales étapes de la méthode qui permettront

d’évaluer le risque de liquéfaction a partir d’essais in situ. Ces étapes sont :

1 — traduction des parameétres déterminés par les essais SPT, CPT, DMT et PD (pénétrometre
dynamique) en Vj, en utilisant des relations présentées dans les paragraphes qui suivent ;

2 — détermination d’un profil de la vitesse de cisaillement en utilisant I’équation (4.8) et les
caractéristiques géotechniques du sol identifiées in situ ou au laboratoire (indice des vides,
teneur en eau, pourcentage des fines et teneur en carbonates) ;

3 — passage de 1’état initial qui est un état non saturé a 1’état saturé par la méme équation en
utilisant la teneur en eau de saturation ;

4 — calcul du module de cisaillement en petites déformations par la relation Gy = p Vi?;

5 — traduction de ce module en nombre de cycles équivalent ;

6 — calcul du Rcr triaxial ;

7 — calcul de Rep in situ et de Res .

8 — calcul du facteur de sécurité Fs = Rcr/ Res

Ces différentes étapes sont schématisées selon un organigramme présenté sur la figure 5-20.
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Figure 5-20 : Organigramme montrant les principales étapes de la nouvelle méthode d’évaluation du

risque de liquéfaction

Dans les paragraphes qui suivent on va détailler les étapes de la procédure et on finira par des

applications directes sur quatre sites différents sélectionnés par la SNCF.

Etape 1 : Traduction des essais in situ en mesure de vitesse de cisaillement

On présente dans cette partie des équations qui ont été développées pour corréler, en petites
déformations, la vitesse de cisaillement avec les résistances de pénétration déterminées a
partir des essais CPT et SPT (il n’existe pas encore des corrélations reliant les parametres
DMT a V). Les criteres généraux utilisés pour la sélection des données V, SPT et CPT sont :
(1) toutes les mesures considérées sont prises en dessous de la nappe phréatique ou
I’estimation des contraintes effectives peut étre faite d’une fagon raisonnable ; (2) toutes les
mesures considérées sont prises sur des couches uniformes et épaisses identifiées par le CPT;
(3) au moins deux mesures de V; considérées sont dans une méme couche uniforme. Dans le
tableau 5-5, on présente les résultats reportés par Andrus et al. (2002). Les propriétés du sol

considérées dans les analyses incluent : la vitesse de cisaillement non corrigée (V;), la vitesse
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de cisaillement corrigée par rapport aux contraintes (Vs;), le nombre de coups corrigé par
rapport & 1’énergie (Neo), le nombre de coups corrigé par rapport a I’énergie et aux contraintes

((N1)60), la profondeur (D), le pourcentage des fines (F.C.), et le coefficient d’uniformité (C,),

etc.

Tableau 5-5 : Corrélations entre Vs et les essais de pénétrations (Andrus et al. 2002)

Equations de corrélations Nombre des paires de R
données étudiées
F.C<10% | V,=66,7(Nsy)"***D""** 25 0,823
F.C.=10-35% |V,=72,3(Ng)"""*D"">* 10 0,951
F.C=0-40% | V,=72,9(Ns)"*** D"’ 39 0,788
F.C<10% |Vy=955((Ny)s)"**° 28 0,688
F.C.=10-35% |V,;=103,4((N})s))""" 13 0,878
F.C=0-40% | V,;/=101,8((N;)s))"*" 45 0,719
Sable V,=26,3(q.)"""° ;)" " ASF Non appliqué 0,61
Vi=774(qen)" " ASF Non appliqué 0,88
Argile Vi=14,3(q)"*(,)" 1" ASF Non appliqué 0,60
Vi=50,2(qc1n)" " ASF Non appliqué 0,82
ASEF est le facteur d’age relatif au sol et donné dans le tableau 5-6.
Tableau 5-6 : Facteur d’Age ASF (Age scaling factor)
Age Géologique ASF pour le sable ASF pour les argiles
Holocéne (<10,000 ans) 1,00 1,00

Pléistocene (10,000 a 1,5 millions |pour Vs non normalisée

d’années) 1,41 pour Vg normalisée

1,18 pour V non normalisée

1,27 pour Vg normalisée

Au tableau 5-7, on présentera quelques relations proposées dans la littérature en comparaison
avec celles présentées dans le rapport « Draft guidelines for evaluating liquefaction resistance

using shear wave velocity measurements and simplified procedures » de 1’Institut National

Américain des Standards et de Technologies (1999).
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Tableau 5-7 : Evaluation de Vs, équivalent pour les sables et graviers d’age Holocéne en dessous de la

nappe phréatique avec le nombre de coups du SPT corrigé de 30

Evaluation de V;

Référence Corrélation Relation
équivalent (m/s)
N;=60/67 Neo
V,=69(N)"' """ FF, 207 Ngo =30

Nj=nombre de coups mesurés selon les | pour les sables d’age |z = [0m  sont
Otha & Goto pratiques Japonaise Holocéne équivalents a une
(1978) ; Sykora z = profondeur (m) surcharge de 100 kPa
(1987a) F,;=1,00 pour les sols d” age 227 toutes les mesures
Holocénes pour les graviers |sont en dessous de la

F, = 1,085 pour les sables

= 1,189 pour les graviers

d’age Holocene

nappe phréatique

corrélation entre (N)g et V mesuré par

“crosshole”, normalisé par rapport aux

206

pour les sables d’age

Valeurs moyennes de

Vs avec (Np)g entre

contraintes effectives, des mesures|Holocéne et les 25 et 35
Sykora (1987b) .
pour le cas des sables d’age Holocéne | sables limoneux non | ¢’, = 100 kPa
et les sables limoneux non plastiques | plastiques en
en dessous de la nappe phréatique sur | dessous de la nappe
des sites aux Etats Unis phréatique
Vv — 53(N60)0.19(O./v)0.18
relation &  partir des  valeurs|232 Ngp=30
Rollins et al. équivalentes de Ny déterminées de |pour les graviers d’| o’y =100 kPa
(1998a) I’essai Becker et des mesures de Vi ;|age Holocéne toutes les mesures
186 points pris de 7 chantiers de sont en dessous de la
graviers Holoceéne nappe phréatique
Ve = Bi[(N)o]
204
B; =932+6,5 Valeurs moyennes de
pour les sables
B, =0,231%40,022 Viravec (Nj)so =30
propres et d’age ,
relation pour les sols non cimentés, . o’y =100 kPa
Holocéne en o
sables d’4ge Holocéne avec moins de N; corrigé selon Seed
dessous de la nappe
INAST (1999) 10% de fines non plastiques ; mesures et al. (1985) et

prises en dessous de la

nappe
phréatique

phréatique

Robertson et Wride
(1997 ; 1998)
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Dans les procédures basées sur CPT, une résistance de pointe normalisée de 160 est supposée
comme étant la limite supérieure pour que la liquéfaction d’un sable propre avec un Rcr
supérieur a 0,6 et dans le cas d’un séisme de 7,5 de magnitude, se produise (Youd et al. 1997 ;
Robertson et Wride, 1998). Selon des estimations reprises de la littérature et présentées dans
le rapport d’INST (1999), une valeur de V;; de 210 m/s est supposée €tre équivalente a un
nombre de coups corrigé de 30 et une résistance de pointe normalisée de 160 dans le cas d’un
sable propre. La valeur limite de V;; de 210 m/s dans le cas de liquéfaction est inférieure a la

limite adoptée en général et proposée lors du Workshop MCEER (1998).

Tableau 5-8 : Evaluation de V; équivalent pour les sables et graviers d’age Holocéne et en dessous de la

nappe phréatique avec une résistance de pointe normalisée de 160

Référence Corrélation Evaluation de Vs Relation
équivalent (m/s)

Vi =B I(qcu\/)B2 193 Valeurs moyennes de Vg,
B;=882+155 pour les sables avec g.v =160

Rapport B;=0,154£0,037 propres d’age o’y =100 kPa

INST Relation pour les sols non |Holocene eten Résistance de pointe

(1999) cimentés, sables d’4ge Holocéne |dessous de la normalisée selon Robertson
avec moins de 10% de fines non | nappe phréatique | et Wride (1997 ; 1998)
plastiques ; mesures prises en
dessous de la nappe phréatique

Etapes 2 et 3 : ont été déja introduites au chapitre I'V.
Etape 4 : Le profil final de V, sera multipli¢ par la densit¢ humide des couches pour

I’obtention du module de cisaillement en petites déformations.

Etape 5 : Détermination du module de cisaillement en fonction du nombre de cycles

Pour pouvoir relier le module de cisaillement au nombre de cycles, on a recours au calcul du
module sécant a partir des essais triaxiaux cycliques. Comme le montre la figure 1-8, le
module sécant n’est autre que la pente des boucles cycliques lors d’un essai triaxial. Sur les
loess étudiés, on a présenté¢ 9 essais de liquéfaction (chapitre IIl) et ce a 4 différentes
profondeurs. Sur la figure 5-21, on présente 1’évolution du module sécant au cours d’un essai

de liquéfaction réalisé sur un échantillon pris a 2,20m et sous un déviateur cyclique de
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8,4 kPa. On peut distinguer deux zones d’évolution : la premicre est limitée aux 3 premiers
cycles, qu’on notera N, ou le module perd jusqu’a 90% de son niveau initial et la
deuxiéme commence par une dégradation continue du module jusqu’a atteindre la
liquéfaction. On pense que la grande valeur initiale mesurée est principalement due a 1’effet
de la cimentation. Une fois le nombre de cycles « seuil » est atteint, le module entre dans la
phase de dégradation totale. Ce comportement est identique aux quatre couches étudiées (voir
figures 5-21 a 5-24). Dans notre approche, on s’intéresse plutét a la premiére phase de
I’évolution de G, la ou le comportement du sol est encore en petites déformations. Sur la

figure 5-25 on schématise notre approche pour décrire I’évolution de Gy au cours d’un essai

cyclique.
10 ¢
3
L qeye = 8,4 kPa
—_— B <
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1 Nseuil 10

N (cycles)

Figure 5-21 : Variation du module sécant avec le nombre de cycles : essai de liquéfaction réalisé sur

le sol 2,20m sous ¢, = 8,4 kPa
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Figure 5-22 : Variation du module sécant avec le nombre de cycles : essai de liquéfaction réalisé

sur le sol 4,90m sous g, = 30 kPa
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Figure 5-23 : Variation du module sécant avec le nombre de cycles : essai de liquéfaction réalisé

sur le sol 1,20m sous g, = 50 kPa
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Figure 5-24 : Variation du module sécant avec le nombre de cycles : essai de liquéfaction réalisé

sur le sol 3,50m sous ¢, = 22 kPa
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Figure 5-25 : Courbe qui schématise I’évolution du module de cisaillement sécant dans un essai cyclique

A partir de ces définitions, on établie la relation entre le module de cisaillement en petites

déformations et le nombre de cycles équivalents selon 1’équation (5.1) :
GOmax = X’(N)_f (51)

Soit
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1/¢
A
N, _{G J (5.2)

0 max

avec A et & des paramétres qui dépendent de la cimentation et du niveau de chargement.

Pour le loess étudié, ces parametres sont exprimés de la maniére suivante :

P+q..
A= {% + 6} x (1,0398 X (%Ca) ") (5-3)
et
P n —0.2951
&=1,0843x {%} x (%Ca) "™ G4
ou

P est la charge due aux sols sus jacents, g est la charge cyclique déviatorique appliquée et

%Ca est le pourcentage de cimentation.

Etape 6 : Détermination du Rcg in-situ a partir de Rcg de laboratoire

Sur la figure 5-26 on reprend les courbes de résistance a la liquéfaction déja présentées au

chapitre I11.

1.6 ‘ : ‘ :

- ; ; [ @ sol1,20m

. | | | m sol2.20m

12 A\ o L - A Sol 3,50m

L : : } @ Sol 4,90m
LN 1 -
S 08 r ‘ | | |
5 B | | | |
e i l ‘ l l
04 [ * 3 | |
. ]
0 : . : . . : :

0 50 100 150 200
N (cycles)

Figure 5-26 : Courbes de résistance a la liquéfaction des 4 couches étudiées
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A partir de la figure 5-26, on remarque que la relation qui relie Rcrax avec le nombre de

cycles est de la forme :

13(H?Wx = é;>< ]\/79 (5..5)

équ
Pour le loess étudié, ces parametres sont exprimés de la maniére suivante :
¢ =(3x107)X (% fines)*'**
et (5.6)
6 =0,0386x1In(%Ca) + 0,064
Finalement pour traduire le Rcryqx déterminé au laboratoire par un essai triaxial en Rcg in situ,
on propose d’utiliser la relation établie par Castro et al. en 1975 (voir aussi Finn et al. 1971,
Seed et Peacock 1971, Seed et al., 1975) :

L 1+2k
R (in situ) = 0,9><( 3\/50 jx 2X R, (5.7)

ou ko est le coefficient de la terre au repos.
Le facteur 0,9 a été introduit par Seed et al. (1978) pour considérer I’effet des vibrations

multidirectionnelles et de 1’inversement du sens des contraintes.

5.5 — Application de la méthode

Dans cette derniere partie de ce chapitre, on utilisera les données des essais de diagraphies,
de CPT et de V, réalisés par la SNCF sur quatre différents chantiers référencés
respectivement : sites du Km 89, 133, 137 et 140 (site de Beugnatre). On traduira ces essais
en mesure de vitesse de cisaillement dans une premiere étape. Ensuite on fixera un profil de
1’état initial du sol, tel que le profil de la variation de I’indice des vides. Dans la troisieme
¢tape on passera a 1’état saturé du sol en utilisant I’équation (4.8). Le calcul du module de
cisaillement en petites déformations suivi de celui du nombre de cycles équivalent permettra

d’aboutir au Rcr et par la suite au facteur de sécurité en conditions saturées.

5.5.1 — Application au site de Beugnétre

Du fait que la SNCF dispose suffisamment de données concernant ce site, on a décidé de
baser la méthode sur ce site et puis de 1’extrapoler vers les trois autres. On a montré dans le
chapitre IV la possibilit¢ de reproduire le profil de la vitesse de cisaillement a partir de
I’équation (4.8). Sur la figure 5-27, on présente les profils de V, déterminés par différentes

méthodes (formule 4-8, SASW, CPT, SPT).
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Figure 5-27 : Comparaison entre les différents profils de V, déterminés selon les essais réalisés

(CPT, SPT, SASW) in situ avec la formule proposée

On peut observer que les 4 courbes sont presque confondues aux premiers deux metres. Entre
2m et 4m, les courbes SPT et CPT se rejoignent en se séparant de la courbe SASW, indiquant
des valeurs inférieures de V. En revanche, au-dela de 4m, la courbe donnée par SPT rejoint
celle donnée par la formule. 11 faut signaler qu’a 4m de profondeur on a une pression de terre
de I’ordre de 75 kPa et cela nous fait penser a 1’effet de R (effet des fines et de la cimentation)
qui est justement contrdlée par cette condition de pression. Ceci était évident puisque les
corrélations proposées sont pour le sable non cimenté et d’age holocéne. Toutefois, le profil
de Vs calculé a été fait en supposant que ’effet de la densité, représenté par la fonction f{e),
est de la forme 0,3 + 0,7x 2. Sur la figure 5-28, on présente la variation de I’indice des vides
en profondeur. Cet indice a été calculé a partir des données de diagraphies mesurées sur le site

et il représente les conditions initiales du sol.
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Figure 5-28 : Profil de la variation de ’indice des vides en conditions initiales sur le site du Km 140

Le profil de I’indice des vides est en bon accord avec les valeurs mesurées au laboratoire (voir
tableau 2-1). Ainsi, on peut distinguer une couche trés poreuse a 2,20 m avec un indice des

vides de I’ordre de 0,94. On a aussi montré que cette couche est la plus liquéfiable.

Fines / Cimentation (%)

0 5 10 15 20 25
0 [
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2 |
3 ¢ 5 |
fo 4; =% Fines
E 5 F —ocacos
N E
6 F
7
8 |
o ¢ —
10 -

Figure 5-29 : Profils des pourcentages de Ca CO ; et des fines en profondeur, déterminés au

laboratoire
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Sur la figure 5-29 on présente la variation de la teneur en carbonates et des fines en
profondeur. Ces mesures ont été¢ faites au laboratoire par la méthode au calcimétre de
Dietrich-Fruhling pour la teneur en carbonates et par sédimentométrie pour les fines. On peut
bien identifier les couches a forte teneur en carbonates qui sont situées entre 3m et 4m.

Dans la troisiéme étape, on procede a la saturation du sol, ainsi sur la figure 5-30 (a)
on présente les profils de la teneur en eau pondérale initiale et apres saturation et sur la figure

5-30 (b) on présente les profils des degrés de saturation correspondant a ces teneurs en eau,

respectivement.
W(%) Sr
0 10 20 30 40 0 0.5 1 1.5
0 [ v O C T
2 b 2 f------- R I
AL .- ARRE Ul EEEEEEEE
CH C |
N | i |
6 j N 6 j I N SR |
8 [ 8 | |
[ |—*—Avant saturation [ |——Avant saturation
[ [~® Aprés saturation :
10 10 :

Figure 5-30 : (a) Profils de la teneur en eau avant et aprés saturation (b) profils des degrés de saturation

Sur la figure 5-31, on présente une comparaison entre le profil de V; déterminé par le calcul
avant et apres saturation. Le profil a été obtenu en supposant que 1’indice des vides n’a pas été
affecté par la saturation. On observe que ’effet de la saturation est important puisque les
valeurs de V; sont devenues inférieures a 60 m/s, elle est méme presque nulle a 2,50m. Par

contre, on n’observe pas de variations entre les deux profils aprés 9m de profondeur.
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Figure 5-31: Comparaison entre les profils de V; avant et aprés saturation du sol

Pour comprendre cette grande variation, on propose de regarder I’évolution du module de
cisaillement par ce passage de 1’état non saturé a 1’état saturé (figure 5-32). Prenons pour
exemple la valeur de V avant saturation a 2,4 m de profondeur : V; =172 m/s, avec une masse
volumique de 1,77 Mg/m3 , on obtient une valeur de Gomax = 52,4 MPa. Apres saturation, Vs
est diminué a 30 m/s, ce qui donne une valeur de Gomax = 1,54 MPa. La variation de Gomax €st
donc de 97%. Cela signifie que la saturation peut engendrer une forte diminution de la
résistance du sol correspondant a une forte diminution du module de cisaillement. On présente
sur la figure 5-33 la variation du facteur de sécurité dans les deux conditions de saturation du
sol. On observe qu’a 2,40m de profondeur, le facteur de sécurité a diminué de 3,6 a 0,8 ce qui
est considérable. Il est vrai qu’avec une valeur de Gomax = 1,54 MPa, on s’attendra a un
facteur de sécurité inférieur a 0,8, ce qui reste a vérifier ultérieurement, mais 1’approche

développée permet bien de mettre en évidence la sensibilité du sol a la variation de S;.
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=o= Avant saturation
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-32 : Profil du module de cisaillement, Gy, , avant et aprés saturation
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Figure 5-33 : Profil du facteur de sécurité avant et apres saturation
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Comme le montre la figure 5-33, le facteur de sécurité varie entre 1 pour la couche comprise
entre 2m et 2,50m et 11 pour la couche entre 1,20m et 1,50m. La différence entre la variation
a I’état saturé et non saturé n’est pas, en moyenne, trés distinguée sauf pour la couche entre
2m et 3m. Ceci est en bon accord avec les résultats obtenus au triaxial cyclique. Si 1’on

calcule I’effet du chargement dii au passage de train on a :

T~ Wodmw _ 20
o 20, 2%25

c

Si on place ce taux par rapport aux courbes de résistance a la liquéfaction on obtient (figure

5-34) :

16 I I [ T TTT
r ® Sol 1,20m
b B Sol 2,20m
I A Sol 3,50m
1.2 L S~ & Sol 4,90m
-bo : g\\ﬂ
L ~—
~ r— | Tauxdech ~
g 087 appliqué par Te ~—
[ - train \
0_4: _____ L _ e o o e ek = - — — o e
: - T ————
- k‘-
0 ! ! [ 11 [ [ | !
1 10 100 1000
N (cycles)

Figure 5-34: Comparaison des courbes de résistance a la liquéfaction par rapport au taux de charge

appliqué par le train

Selon la figure 5-33, on a, par ordre croissant de résistance a la liquéfaction, la couche 2,20m
(Fs<1); 3,50m (Fs= 3,8 ); 490m (Fs = 9,8); et puis la couche a 1,20m (F; = 11). En
comparaison avec les essais au laboratoire (figure 5-34), on peut tirer une parfaite
concordance. Néanmoins, la question sur le facteur de sécurité limite qu’on peut utiliser pour
évaluer le risque de liquéfaction d’une couche subsiste. Selon la figure 5-34, la couche a
3,50m qui a un facteur de sécurité de ’ordre de 3,8 est située juste au dessus de la limite de
charge appliquée par le train, ce qui nous laisse penser que le facteur limite est compris entre

3 et 3,5. Pour confirmer, d’autres essais sont nécessaires.
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5.5.2 — Application au site Km 89

Le sondage CPT réalisé sur ce site indique que la plateforme ferroviaire repose sur 2m de
limons traités a la chaux; les limons sont présents entre 2m et 5m de profondeur et enfin la
craie au-dela de 5m (SNCF, 2006). Les données disponibles sont : un sondage carotté, des
mesures de teneur en eau entre 2,50m et 12m, trois mesures d’indice de plasticité dans les
limons entre 2,50m et 4,60m, un sondage CPT et une mesure de SASW. L’indice de plasticité
déterminé est de 1’ordre de 12,7. On procede de la méme fagon que pour le site du Km 140 en
suivant les quatre étapes. La seule différence, est qu’on va utiliser la fonction f(e) adoptée en
premier lieu. Dans le cas d’une différence dans la reproduction du profil de ¥, on va caler les

valeurs de f{e) avec un coefficient correcteur comme présenté sur les figures 5-35 (a) et (b).

600

V,(m/s) V(m/s)
0 100 200 300 400 500 600 100 200 300 400 500
07 T LN L L L L L L L B N L L L L B B LB B 07““\ T T LA L B B
: : -‘-SASW Vo‘ie 1 : : : —+—SASW Voie 1
F : =0o=Formule f(e) fixe : : : =o-Formule calée
2 [ 2 | | |
~ 4 1 1 1
£ l 1 1
N L | | |
6 |-
8
10 ©
(a) (b)

Figure 5-35: (a) reproduction du profil de V; avec f{e) fixe (b) avec f{e) calé d’un coefficient

multiplicateur de 1,15 x ¢’

Pour I’obtention du profil de I’indice des vides, on procéde par un calcul inverse basé sur les
valeurs calées de f{e). Le profil, qui est présenté sur la figure 5-36, indique que ¢’est la couche
a 2m qui est potentiellement la plus liquéfiable. Dans 1’étape 3 on étudie I’influence de la
saturation du sol et ensuite dans la derniére ¢tape on calcule le facteur de sécurité. La
comparaison entre le facteur de sécurité calculé en utilisant une fonction f{e) fixe et une autre
calée montre qu’il n’existe pas une grande différence entre les deux profils (figure 5-37(a) et
(b)). La couche la plus faible étant identifiée a 4,10m avec un facteur de sécurité proche de

[’unité.
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Figure 5-36 : Profil de la variation de ’indice des vides sur le site du Km 89 déterminé par un
calcul inverse basé sur f{e) calé
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Figure 5-37 : Profil du facteur de sécurité calculé par la nouvelle méthode sur le site du Km 89 avec (a)

fie) fixe (b) f(e) calé

En comparant la courbe obtenue par le sondage CPT (figure 5-38) avec celle du facteur de
sécurité calculé, on peut remarquer que la résistance de pointe a 4,10m est aussi la plus faible
dans les six premiers metres. Cette bonne concordance pourra étre vérifiée par des essais

triaxiaux cycliques au laboratoire.
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Figure 5-38 : Profil du la résistance pointe, sondage CPT site du Km 89 (SNCF, 2006)
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5.5.3 — Application au site Km 133
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Les essais sur ce site ont ¢té réalisés sur la créte d’un bassin a proximité de la ligne

ferroviaire. Les sondages ont montré la présence d’un remblai de 1,8m d’épaisseur environ,

de limons entre 1,5m et 2,5m d’épaisseur, des limons argileux de 1,20m et de la craie au-dela

de 6/7 m (suivant les sondages). Les données disponibles sont : 5 sondages CPT, 2 sondages

DMT, mesures de SASW en créte de talus (a ’endroit ou les sondages CPT et DMT ont été

réalisés) et des mesures de teneurs en eau et des limites d’Atterberg (réalisées a une

cinquantaine de métres des sondages).

Tableau 5-9 : Mesures de teneurs en eau et des limites d’Atterberg sur le site du Km 133 (SNCF, 2006)

Z(m) w (%) wi (%) Ip
2,30-3,0 17,58 29 7
3,10—3,20 19,12 28 5
3,40 3,55 19,62 28 5
4,00 — 4,20 24,22 29 10
5,20 — 5,40 22,22 30 10
6,4— 6,60 32,28 67 34
7,00 — 7,20 29,34 ; }
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Figure 5-39 : (a) reproduction du profil de V sur le site du Km 133 avec f{e) fixe (b) avec f(e) calé

Le profil de la vitesse de cisaillement (figure 5-39(a)) avec la fonction de densité fixe montre
une bonne reproduction avec les mesures SASW jusqu’a les six premiers metres. Au dela, les
deux profils se divergent. La conséquence de cette divergence peut étre expliquée par la
présence de la craie a partir de 6m. Ceci est bien identifi¢ au tableau 5-9, ou la couche a 6m
est caractérisée par une forte limite de liquidité (w; = 67) et d’un indice de plasticité assez
élevé (I, =34). Cette couche appartient a la famille d’argiles plastiques. Le profil avec une
fonction f{e) calée (figure 5-39(b)) donne par un calcul inverse I’indice des vides initial
(figure 5-40). Ce travail de calage pragmatique permet de voir la possibilité d’extension de
I’outil a des sols argileux avec une fonction f(e) correspondante car sur la figure 5-39(a) on
voit bien que f(e) choisi, qui est plutét adapté aux sols sableux, ne convient pas aux sols

argileux.
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Figure 5-40 : Profil de la variation de I’indice des vides sur le site du Km 133 déterminé par un
calcul inverse basé sur f{e) calé

A partir de ce profil, on peut identifier des couches a tres forte porosité (e=0,96) situées entre

Im et 3m de profondeur. La comparaison entre le facteur de sécurité calculé par un f(e) fixe et

F, F;
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Figure 5-41 : Profils du facteur de sécurité calculé pour le site du Km 133 (a) avec f{e) fixe (b)
avec f{e) calé

un autre calé est présentée sur les figures 5-41(a) et (b) respectivement. La forme de la
variation est similaire pour les premiers 6 meétres alors qu’elle diverge au-dela de cette
profondeur. La différence entre 1’état initial et 1’état saturé semble plus importante avec une
fonction f{e) fixe. Les couches a risque sont identifiées entre 1m et 3m de profondeur avec un

f(e) fixe alors qu’elles sont entre 2m et 3m avec un f{e) calé. Une comparaison avec le profil
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Figure 5-42 : Profil de la résistance de pointe mesurée sur le site du Km 133

(sondage 521, SNCF 2006)

de la résistance de pointe mesurée sur le site (figure 5-42) nous montre une chute entre 1,50m
et 3m et a partir de 6m. Ces observations sont en meilleure concordance avec le facteur de
sécurité déterminé a partir d’un ffe) fixe qu’avec celui basé sur un calage de f(e). Est-ce qu’on
peut attribuer cette différence aux imprécisions de la technique SASW en profondeur, ou bien
a la présence de la craie a partir de 6m ? Pour apporter une réponse, il est nécessaire de

réaliser des essais triaxiaux cycliques au laboratoire.

5.5.4 — Application au site Km 137

Les sols de ce site présentent la particularité d’étre trés humides. En terme de mesures, seuls
des pénétrometres dynamiques ont été réalisés en plus de SASW et de teneurs en eau (figure
5-43). A partir de cette figure, on peut remarquer que certaines couches (particuliérement
situées entre 4m et 6m) sont proches de la saturation (on rappelle que la teneur en eau de
saturation pour le leess a 2,20m du site de Beugnatre est de 34%). On s’interroge quand aux
mesures de V; (figure 5-44) s’ils étaient réalisés sur le méme endroit auprés des prises de

teneurs en eau.
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Figure 5-43 : Profil de la teneur en eau (3 sondages) mesurés sur le site du Km 137
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Figure 5-44 : (a) reproduction du profil de V; sur le site du Km 137 avec (a) f(e) fixe (b) f(e) calé

Comme le montre la figure 5-44(a), la reproduction du profil de V; avec un f(e) fixe n’est pas

compatible avec celle mesurée in situ. La différence est surtout manifestée entre Sm et 8m de

profondeur ou les teneurs en eau dépassent les limites de saturation du sol (wg, varie entre 28

et 35%). Le profil de I’indice des vides a I’état initial et qui est reproduit par un calcul inverse

est présenté sur la figure 5-45.
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10

Figure 5-45 : Profil de la variation de I’indice des vides sur le site du Km 137 déterminé par un

calcul inverse basé sur f{e) calé

A partir de ce profil, on peut identifier des couches a trés forte porosité (e=0,96) situées a
6,5m et de 0,87 a 1,5m de profondeur. La comparaison entre le facteur de sécurité calculé par

un f(e) fixe et celui par un f(e) calé est présentée sur les figures 5-46 (a) et (b).
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Figure 5-46 : Profils du facteur de sécurité calculé pour le site du Km 137 avec (a) f{e) fixe (b) f{e)

calé
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On observe sur la figure 5-46(a) que la couche entre 6m et 8m est une couche a risque avec un
facteur de sécurité proche de zéro. Par contre, cette méme couche ne présente aucun risque

avec un f(e) calé. Le facteur de sécurité passe de zéro a 7,5. Ceci peut tre expliqué, en
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o
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Figure 5-47 : Profil de la résistance de pointe dynamique mesurée sur le site du Km 137 (SNCF 2006)

se basant sur un f{e) fixe, par le fait que la teneur en eau importante mesurée entre 6 et 8m (de
I’ordre de 40%), donne une vitesse de cisaillement calculée trés faible (10 a 20 m/s). Ces
valeurs de V; sont inférieures a celles mesurées in-situ, ce qui n’est pas le cas avec un f{e)
calé. On n’est pas sir si les mesures de V; ont été réalisées au méme endroit du sondage ou
bien plus loin sachant que le site est trés humide. En revanche, les deux courbes montrent que
la couche entre 3m et 4m, elle aussi est a risque. Une comparaison avec la courbe obtenue par
le sondage pénétromeétre dynamique montre que cette méme couche possede aussi la plus

faible résistance a la pénétration.

5.6 — Conclusion

Dans ce chapitre, on a essay¢ d’appliquer les méthodes classiques d’évaluation du risque
de liquéfaction directement au probléme des leess sur le site de Beugnéatre. Les résultats
obtenus par les trois méthodes étaient cohérents et ont montré la présence d’une couche a
risque située entre 2m et 4m. En revanche, I’ordre du facteur de sécurité calculé n’est pas
explicite et varie d’une méthode & une autre. En outre, les essais SPT et CPT ne sont pas
sensibles a la présence des fines et des carbonates puisqu’on a obtenu les mémes profils pour
le loess que pour un sable propre, les conditions d’application sont toujours a 1’état saturé et la
plupart des méthodes sont empiriques, et enfin il existe une difficulté a réaliser certains types

d’essais quand le sol est saturé et qui reste encore un obstacle essentiel pour 1’obtention des
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parametres d’ou était la nécessité de développer une nouvelle méthode qui permettra de

considérer tous ces facteurs.

Cette nouvelle méthode consiste, a partir d’un profil de ¥V, a calculer le facteur de
sécurité et a identifier les couches a risque et ce par I’intermédiaire de quelques paramétres
géotechniques. L’application de la méthode sur quatre chantiers différents de la LGV nord, a
montré un grand intérét: détermination de 1’état initial du sol reflété par le profil de I’indice
des vides qui représente le potentiel de liquéfaction des couches, les profils de V et de Gy
avant et aprés saturation donnent une idée sur la fatigue des sols et finalement le facteur de
sécurité aide a identifier les couches liquéfiables. Néanmoins, il reste quelques points a
améliorer, tels que la traduction des parameétres des essais in situ en V; tout en considérant
I’effet des fines et des carbonates, et un dernier point sur la fonction f{e) qui représente 1’effet
de la densité. Des essais de consolidation isotrope au laboratoire seront nécessaires pour
vérifier la forme exacte de la variation de I’indice des vides avec la contrainte pour une

teneur en eau initiale donnée.
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Chapitre VI
Deéveloppement d'un modéle de comportement élasto-plastique avec

endommagement

6.1 — Introduction

« Cette étude a été réalisée principalement par le Dr. Chai (2004-2005) dans le cadre de
son séjour post-doctoral au CERMES »
Les matériaux géologiques cimentés occupent normalement la zone de transition entre les sols
et les roches (Kavvadas et Amorosi, 2000 ; Nova et al., 2003, Baudet et Stallebrass, 2004 ).
La réponse de ces matériaux est souvent caractérisée par une variabilité spatiale élevée, un
pourcentage de carbonates significatif, une anisotropie marquée, une dégradation de rigidité
¢lastique, un comportement fragile durant le cisaillement, la formation de fissures pendant un
déchargement et une sensibilit¢ a 1’eau assez élevée. La modélisation de ces matériaux
nécessite ainsi le développement de lois de comportement capables de traiter de telles
réponses complexes. L’écrouissage associé¢ avec la dégradation du matériau est 1’'une des
questions centrales dans la modélisation numérique de ces matériaux. Encore, I’effet de la
succion peut étre significatif sur leur comportement mécanique et enfin, en plus de la rigidité
habituelle, il existe I’effet directe de la cimentation qui, en général, augmente quand le

matériau devient non saturé.

On rappelle que le loess, qui appartient a cette catégorie de sols, est soumis a trois
mécanismes de rupture : ’effondrement quand les conditions hydriques changent (saturation)
sous une charge statique, I’endommagement qui représente I’évolution des déformations au
sein des liants de carbonates avec le passage répété du train et enfin la liquéfaction quand le
chargement cyclique du train engendre des pressions interstitielles trop importantes dans les
leess saturés. Ainsi dans des conditions non drainées, on peut observer le phénoméne de
radoucissement quand le lcess est soumis a un chargement monotone, alors que la mobilité
cyclique ou bien la liquéfaction est mise en évidence quand le chargement est cyclique. Dans
ce chapitre et pour décrire ce type de comportement , on a adopté le modéle de plasticité
généralisée et celui de la surface de fronticre développés par Pastor et al. (1985, 1990) et déja

présentés au chapitre I. Ces deux modeles ont été écrits dans un programme informatique par
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Chai. Les résultats de simulation ont montré que les deux modeles sont capables de décrire le
comportement de liquéfaction observé des leess. La seule différence entre les deux réside dans
la définition des paramétres. On a montré de plus la nécessité de prendre en compte le
caractére dommageable des loess. Ainsi, on présentera dans la suite le travail d’extension de
cette modélisation a I’effet d’endommagement. On rappelle que la cimentation formée
confeére aux matériaux une résistance souvent élevée, ce qui fait qu’a 1’état naturel, ils ont une
porosité généralement élevée. La cimentation qui joue le réle de liants peut s’endommager
sous des sollicitations physico-chimiques ou mécaniques. Burghignoli et al. (1998) ont étudié
l'effet de ’endommagement des liants sur I'évolution de la surface de charge des sols argileux
artificiellement cimentés. Les résultats indiquent que I’endommagement peut se traduire par
le changement en dimension et en forme de la surface de charge, par 1’évolution d’un
comportement initialement isotrope vers un comportement anisotrope. La loi d'écoulement
semble non influencée par I’endommagement, qui reste associée. Sharama et Fahey (2003)
ont étudié la variation de I’endommagement avec le nombre de cycles dans les sols cimentés
par le calcaire.

Pour ce type de sol et pour les roches molles, les principales propriétés ont été résumees au
paragraphe 1.10.4. Pour décrire quantitativement la dégradation des liants, Baudet et
Stallebrass (2003) ont utilisé une relation fixe entre le changement de la sensibilité et les
déformations plastiques pour représenter I’endommagement dans le cadre de la sensibilité.
Vaunat et Gens (2003) ont analysé la dégradation des liants en introduisant le rapport des
déformations ¢lastiques des liants sur les déformations élastiques totales, et ils ont introduit ce
paramétre dans la surface de charge pour décrire le comportement des argiles cimentés a
travers 1'équilibre d'énergie et le modele modifié de Cam-Clay. Dans ce travail, le rapport
entre déformations élastiques des liants et les déformations totales €lastiques est également
utilis€ pour analyser I’endommagement des loess. On commence par un travail d’extension du
modele Cam-Clay modifié a I’endommagement, et on introduit ensuite I’endommagement
dans le modele de surface de fronti¢re avec une regle d’écoulement non-associée. Les liants
sont supposés d’étre uniformément distribués. Les contraintes appliquées sont en partie
transférées aux liants et une autre partie a la matrice. La configuration du modéle de sol
adoptée est présentée sur la figure 6-1. Le développement du modéle sera présenté dans le
paragraphe (6.4). Les résultats de simulation ont montré que I’endommagement est d’autant
plus important que le taux de dégradation est grand et que le pourcentage de cimentation est
faible. En général, le comportement des sols cimentés converge, a grandes déformations, vers

celui des sols non cimentés.
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VS =Vm+ Vb Matrice
Volume Vg

Liants
Volume V,

Volume Vy

Figure 6-1: Modé¢le adopté pour le loess inspiré de Gens et Vaunat, 2003

6.2 — Modg¢le élasto-plastique avec endommagement

Dans ce paragraphe, on va essayer d’introduire I’effet de I’endommagement sur le modele de
surface de frontiére de Pastor et al. (1985). On reprend le modele adopté pour notre sol (figure
6-1) et inspiré de celui de Gens et Vaunat (2003). Les contraintes appliquées sont en partie
transférées aux liants et une autre partie a la matrice. Les relations entre les différentes
contraintes sont ainsi données par les relations suivantes :

Pu=P—Psyi qu=9—9 (6.1)

ou

Pur, qur - Py, g5 sont les contraintes dans la matrice et les liaisons respectivement.

Quand I’endommagement se produit dans les liants, la relation entre contraintes et
déformations dans les liants est exprimée comme suit :

P, =(1-D)K,,¢,, =K, €, =K,€,

q, =3(1-D)Gy&,, =3G, €, =3G,€, (6.2)
ou D est un paramétre d’endommagement, Ky et Gyo sont les modules des liants intacts, Ky,
Gy sont les modules de liants endommagés, €., et €, sont des déformations apparentes, et

€,,,€,, sont définis comme :

é,=(-D)e,;é, =(1-D)e, (6.3)
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A partir des expressions (6.3) et (6.4), la dégradation ¢lastique des liants peut étre

approximativement considérée comme une réduction de la partie intacte des liants, et £,,,€,,

sont les déformations élastiques de la partie intacte. En adoptant la proposition de Carol et al.
(2001), un nouveau parameétre d’endommagement L est introduit :

1

L=In
(l—D

) (6.4)

On a évidemment la relation suivante :

1-D=¢" (6.5)
D est dans la gamme de 0 a 1, et L varie de 0 a «. L'expression (6.4) peut étre réécrite comme
suit :

£,=ele, 6, =e"E, (6.6)

Les déformations élastiques totales d’un sol structuré incluent les déformations €lastiques de

la partie intacte des liants £,,,€ , et les déformations ¢élastiques de la matrice et des vides. Si

vb >
Vb, Vi, €t V, sont définis comme étant les volumes occupés par les liants, par la matrice et par
les vides respectivement (Figure 6-1), on a :

V, =V, +V, +V, (6.7)
Puisque £,,,€,sont les déformations dans le volume V), le rapport des déformations

¢lastiques dans les liants sur le volume total est calculé selon :

ELV, I Ves ELV, IV, (6.8)
De la méme manicre, le rapport des déformations élastiques de la matrice et des vides sur le
volume total est donnée par :

.V, +V Ve, €,V +V)IV; (6.9)
Alors les incréments des déformations é€lastiques totales peuvent s’écrire comme la somme

d'incréments des déformations élastiques dans les liants, la matrice et les vides

- v,
dee = =dp) V. *V,) | dp, Vi, (6.10)
Km VT KbO VT
o 2 a=da,)) V,+V,)  da, V,
! 3G, Vy 3Gy Vr

En définissant S =V, /V,, l'expression (6.11) peut étre réécrite comme suit :

det =w.(l—ﬂ)+%ﬁ (6.11)

m
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. _(dg—dq,) dq,
det =12 (1- B+t

m

En combinant les expressions (6.3) et (6.12), on obtient :

N K N
de’ = ;’—”.(1 - P+ Be, —(1- ) 2 de, 6.12)

m m

. d . G s
de =%.(l—,8)+,b’dgqb (=P dé,,

6.2.1- Evolution de I’endommagement

Le début et I'évolution de I’endommagement des liants a une grande influence sur le
comportement. Les déformations plastiques développées dans les liants ne sont pas
considérées ni avant ni aprés I’endommagement. Tout dépend de 1'énergie élastique générée

au sein des liants ; elle est exprimée par :
W=o0,612=(K,é&," +3G,e,")/2. (6.13)
L’endommagement se produit quand 1'énergie élastique excéde un seuil d'énergie W,,,.. Pour

une description plus pratique, on définit les rapports suivants des déformations élastiques des
liants aux déformations élastiques totales:

£, /e et, e, (6.14)
Quand I’endommagement se produit

&y /€ = Ypee

& ler =y ee” (L>L,) (6.15)
Sinon

/€)= X

£, 1€, =1 (L<L)) (6.16)
XYoot ¥, sont des parametres associés avec S et les propriétés du sol. y,, <1,%,, <1, L, est

un parametre de seuil d’endommagement.

A partir des équations (6.16), on a :
dé, = IooeLO (e‘Ldg:’ - gvee_LdL)
dé'qb :/%leL0 (e_La’S[’I8 —S;e_LdL) L>L, (6.17)

dé,, = Yde. ; déqb = X, d€, L<L, (6.18)



Chapitre VI : Développement d’'un modéle élasto-plastique avec endommagement 220

L est supposé d’étre associé¢ aux déformations volumétriques et déviatoriques totales

accumulées
L=k, +kyé, 5 & = [lde, 1:, = [l de, | (6.19)

ou kq et kg sont des parametres a déterminer.

De l'expression (6.19), on a :

dL = (k,d&, +kyd&) = ((=1)"k,de, +(=1)"k,de,) (6.20)
ou

n=0 pour de, >0, n=1 pour de, <0. (6.21)
m =0 pour de, >0, m=1 pour de, <0 (6.22)

Pour L > L, I’expression (6.18) est réécrite selon :

dé, = ypeetde; —gle™ e [(-1)"k,de, +(-1)"k,de, ] (6.23)

=;(00eL°e’L {de; —e;[(-1)"k,(de; +del )+ (=1)"ky(de, +de] )]}

dé, = yneetde; —gie g e [(-1)"k,del +(=1)"k,de;] (6.24)
:;(HeL‘)e‘L {de, —e,[(=D)"k,(de; +de})+(=1)"kz(de, +de} )]}

ou

Ay =[-(01- ﬂ) ])(oo e "[1-(-D)"¢ek, ]~

Ay =-[B-(1- ﬂ)_ ZooeLOe_L(_l)mgfkﬁ
By =—{f-(1- IB) ]Z]leLOeiL( )"e
Gy Ly -L m e
By, =[ﬂ—(1—ﬁ)G—]2’n€ e [I-(-D" e kz]1-1 (6.25)

d K e n m
Co = P (ﬁ D+[f-(1- IB)K_ Xoo€ ‘e Logv[(_l) k,de! +(=1) kﬂdg:]

m

2L (B-n+[B-(1-B) GbO]Zue*Le'L‘)E [(=D)"k,de] +(=D)"kyde] ]

m

1= 3G
En combinant (6.25) et (6.26) avec (6.13),on a :
dng = {CooBm _AOICH}/(AOOBOI _BooAm)

de = {Cyy — Apdel}/ Ay, (6.26)
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Pour L < Ly, les incréments des déformations €lastiques totales peuvent étre facilement

calculées a partir des équations (6.12) et (6.17) :

de; =-L-(1- D)1= B + (1= Bt 2

m m

e_ 9 pyn- By On
de, _3Gm A=5)/M1=Br, +1 =P, G ] (6.27)

m
Les incréments des déformations élastiques dans les liants peuvent étre obtenus a partir des

équations (6.25) et (6.26) pour L > L, et (6.29) pour L< L,.

Les incréments de contraintes au niveau des liants et de la matrice peuvent étre obtenus selon

les expressions :

dp, = K,,dé, = K, yne e {de’ —e[(-1)"k, de, +(-1)" kyde, 1}

dg, =3G,dé, =3G,, e e {de; —g;[(-1)"k,de, +(-1)"kyde, ]}

dp, =dp—dp,;dq, =dq—dg, (6.28)
Les modules élastiques de la matrice sont calculés par :

31-2v,)K,

K = 1+ /K, G =
m ( e)pm m 2(1+Vm)

(6.29)

ou e est I’indice des vides, p,, est la contrainte moyenne effective, x est la pente de la courbe

de compressibilité, vy, est le coefficient de Poisson.

6.2.2 — La surface de charge

Avec les liants, les sols ont une résistance a la traction et une cohésion, et le domaine
¢lastique avant la plastification est élargi par rapport a celui des sols non cimentés. La
résistance a la traction et la cohésion diminueront et disparaitront avec la dégradation des
liants. Pour considérer I’effet de la cimentation dans les sols, quelques parametres liés a cette

derniére sont introduits dans le modé¢le de Cam-Clay modifié :

—(L=Ly) —(L=Ly) —(L-Ly)

Pr) =0 (6.30)

ou pp. et gp. sont les forces de cohésion maximales. Puisque la région élastique avant

F=(q+e qbc)z_Mz[pcM_(p+e p)l(pte

plastification est élargie, on propose :

Ly —L
avec y = e ’e
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Ainsi, l'expression (6.32) peut se réécrire sous la forme de :

F=(g+e"q,) =M [+ )py —(p+e " p)(p+e ™ p,)=0 (6.31)
La loi d’écrouissage est considérée comme :

dpy 1 de! = po, (1+e,) (A=) (6.32)
En posant

p=p+ e_(L_L")pbc et g=(q+ e_(L_L")qbc) (6.33)

on obtient finalement
F=q"-M*(p,, ~p)p=0 (6.34)
A partir de I'expression (6.34), on peut obtenir la surface de charge dans le plan p—¢g. La

surface de charge dans le plan p-g peut étre obtenue par translation de coordonnées.

6.2.3 — La regle d’écoulement

Si la regle d'écoulement est associée, les incréments des déformations plastiques sont

déterminés par :

de’ = (dgf,dsj)T =dAMoF/0d6) ; o=(p,q) (6.35)
La condition de consistance implique
aF =25y gg+ 2L (ap—cf)T e+ 2 ar =0 (6.36)
oo op., Ot oL
ou
oF — e
)" =[-U+DpoM* +2M°p.2q];
oF 5 — 0Py l+e
=-M-(1+ (=) = 150
oF _—~(L-Ly) — 2— 2 2—
a_L_e {_2quc_2M ppbc+M (1+Z)pchbc}+M ppcMZ

X = Xoe" exp(—k, &, - kﬂ§q)
dL = (k,d&, +kydS) =[k,.sgn(de, )(de] +dey)) + k, sgn(de, )(de] +de;)]
En utilisant I’équation (6.20), dL peut étre réécrit comme suit:

dL = [ka.sgn(dsv)(d/laa—F +def )+ kysgn(de, )(d/ig—F +del)]
p q

En combinant ces équations, on obtient
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[_(1+Z)pcMM2 +2M213M]dPM +2q,,dq, —

(1+)M’p,, %pcM.di[—(l+1)pcMM2 +2M2ﬁM]+g—IZdL =0

Ainsi,

e -0+ )p.,M*>+2M°p,, ldp,, +24,dq, +B 637)
(4 M By 50 p (14 2)p M +2M Py 1 4

Ou A= g—i{kd sgn(de, )[~(1+ 1) po,M* +2M> 1+ 2k ; sgn(de, )7}

oF . e
et B= 2 {k, sgn(de,)de; + k4 sgn(de,)de, }

6.2.4 — Passage élastique - plastique

L’état de contraintes dans la zone élastique vérifie la condition F(p,q) <0 , alors qu'un point
en état de plasticité satisfera la condition F(p,q)=0. Si F(p,q) >0, ceci indique qu'une
transition d'un ¢dtat élastique a un état plastique se produit pendant cet incrément de
chargement. Dans ce cas, l'incrément de charge est subdivisé en deux parts, une partie
entiérement élastique et une partie élastique-plastique régissant le comportement aprés que la
surface de charge est atteinte. La facon la plus simple est de prendre la fonction de charge en
tant que forme linéaire, puis l'intersection entre le chemin de contraintes et la surface est
déterminée par une interpolation linéaire. Si 1'état de contraintes (p,q) est dans la zone
élastique  F(p,q)=r, <0, avec un incrément de chargement donné (4p,4q),
F(p+A4p,q+ Aq)=r, >0. L'incrément de chargement dans la zone élastique peut étre
calculé par une interpolation linéaire

dp, = Apr [(ry =) 5 Aq, = Aqry [(r, = 1) (6.38)
En raison de la non-linéarité dans la fonction et afin d’obtenir un résultat plus précis, d’autres

procédures itératives peuvent étre employées.

6.2.5 — Le critére de chargement

Pour I'écrouissage positif ou négatif, le vecteur de contraintes, le tenseur du vecteur normal a

la surface de charge et le module plastique doivent satisfaire la condition suivante :
de’ -n/H, >0 (6.39)

ou do'= (dp,dq)’
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Si le module plastique est connu a ’avance, I’incrément des déformations plastiques est
donné par :

T
n,,,(n -de')

de’ = (de!,del)" = o

(6.40)

L/U

ou m, ,, estle tenseur normal de la surface du potentiel plastique, n' est le tenseur normal de

la surface de charge. En combinant les équations on obtient celle du module plastique:

oF dp,, oG Odp, 0G._ OF oG op,, G
o OF 4 Do Ty O 1y de Y vk d an O
L Oef ap T aer ag) T ap e SN IE) G s e oy 641
L= 1/2 172 :
G, 3G OF , OF
. . 1 A
{(ac) (ac,)} {(ac,) (aca} {1+4,1}

ou

gi[ka.sgn(dgv)dgf +k,sgn(de,)de, ]

=+ Q)M +2M*pldp +27,,dg

L

Si I'écoulement plastique est associé, G = F. De 1'équation (6.32), I'équation (6.41) peut étre

réécrite comme :

de’ -n/H, =[M*Qp—(+y)p.,dp+2qdg}/ H, >0 (6.42)
6.3 — Détermination expérimentale de quelques parametres

Dans ce paragraphe on présente les résultats de cing essais triaxiaux monotones dont trois ont
¢été réalisés en conditions drainées sur un sol intact sous 15, 25 et 50 kPa de pression de
confinement respectivement (2 avec chargement /déchargement et 1 en chargement a la
rupture ). Les deux autres essais ont été réalisés, un en condition drainée et le second en non
drainée sur un sol reconstitué¢ sous 15 kPa de confinement (1 avec chargement / déchargement
et ’autre en chargement a la rupture ). Les résultats des trois premiers essais sont présentés
sur les figures 6-2 et 6-3. A partir de ces courbes on a tracé les cercles de Mohr pour
déterminer la cohésion effective et ’angle de frottement interne présentés aux tableaux 6-1.
De plus, I’intersection de I’enveloppe de rupture avec 1’axe horizontal donne la contrainte
moyenne py.. A partir de ’angle de frottement drainé ¢" on peut obtenir M reliant p,. et g,

selon : pp. =M gp.. Eo se détermine avec la pente initiale de la courbe effort-déformation.
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Figure 6-2: Présentation des résultats des essais en chargement monotone (déviateur en fonction

des déformations axiales) sur un sol intact en conditions drainées sous différentes pression de

confinement (a) 63 =15 kPa (b) 63 =25 kPa (c¢) o; =15 kPa

Tableau 6-1 : Parametres du sol a 2,20m en chargement monotone drainé

pr—=H(kPa)

C’(kPa

¢’(degreé)

M

qbc(kP a)

Ey(MPa)

8

5

32

1,28

10,3

3

Comme le montre le tableau 6-1, la cimentation de ces sols donne une certaine cohésion de

I’ordre de 5 kPa et un angle de frottement proche de ceux des sables. La détermination du

module élastique Ey se fait en tracant la pente initiale de la courbe gq-¢; (figure 6-2a). On

observe aussi un module assez élevé. Le coefficient de Poisson sera déterminé a partir de la

pente initiale de la courbe €;-¢,. Ceci permettra de calculer le module de cisaillement Gy et le

module de compressibilité ko par I’intermédiaire des équations d’élasticité (tableau 6-2). Les

parametres de la matrice du sol seront déterminés de la méme fagon pour les essais réalisés

sur un sol reconstitué.
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Figure 6-3: Présentation des résultats des essais en chargement monotone (déformations

volumiques en fonction des déformations axiales) sur un sol intact en conditions drainées sous

différentes pression de confinement (a) 63 =15 kPa (b) 65 =25 kPa (¢) 65 =50 kPa

Tableau 6-2 : Paramétres du sol a 2,20m en chargement monotone drainé

v Go(MPa) | Kk¢(MPa)
0,3125 1 2,5
€,(%)
0 4 8 12 16 20
60 O4——1 o+ 1 1 1
-14
40+
g s ]
X ] S -2
o w
20 1
-3+
Ot+——T——T———T1 71— -4 -
0 4 8 12 16 2
€,(%)
(a) (b)

Figure 6-4: Présentation des résultats des essais en chargement monotone sur un sol reconstitué

en conditions drainées sous une pression de confinement de 15 kPa (a) déviateur en fonction des

déformations axiales (b) déformations volumiques en fonction des déformations axiales
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Sur la figure 6-5 on présente les résultats de 1’essai en chargement monotone réalisé sur un sol
reconstitué sous 15 kPa de confinement en condition drainée. A partir de cet essai on peut
déterminer quelques paramétres élastiques de la matrice du sol qui sont présentés au tableau

6-3.

Tableau 6-3 : Paramétres du sol reconstitué (matrice) en chargement monotone drainé

Em(MPa) Vi | Gm(MPa) | Kkn(MPa)
10,7 0,3125 4 9,5
30- 167
1 12
20 n —_ .
T Q
£ ] < 87
o o ]
10
4 -
0 T I T I T 1 0 T I T I T 1
0 4 8 12 0 4 8 12
€,(%) £,(%)
() (b)

Figure 6-5: Présentation des résultats des essais en chargement monotone sur un sol reconstitué en
conditions non drainées sous une pression de confinement de 15 kPa (a) déviateur en fonction de la

déformation axiale (b) pression interstitielle en fonction de la déformation axiale

Sur la figure 6-5 on présente les résultats de 1’essai réalisé en chargement monotone sur un sol
reconstitué mais en condition non drainée. On observe bien le phénoméene de liquéfaction
statique puisque la pression interstitielle augmente jusqu’a atteindre la pression de
confinement. Contrairement a la résistance au chargement déterminée dans le cas d’un sol
reconstitué en conditions drainées, celle-ci est inférieure a celle déterminée sur le sol intact a
la méme pression de confinement. Il nous semble que le sol reconstitué résiste mieux en
chargement drainé qu’un sol intact dans les mémes conditions. Cette question reste a étre

vérifiée.
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6.3.1 — Simulations numériques

L’influence de 1’endommagement des liants sur le comportement des sols cimentés sera

discutée a travers des simulations numériques.

6.3.1.1 — Simulation du comportement de durcissement (écrouissage positif)

Les parametres utilisés pour la matrice du sol sont donnés dans le tableau 6-4, et les
parametres utilisés pour les liants dans différents états d'évolution de I’endommagement sont

donnés dans le tableau 6-5.

Tableau 6-4 : Paramétres de la matrice du sol

€y 0,9 v 0,3
A 0,1 M, 1,0
K 0,01 P.u(kPa) 70

Tableau 6-5 : Paramétres des liants avec différents taux d’endommagement

Cas o= X1 B ko= kg Ky(kPa) vb Poc(kPa) Mpq
NO. 1 0,2 0,2 1 2000 0,25 10 0
NO0.2 0,2 0,2 10 2000 0,25 10 0

Comme indiqué précédemment, g, pourrait réduire le domaine élastique. En effet, si une
valeur inadéquate est prise pour ¢, le domaine élastique peut étre plus petit qu’a 1’état non
cimenté. Dans les simulations numériques effectuées, on a considéré ¢,=0. Les chemins de
contraintes pour les simulations numériques sont p =I/kPa, g =0 kPa a p=50 kPa pour un
rapport g / p =0 (phase de consolidation), puis de p=50 kPa a 1'état de déformations ¢ / p=3
(phase cisaillement a contrainte de confinement constante). On suppose que
I’endommagement commence dés le début du chargement. Les paramétres des liants sont les
mémes sauf que les taux d’endommagement sont différents. L'influence du taux

d’endommagement sur la courbe ¢ - & est présentée sur la figure 6-6.
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Figure 6-6 : Influence du taux d’endommagement sur la courbe g - &

Les résultats indiquent que la limite élastique augmente avec la cimentation du sol; les

courbes tendent a se converger vers celles des sols non cimentés avec I’augmentation du taux

d’endommagement : plus le taux d’endommagement est rapide, plus la convergence est

rapide.

On peut examiner 1’effet de la fraction des liants en faisant une simulation avec les paramétres

présentés dans le tableau 6-6.

Tableau 6-6: Paramétres des liants avec différents rapports de déformations

Cas Xo= X1 B ko=Kkg | Ky(kPa) vb poc(kPa) Mpq
NO. 1 0,1 0,4 10 2000 0,25 15 0
NO.2 0,1 0,2 10 2000 0,25 10 0
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Figure 6-7 : Influence du rapport des déformations (B) sur la courbe q - &

Les résultats sont montrés sur la figure 6-7. Il est évident que les domaines élastiques
s’élargissent et que les contraintes de la limite élastique augmentent avec 1'augmentation de la
fraction des liants. La dégradation des liants est traduite par une diminution de pc,, mais a
cause de I’écrouissage positif, la surface de charge s’agrandit. L'évolution de la surface de

charge avec les déformations et la dégradation des liants est présentée sur la figure 6-8.

q]
CsL

Figure 6-8 : Evolution de la surface de charge dans le cas d’écrouissage positif

Les courbes de consolidation isotropes des loess ayant différents niveaux de cimentation

(tableau 6-7) sont présentées sur la figure 6-9. On remarque qu'un niveau de cimentation plus
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important permet au sol d'atteindre une valeur de contrainte moyenne limite (pression de

préconsolidation) plus élevée.

Tableau 6-7 : Paramétres des liants avec différents niveau de cimentation

Figure 6-9 : Courbes de consolidation isotrope des loess ayant différents niveaux de cimentation

O CasN1

1000

0.8 |
0.7 |
06 |
05 L o :
10 100
p'(kPa)

6.3.1.2 — Simulations dans le cas de radoucissement

Cas Xo=1 B ko=kg | Kp(kPa) | v poc(kPa) | M4
Ne.1 0,4 0,4 20 2000 0,25 15 0
N°.2 0,2 0,2 20 2000 0,25 10 0
1 =
- — Sans liants
0.9 ¢ A CasN®2

Pour étudier le comportement d’écrouissage négatif des sols cimentés, les chemins de

contraintes pour la simulation numérique sont p =1 kPa, g =10 kPa a p=50 kPa pour un

rapport g / p =0 (phase de consolidation), puis p=10 kPa et q / p=3 (cisaillement a contrainte

de confinement constante). On suppose que 1I’endommagement commence dés le début du

chargement. Les paramétres des liants sont les mémes que dans le tableau 6-5. Différents taux

d’endommagement et différentes quantités de cimentation sont donnés dans les tableaux 6-8

et 6-9 respectivement. La comparaison des résultats est présentée sur les figures 6-10 et 6-11,

respectivement.
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Tableau 6-8 : Différents taux d’endommagement des liants

Cas Xo=1 B ke=kg | Kp(kPa) Vb prc(kPa) | Mpq
Ne°.1 0,2 0,2 1 2000 0,25 10 0
N°.2 0,2 0,2 20 2000 0,25 10 0

S0 A Sans liants

45 B CasN%2

40 |+ C CasN‘1

q (kPa)

0 5 10 15 20

€,(%)

Figure 6-10 : Influence du taux d’endommagement sur la courbe g-&,

Tableau 6-9 : Différentes quantités de cimentation
Cas Xo=X1 B ke=kp | Kp(kPa) | v poe(kPa) | My
No.1 0,1 0,1 20 2000 0,25 6 0
No.2 0,2 0,2 20 2000 0,25 10 0

A Sans liants
40 r B CasN®2

C CasN1

q (kPa)

0 ] 10 15 20
£,(%)

Figure 6-11 : Influence de la quantité de cimentation
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On peut observer que l'influence du taux d’endommagement et de la quantité de cimentation
sur le comportement radoucissant du matériau sont semblables aux matériaux avec
écrouissage positif. Cependant, les surfaces de charge se rétrécissent avec la dégradation des

liants et I’écrouissage négatif comme le montre la figure 6-13.

Figure 6-12 : Evolution de la surface de charge pour les sols avec écrouissage négatif

6.4 — Modélisation sous chargement cyclique

Pour modéliser le comportement cyclique, on va adopter le modele de surface de fronti¢re de
Pastor et al. (1985) a I’endommagement en se basant sur le développement réalisé

précédemment.

6.4.1 — Potentiel plastique et surface de frontiere

Pour les matériaux qui ont un comportement comme celui du sable, il faut employer une loi
d’écoulement non-associée. La fonction du potentiel plastique peut étre obtenue de la courbe

de dilatance contre ¢ /p .
1 a.
G(o,p,) =1q—M p(l+—)1 - (L)% ]} (6.43)
ag pg

La surface de frontiére est semblable a celle du potentiel plastique, mais avec différents
parametres :
1 P e,
F(o,p,)={qg—M;p(l+—)1-()" 1} (6.44)
aF pc
Pour le sable cimenté, tel que le loess, et afin de prendre en compte l'influence de la

cimentation, le potentiel plastique et la surface de frontiére ont été modifiés comme :
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G(o.p,)= (G~ M 51+ (L)1
ag pg

F(o.p.) = (@~ M, 51+—1- (L)) (6.45)
(292 P.

ou

g=(@q+e"™q, p=(p+e" ™ p)p. =1+ x)p.; 6=(p.q) (6.46)

La direction normale de la surface du potentiel plastique est déterminée par :

ngl = 1 a 1/2 (a_G)T (6-47)
{() (G)}

ou

06y =29 P G Ay _ (4 1y,

Jc dp dp dq dq
L’expression (6.50) peut étre réécrite comme:

n, = ;(a’g Ny (6.48)

© Ja+a?)

Le paramétre p, dans I'équation (6.45) n'influence pas le calcul de la direction normale.

La direction normale de la surface de frontiére peut étre déterminée comme suit :

;(df,l)T
Ja+dy)

ou d,=(+a, )M, -1n)

n=(0F /dp,0F /9q)" = (6.49)

6.4.2 — Le module plastique de la surface de frontiére

Les déformations volumétriques et déviatoriques plastiques influencent la dimension de la

surface de frontiere. L ’incrément de la grandeur de la surface est donné par :

dp dp
dp, =~ de! + < de’ 6.50
p, = 2er 1 agp (6.50)

ol 9, _p(+e) (6.51)
del A—k
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L’influence de 1’accumulation des déformations déviatoriques plastiques sur la dimension de

la surface de fronticre est décrite par 1’expression suivante :

Pe_ 5P gl der
3 = Pb % exp(~B,£); € = [|de] | (6.52)

En substituant les équations, on obtient :

1
dp, =LL 1 expl ) e + de]) 6.53

Pour une regle d’écoulement non-associée, les incréments des déformations plastiques sur la

surface de frontiere sont calculés par :

ngL/U (nT ’ dc)

de’ = (de!,del)" = — (6.54)
HL/U
Les incréments des déformations plastiques satisfont la condition de consistance :
aF =2y -dc+a—F(aL;)T e + 25 a1 =0 (6.55)
06 dp. 0g oL
ou
oF dp, Do+
OF [3p, = L= =M . (e +DI(L) " 11+ )
9p. 9p. p.
et
X= }fooeL0 exp(—k,&, - kﬁ’gq) (6.56)
oF OF dp OF dq
(o)== Sy =, 1y (6.57)
06 dp dp 0Jq Oq
or — _,(L=Lp) _ ﬁ ap+l
A qu +(A+a, )M, =m)py i+ M (o + DI D,
‘ (6.58)
= e g, (Lo, M, ~D)p + M, (@ + D[~ )
be f f be F F Mf (1 + af) c
dL = (k,d§, +kyd&,) =[k,.sgn(de,)(de! +de)) + kzsgn(de, )(de) +de,)] (6.59)
En reportant ces équations dans (6.57), I’équation est réécrite sous la forme de :
(a—F)T -de + a—F[ka.sgn(dgv)def +kysgn(de, )de; ]+
o6 oL e
(6.60)

ngL/U(nT dc) _

BS
L/U

JOF Op. oF
ey +5 (ke sen(de, ).k sen(de, )} 0

{apc og”
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Le module plastique est déduit de 1’équation (6.56) :
oF dp, G apc aﬁ) oF

G oG
a e’ 9 881’ g [ka Sgn(dgv)*+kﬂ sgn(dgq)a—]
HBS — pc p q (661)

‘ V2O9F . oF
{a ac,} {() } {1+4,1}

do’ 86
oF . ¢
a—L[ka.sgn(dev e, + kg sgn(de, )de ]

oun 4, = 7 d
; Ip +dq

L’équation (6.63) peut étre réécrite comme :

OF %dg P, )+—[k sgn(de,)d, + kg sgn(de, )]
s dp, 0€) Je;
HES o (6.62)
\/(1+d§)\/(1+d;){1+AL]}

6.4.3 — Le module plastique de I'état de contraintes actuelles

Dans le modele de surface de frontiére, 1'état de contraintes sur la surface de frontiére est
I’image ou bien le point conjugué de I'état de contraintes actuelles. Les variations de 1'état de
contraintes et du module plastique sont définies sur la base d'une reégle de tracer radiale tres
simple, comme le montre la figure 6-13. A chaque point actuel des contraintes dans (ou sur) la
surface de frontiére, correspond un point image sur la surface et est indiqué comme
l'intersection de la surface avec la droite reliant 1'origine au point actuel. La contribution réelle
plastique aux déformations totales est alors supposée d’étre une fonction du module plastique
sur la surface de frontiére, au point image, et la distance entre le point de contraintes actuelles
et son image. Ce principe permet a la déformation plastique de se produire quand 1'état de
contrainte se trouve sur ou dans de la surface de frontiére, en permettant au module plastique
d'étre une fonction décroissante de la distance de 1'état de contraintes d'un point correspondant

sur la surface de frontiere.
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Figure 6-13 : Relation de tracer radial entre le point courant p’ et son image p (Pastor et al, 1985)

Pour la simplicité, la relation entre le module plastique de 1'état actuel de contraintes et de
I'état image est supposée d’étre de la forme suivante :

9,
)

Pour considérer la dégradation plastique du sol, le parametre 7y est défini par :

H, =HP (6.63)

Y=" exp[—Df (deldel)"?] (6.64)

oy représente la distance entre le point image (p,q) et l'origine, et J est la distance entre le
point courant (p,q) et l'origine avec :

S=\p’+q’ ; 6, =P +¢’ (6.65)

Les contraintes images satisfont la relation suivante :
q/'p=q/p=26 (6.606)
Les significations physiques de l'expression (6.65) sont évidentes : quand les contraintes

actuelles sont loin de la surface de frontiere, les valeurs de J,/d sont grandes, et les

déformations plastiques sont petites. En reportant (6.68) dans (6.47), on obtient :

_ 1 D,
g -M,p+—)1-LH*1=0 (6.67)
(242 P,
ou p=p+ep,  g=Oxp+eg,)

L'équation (6.69) est non-linéaire, p peut étre obtenu par quelques procédures itératives.

Aprés que p est déterminé, ¢ peut étre obtenu a partir de I'équation (6.68). En remplagant
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HP de I'équation (6.56) par le module plastique de 1'état de contraintes actuelles, I’incrément

des déformations plastiques devient :

1 1
Ja+d?) Ja+d?)

Que ce soit le cas d’écrouissage positif ou négatif, les incréments des contraintes doivent

de’ = (de’,de’)" =1/(H,) ()" {d dp+dq} (6.68)

satisfaire la condition suivante dans le cas d’un chargement :

¢’ 'n =(d . dp+ > .
do” -n/H, =(d, dp+dg)/H, >0 (6.69)

6.4.4 — Le module plastique au déchargement

Les incréments de contraintes dans le cas d’un déchargement satisfont 1’expression :

de’" -n/H, <0 (6.70)
Les déformations plastiques peuvent se produire dans le cas d’un déchargement et peuvent
étre calculées par :

de” :HLngu(nT -do) (6.71)

u

1 1

ul:_|nll |:_—|d/ |,l’l —n =-
} y Ja+d?)

\ _ T _
ou ngu - (ngu17ngu2) > 1 qu2 —

o Javad)

Les module plastiques dans le cas d’un chargement sont définis comme :

Ny - n
Hy, :HUO(M_Ug) & f0r|M—U|<1

g

Hy :HUof0r|jzl_U|21 (6.72)

g

ou le rapport de contraintes en déchargement 77, =(q/p), est défini au point duquel le

déchargement se produit plutdt que de la valeur actuelle. Hyy et y#, sont des parametres.

6.5 — Simulations numériques

6.5.1 — Simulation dans le cas d’écrouissage positif

Les parameétres du modele de matrice de sable utilisés dans la simulation numérique
sont choisis parmi ceux de Pastor et al. (1985), et sont présentés dans le tableau 6-10. Les
chemins de contraintes pour la simulation numérique sont p =/kPa , ¢ =0 kPa a p=207 kPa

pour un rapport ¢ / p =0, puis p=207 kPa et g/p=3. Quelques différents taux
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d’endommagement sont considérés dans le tableau 6.11 pour étudier I’effet du taux
d’endommagement sur la courbe ¢-&. Une comparaison des résultats est présentée sur la

figure 6-14.

Tableau 6-10 : Les paramétres utilisés pour la matrice du sable

e | 083 | v |025] pem(kPa) | 5000 | By | 4.3 D 0
| 017 | Mg | 135 o 0,45 | B1 | 0,23 | HuMPa) | -
x | 0,012 | My | 0,58 05 045 | v | 14 Y ;

Tableau 6-11 : Les paramétres utilisés pour les liants avec différents taux d’endommagement

Cas

Xo=X1

p

ka=kp

Ky(kPa)

Vb

Pre(kPa)

Mpq

A

0

0

0

0

0

0

B

0,3

0,3

2

5000

0,25

10

0

C

0,3

0,3

5

5000

0,25

10

0

L’influence de fraction des liants est étudiée en maintenant le taux d’endommagement

800
700
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300
200
100

q (kPa)

10
€,(%)

15

20

Figure 6-14 : Influence du taux d’endommagement

constant (tableau 6-12). La comparaison des résultats est présentée sur la figure 6-15.
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Tableau 6-12 : Variation de la quantité de cimentation

Cas

Xo=X1

p

ku=kp

Ky(kPa)

Vb

pbc(kPa)

=

0

0

0

0

0

0

=

0,3

0,3

2

5000

0,25

10

0,1

0,1

2

5000

0,25

S| O ©

5

800
700
600
500
400
300
200
100

q (kPa)

10
€,(%)

15

Figure 6-15 : Influence de la quantité des liants

20

On peut remarquer, a partir des figures 6-14 et 6-15, que ’influence de la cimentation et du

taux d’endommagement des liants sur la courbe g-&; sont semblables que ce soit pour une loi

d’écoulement associée ou non associée, c’est-a-dire, quand le pourcentage de cimentation

augmente, les déformations plastiques diminuent et les contraintes déviatoriques augmentent,

et finalement, les courbes ¢-&; s’approchent de celles des sols non cimentés.

6.5.2 — Simulation du comportement d’écrouissage négatif

Les paramétres utilisés dans le cas d’un matériau cimenté radoucissant sont présentés dans les

tableaux 6-13 et 6-14. Des résultats numériques pour différents taux d’endommagement sont

présentés sur la figure 6-16. On remarque que l'effort maximal diminue avec 1'augmentation

du taux d’endommagement.

Tableau 6-13 : Paramétres utilisé pour le modéle de sable

e | 0,605 | v | 025 | Pem(kPa) | 6000 | Bo | 4.3 D
| 0,17 |[M,| 128 o 0,45 | B1 | 0,23 | Hu(Mpa)
K | 0,012 | My | 1,1136 o5 045 | v | 14 Y
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Tableau 6-14 :. Effet de ’endommagement

Cas

Xo=X1

p

ku=k|3

Ky (kPa)

Vb

Pbc(kPa)

M,

q

0

0

0

0

0

=

0,3

0,3

2

5000

0,25

10

0,3

0,3

5000

0,25

10

0
0
0

q (kPa)

1200 ¢
1000
800
600
400
200

10
€,(%)

15

20

Figure 6-16 : Influence du taux d’endommagement

(tableau 6-15) est présentée sur la figure 6-17.

Tableau 6-15: Les différentes quantités de cimentation utilisées

La comparaison entre les résultats obtenus pour différentes quantités de cimentation, comme

Cas Xo=Y1 B ke=kg | Kn(kPa) Vb poc(kPa) | Myq
A 0 0 0 0 0 0 0
B 0,3 0,3 2 5000 0,25 10 0
C 0,1 0,1 2 5000 0,25 5 0
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Figure 6-17 : Influence de la quantité de cimentation

On peut voir que pour les matériaux radoucissant avec une loi d'écoulement non-associée, la

contrainte axiale correspondant a l'effort maximal diminue. Ce phénomene peut étre expliqué
a partir du terme 3—12[1% sgn(de,)d, +kgsgn(de,)] de l'expression (6.62). Dans le modele de

surface de frontiére, l'influence des liants est moins évidente que dans le modéle élastique-
plastique classique (modele de Cam_clay modifié), ceci est partiellement due au fait que les

déformations plastiques existent dans la surface de frontiere.

6.5.3 — Influence de la cimentation sous chargement cyclique

Les parameétres du modele pour les matériaux a écrouissage positif sont présentés au tableau
6-4, et ceux utilisés pour le modele adopté pour les liants sont donnés dans le tableau 6-16. Le
minimum et le maximum du chargement cyclique sont 0 et 500 kPa respectivement. Les
variations des contraintes déviatoriques pour les cas avec et sans cimentation sont comparées

sur les figures 6-18 (a) et (b).

Tableau 6-16 : Paramétres du modéle adopté pour les liants
Cas Ko=Y1 p ke=kg | Kp(kPa) Vb Pyo(kPa) | Mpq
A 0 0 0 0 0 0 0
B 0,3 0,3 1 5000 0,25 10 0
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o= 200
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Figure 6-18 : Influence de la cimentation sur la variation des contraintes déviatoriques (a): petite
échelle; (b): grande échelle
Les parameétres du modéle pour les matériaux a écrouissage négatif sont présentés dans le
tableau 6-7, et ceux utilisés pour le modele adopté pour les liants sont donnés dans tableau
6-17. Le minimum et le maximum du chargement cyclique sont 0 et 900 kPa respectivement.
Les variations des contraintes déviatoriques pour les cas avec et sans cimentation sont

comparées sur la figure 6-19.

1000

800

Figure 6-19 : Influence de la cimentation sur la variation des contraintes déviatoriques
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On peut observer a partir des figures 6-18 et 6-19 que sous le méme chargement, les
déformations plastiques sont relativement petites dans le cas avec cimentation, et que plus de

cycles sont nécessaires pour atteindre les mémes déformations.

6.5.4 — Comparaison entre les résultats numériques et expérimentaux

L’essai triaxial cyclique a une teneur en eau de 27% est considéré. L'échantillon est chargé
d’une facon isotrope d’un état initial & une pression de confinement p = 25kPa (¢ /p =0);
puis 700 cycles entre 0 et 20kPa de chargement sont appliqués. Avant que les parameétres
soient déterminés expérimentalement, on propose d’adopter des parameétres présentés dans les

tableaux 6-17 et 6-18.

Tableau 6-17: Paramétres du modéle adopté pour les liants

Xo=X1 B ka=kp Kb(kP a) Vp Pbc(kP a) Mpq
0,35 0,35 1 5000 0,25 10 0

Tableau 6-18: Paramétres du modéle de surface de frontiére

Eo | 09 v | 025 [ Pen(kPa) | 1050 | By | 2 D 0
A | 02 | M, | 155 ag 0,5 |B1 | 02 | Hy(Mpa) | 50000
x | 0,006 | Mf | 0,6 o 0,5 |y | 2.5 Y 1,5

Une comparaison des résultats numériques et expérimentaux pour des sols cimentés et non

cimentés est présentée sur les figures 6-20 et 6-21 respectivement.
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Figure 6-20 : Comparaison des résultats expérimentaux et numériques (avec cimentation)



Chapitre VI : Développement d’'un modéle élasto-plastique avec endommagement

246

Experimanetal

st

L AR

Numériaue

0 100 200 300 400 500 600 700
N (cycles)

(a) Courbe des déformations axiales

0.8
0.6 Experimental
@ p —
~ 04
> -
@ H Il
0.2 Wi
Numerica
0 uuuuu
0 100 200 300 400 500 600 700
N (cycles)

(b) Courbe des déformations volumiques

Figure 6-21 : Comparaison des résultats expérimentaux et numériques (sans cimentation)

Apres 700 cycles, les chargements ont été augmentés par quatre niveaux. L'incrément de

charge est de 10 kPa pour chaque niveau, et le nombre de cycles de chargement est de 110. En

considérant 1’effet de I’endommagement dans chaque stade préalable, les paramétres pour les

liants pour ces quatre niveaux sont présentés au tableau 6-19, et les parametres de la matrice

sont maintenus constants.

Tableau 6-19 : Paramétres du modéle adopté pour les liants

Yo=)1 B ka=k[3 Kb(kPa) Vb PbC(kPa) Mpq

0,3 0,35 1 5000 0,25 10 0
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Les comparaisons entre les résultats numériques et expérimentaux sont présentées sur la

figure 6-22.

20
A : avec cimentation
15 . .
B : sans cimentation
< C : expérimental
X 10
~
w
5
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(a) Courbe des déformations axiales
10
8 [ A : avec cimentation
[ B : sans cimentation
= 6 [ C : expérimental
S I
W 4 N
2 |
0 -. I A
0 100 200 300 400
N (cycles)

(b) Courbe des déformations volumiques

Figure 6-22 : Comparaison des résultats expérimentaux et numériques (A) avec cimentation ; (B)

sans cimentation ; (C) expérimental

Sur la figure 6-23, on remarque que les simulations qui considérent I’effet de la cimentation
sont plus proches des résultats expérimentaux. La différence entre les courbes est mieux
observée dans le plan & / N ou les déformations semblent augmenter avec le nombre de

cycles.
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6.6 — Extension a ’effet de la succion

« Cette partie a été principalement réalisée dans le cadre du stage de master de Ta (2006)».
Vu I’importance que joue 1’eau dans le comportement mécanique du lcess, il serait intéressant
d’introduire ’effet de la succion dans le modele développé afin d’obtenir un comportement
plus général du sol. Pour ce faire, on a combiné le modele développé avec le modele de
Barcelone (Alonso et al., 1990).

6.6.1 Les déformations élastiques dues a la succion

L’incrément de déformation €lastique 1ié a un incrément de succion ds est donné par :

Matrice:  deg,, zd—s,
K,
. . 1 1 _ _
Liants : de‘prF(p—pw)ZF(S+p); AVECP =P = PesS=Pg =Dy,
b b

Compte tenu du caractere saturé du liant, on suppose que la succion ne dépassera jamais la
succion d’entrée d’air du liant, la théorie de contrainte effective de Terzaghi est encore
valable.

Si on tient compte de la fraction volumique B du liant, on détermine la déformation
volumique €lastique liée a la contribution de la succion par:

dey = (1_ﬂ+ﬁ)ds
K, K,

6.6.2 — Surface de charge

La surface de charge considérant la succion peut s’écrire comme :

F(o,p. L,s)=q-M,(p+ ps)[1+ij.(1—(_ij / ] (6.73)
o, Po

ou
— — — — — T _
g=(q+e""q,): P=(p+e" "D, )ip, =kys: By=(+1)py; 0=(p:a) : ¥ =Ko ™
Jbe €t pve sont les contraintes dues a la cohésion

La contrainte de préconsolidation p, est définie classiquement selon :
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A(0)-x
As)-x

e (6.74)
P 1c P 1c

A(s) est donné par :

A(s)=A(0)((1-r)exp(~Bs)+r) (6.75)
ou

Pc Lc est une contrainte de référence ;

r est un coefficient de compression plastique minimale ;

B est un paramétre qui controle le taux de diminution de la compressibilité plastique A(s);
A(s) est la compressibilité plastique sous augmentation de succion ;

P est une contrainte de préconsolidation & saturation ;

ps est une contrainte dépendante de 1’augmentation de la cohésion avec la succion ;

ko est un paramétre controlant I’augmentation de la cohésion avec la succion.

6.6.3 — Régle d’écoulement

Une régle d’écoulement non associce est considérée :

de’? =d/lﬁ
do
_ _ 1 AR
G(o,p.,L,s)=q—-M, (p+p)| 1+— || 1-| = (6.76)
ag pO

Avec les parametres M, et 0, ayant été introduits dans la deuxiéme partie, et p,est la méme

contrainte que dans la fonction F.

6.6.4 — Loi d’écrouissage

L’écrouissage continue d’étre défini sur la contrainte de préconsolidation a saturation :

dp, = Pe ggr + OPe g (6.77)
o) oe}

ou

Sp, _p.(l+e)

= dx (6.78)
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Op. _Op. % _ N5 .
5l O el = B,B, exp(-B,¢) 5l et &= {ldes| (6.79)

en reportant (6.78) et (6.79) dans (6.77), on obtient :

@_ l+e

p _ & »
b, = /1(0)_’((‘18,; + 5,5 eXp( ﬂoé:) dgq] (6.80)

O€?

q
On voit bien que les deux déformations plastiques influencent I’écrouissage de la surface de
frontiere. La détermination du module plastique au déchargement se fait de la méme fagon

que dans le cas sans succion.

6.6.5 — Simulations

Sur la figure 6-23 on présente un exemple de simulation de deux essais triaxiaux monotones
réalisés a deux succions différentes. Comme le montre la figure, I’essai a succion plus €levée
montre une résistance plus importante, ce qui est en accord avec les résultats classiques sur les
sols non saturés. Un exemple de simulation dans le cas cyclique est présenté sur la figure
6-24. On observe un effet de renforcement du sol par la succion. En effet, dans les mémes
conditions de chargement cyclique, une succion de 25 kPa a permis de diminuer la
déformation du sol comme dans le cas avec présence de cimentation. Les paramétres supposés

pour cette simulation sont présentés au tableau 6-20.

Tableau 6-20: Paramétres utilisés dans le cas de simulation des essais en considérant 1'effet de la succion

No Xoo =X11 B k, = kﬁ’ K, (kPa) v, B, (kPa) rq
B 0,35 0,35 2 5000 0,25 10 0
(a) Parametres du liant

e, 0,83 1% 0,25 P, (kPa) | 5000 B, 4,3 D 0
0,17 M, 1,35 a, 0,45 B 0,23 H,(Mpa) | 5000
0,012 | M, 0,58 a, 0,45 v 1,4 7, 1,4
(b) Parametres de la matrice
S ini (kPa) | Pc LC (kPa) r LC Beta LC k 0 Kappa s
25 25 0,75 0,01 0,02 0,01

(c) Parametres de l’état non saturé du sol
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Figure 6-23: Exemple de simulation d'essais triaxiaux monotones sous I'effet de la succion
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Figure 6-24: Exemple de simulation d'essais triaxiaux cycliques sous I'effet de la succion
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6.7 — Conclusion

Dans ce chapitre, on a présenté une modélisation de I’endommagement cyclique du loess en
adoptant le modele de surface de frontiére a I’effet de I’endommagement. Les simulations
numériques ont montré que 1’endommagement est d’autant plus important que le taux de
dégradation est grand et que le pourcentage de cimentation est faible. En général, le
comportement des sols cimentés converge, a grande déformation, vers celui des sols non
cimentés. Ceci a été mis en évidence, par exemple, dans le cas de simulations d’écrouissage
positif et négatif sous un chargement monotone et cyclique. Ainsi, dans le cas de chargement
monotone, 6 parametres ont étaient nécessaires pour définir 1’état de la matrice et 7 celui des
liants. Les résultats ont montré que 1’état limite élastique augmente avec la cimentation du sol
dans le cas de durcissement alors qu’il rétrécit dans le cas d’adoucissement. Les courbes
contraintes-déformations dans les deux cas ont tendance de se converger, avec I’augmentation
du taux d’endommagement, vers celui des sols non cimentés. Dans le cas de chargement
cyclique, en revanche, 15 paramétres ont été¢ nécessaires pour définir 1’état de la matrice et 7
pour celui des liants. On a observé que la cimentation a pour role de ralentir ’effet de
I’accumulation des déformations plastiques; ainsi, avec la cimentation, un nombre de cycles
plus important est nécessaire pour atteindre le méme niveau de déformations. Enfin, la
présence de la succion entraine le renforcement du sol. Son effet est similaire a I’effet de la

cimentation.
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Conclusion générale

On a présenté¢ dans ce mémoire, les travaux réalisés dans le cadre des recherches
menées conjointement avec le Réseau Ferré de France et la SNCF, afin de mieux comprendre
les mécanismes principaux d'instabilité des sols loessiques rencontrés sur la ligne du TGV

nord.

Marcial et Cui (2003) ont montré que les problémes d'instabilité observés in situ sont
principalement liés aux trois mécanismes : effondrement dG a l'infiltration d'eau,
endommagement dii aux chargement cyclique lié¢ a la circulation des trains et liquéfaction
quand le sol est soumis a la vibration a 1'état saturé. Le mécanisme d'effondrement a été étudié
sur tous les quatre sols et les résultats ont montré que ce mécanisme seul ne peut pas expliquer
les problémes observés in-situ ; le mécanisme d'endommagement et surtout le mécanisme de
liquéfaction sont considérés comme les deux principaux mécanismes d'instabilité. Vu que les
essais d'endommagement et de liquéfaction ont été réalisés sur le sol a 2,20 m, dans le cadre

de la theése, on a dii compléter les essais sur les trois autres sols.

L'analyse des premiers résultats obtenus a montré le caractere liquéfiable des quatre
sols étudiés ; c'est ainsi que le phénoméne de liquéfaction est devenu rapidement un point
d'intérét. On a d'abord élargi les essais de liquéfaction sur sols saturés aux sols initialement
non saturés mais devenant saturés apres la phase d'endommagement (phase d'écrasement de
pores). Sur le plan théorique, il s'est avéré aussi intéressant de développer une méthode
d'évaluation du risque de liquéfaction en utilisant des essais géotechniques courants tels que le
SPT, le CPT, le DMT et la mesure de V. Ceci a nécessité un développement expérimental lié
a la mesure de V; a l'aide de la technique des bender elements. Si le mode¢le élastoplastique
avec endommagement développé est une bonne synthése du comportement des sols loessiques
étudiés, la méthode d'évaluation du risque de liquéfaction peut étre considérée comme un bon

outil pratique, facile a employer par les ingénieurs.

Partie expérimentale

Des essais de liquéfaction ont été réalisés sur la presse triaxiale cyclique. Quatre
profondeurs (1,20m ; 2,20m ; 3,50m et 4,90m) du méme site (Beugnatre) ont été considérées.
Les courbes de résistance a la liquéfaction ont montré que le sol a 2,20m a un taux de

résistance a la liquéfaction le plus faible, de l'ordre de 0,3 qui est inférieur au taux de
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chargement cyclique appliqué par le train, qui est de 0,4, ce qui signifie que si le sol a 2,20 m
se trouve dans un état saturé, la fréquence de circulation normale du TGV nord suffit pour le

liquéfier.

Dans le cas ou le sol se trouve dans un état proche de la saturation, I'endommagement
di au passage répété de trains pourrait I'amener d'abord a la saturation puis a la liquéfaction.
Ceci a été mis en évidence par une procédure expérimentale un peu particulicre. En premiére
phase, les pores sont écrasés par un faible chargement cyclique jusqu'a I'obtention d'une
variation de volume nécessaire a la saturation de 1'échantillon. En deuxi¢me phase, un essai de
liquéfaction classique était réalisé. Des essais a différentes teneurs en eau initiales ont été
considérés et les courbes de résistance a la liquéfaction ont montré que la résistance du sol

diminue avec I'augmentation de la teneur en eau.

L'effet de I'endommagement a été étudi€ par l'application d'une charge cyclique a l'aide de la
presse MTS. Les effets de la teneur en eau et de la fréquence ont été étudiés. Les résultats ont
montré que la déformation est d'autant plus importante que la teneur en eau est élevée. L'effet
de la fréquence semble étre négligeable. L'observation au porosimetre a montré que c'est

principalement les macropores qui sont éliminés par 'endommagement.

Les essais réalisés sur bender elements sur des sols intacts et reconstitués ont montré que la
vitesse de cisaillement, V;, dépend des parametres suivants : la porosité (densité), la teneur en
eau, la fraction argileuse, la teneur en carbonates et la charge appliquée. Ces essais ont permis

de développer une relation entre V; et ces différents parametres.

Partie Modélisation

Grace aux essais réalisés au laboratoire, une nouvelle méthode d'évaluation du risque de
liquéfaction a pu étre développée. Elle permet a la fois, a partir des mesures in situ, de
déterminer I'état initial du sol et de prévoir la variation de cet état avec le passage du sol a
I'état saturé. L'évaluation est donnée sous forme d'un facteur de sécurité qui varie avec la
profondeur. Une application directe de cette méthode sur 4 sites différents a été réalisée et les
résultats obtenus étaient assez cohérents avec les sondages in situ. Mais comme ils dépendent
largement des mesures de Vj in situ qui, quelque soit la technique appliquée, deviennent
imprécises avec la profondeur, on doute sur la précision des calculs. Enfin, la forme de la

fonction de densité représentée par f{e) reste encore a étre validée.
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Le développement d'un modele élastoplastique avec endommagement a été réalisé en
plusieurs étapes. On a commencé par adapter le modele de Cam clay au phénomene
d'endommagement ; on a ensuite introduit I'aspect d'endommagement dans le modéle de
surface de frontiére de Pastor et al. (1985) pour décrire le comportement cyclique, on a
finalement étendu le modé¢le a l'effet de la succion. Le modéle développé est donc capable de
décrire les principaux phénomeénes observés tels que l'effondrement di a la diminution de la

succion, l'endommagement et la liquéfaction dus au chargement cyclique.
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Annexe 256
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Représentation des variations de la vitesse d’onde de cisaillement en domaine du temps pour

le sol 2,20m porté a différentes teneurs en eau (voir chapitre IV p. 156) :

(@ w=10% (b)w=17% (c)w=23% (d) w=33%



