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CHAPITRE | : COMPORTEMENT DES SOLS SATURES

1.1- INTRODUCTION

La "résistance au cisaillement” d'un sol est peut-&re la plus importante de ses propriéés
techniques. En effet, toutes les analyses de stabilité dans le domaine de l'ingénierie
géotechnique, qu'elles concernent les fondations, les pentes de tranchées ou les barrages en
terre, impliquent une connaissance de base de cette propriéé d'ingénierie du sol. La
"résistance au cisaillement”, ou simplement la "résistance au cisaillement”, peut &re définie
comme la réistance aux contraintes de cisaillement et une tendance consé&juente ala
déformation par cisaillement.

La contrainte de cisaillement d'un sol est la plus difficile &comprendre compte tenu de la
multitude de facteurs connus pour l'affecter. Une grande maturitéet une grande compéence
peuvent &re requises de la part de l'ingéiieur pour interpréer les réultats des tests de
laboratoire en vue de leur application aux conditions de terrain.

Fondamentalement, un sol tire sa résistance au cisaillement de ce qui suit :

(1) Re&istance due al'emboiement des particules.

(2) La resistance au frottement entre les diffé&ents grains du sol, qui peut &re un frottement de
glissement, un frottement de roulement, ou les deux.

(3) Adhérence entre les particules du sol ou "cohésion".

Les sols granulaires de sables peuvent tirer leur résistance au cisaillement des deux premiéres
catéories, tandis que les sols coh&ifs ou les argiles peuvent tirer leur réistance au
cisaillement des deuxi@me et troisiane catéjories. En revanche, les argiles trés plastiques
peuvent présenter la troisiéne catégorie uniqguement pour leur résistance au cisaillement.

La plupart des dé@s de sol naturels sont en partie coh&ifs et en partie granulaires et, en tant
que tels, ils peuvent appartenir &la deuxié@me des trois catégories mentionneées ci-dessus, du
point de vue de la résistance au cisaillement.

La réistance au cisaillement d'un sol ne peut pas &re comptabilisée dans les codes de
pratique car un sol peut préenter des résistances aux cisaillements trés diffé&ents selon les
conditions de terrain et d'ingénierie.

1.2- ANGLE DE FROTTEMENT

Lorsque deux corps solides sont en contact I'un avec l'autre, la réistance de frottement
disponible dépend de la force normale entre les deux et d'une proprié&éintrinségue connue
sous le nom de "coefficient de frottement". Le coefficient de frottement, &son tour, dépend de
la nature et de la 'é@at des surfaces en contact. C'est le cas mé&ne lorsqu'un corps solide repose
sur une surface rigide, comme le montre la figure 1.1
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Figurel.1 Frottement entre un solide et une surface rigide

La ré&istance de frottement F disponible lorsqu'une force normale P agit est liée &P comme :
F=P.u =P.tane (Eql.1)
On appelle ici le "Coefficient de frottement” et on le déigne sous le nom d™Angle de
frottement". Les caractéistiques et les propriéés des maté&iaux en contact sont indéendantes
des forces appliguees et sont assez constantes. La réistance de frottement disponible F n'entre
pas en jeu ou n'est pas mobilisé, sauf si elle est né&essaire pour résister aune force de
cisaillement appliqués.
Dans la figure.1(a), aucune résistance de frottement n'est mobilisé& car aucune force de
cisaillement n'est appliqués. La force normale exercée par le corps solide sur la surface rigide
est compenseée par une force €égale par réction de la surface rigide.
Dans la figure.1(b), une faible amplitude de la force de cisaillement est appliquée. Cela
entrame une force ré&ultante R qui agit selon un angle par rapport &la normale de la surface
rigide. Cet angle est appelé"angle d'obliquité' et dépend uniquement des forces appliquéss.
Pour résister acette La force de cisaillement R appliquée est €gale ala réistance de
frottement disponible. Comme F est infé&ieur ala ré&istance de frottement maximale
disponible F, I'angle d'obliquité Dans ce cas, il y a &uilibre et il n'y a pas de glissement entre
le corps et la surface.
Dans la figure .1(c), une force de cisaillement éale ala réistance de frottement maximale
disponible est appliqué. Toute la ré&istance de frottement disponible sera mobilisé
maintenant pour résister ala force appliqués. Les angles sont &jaux ; le glissement ou le
déplacement vers la droite est naissant ou imméiat. Si le
La force de cisaillement appliqué& est inversé dans la direction, la direction du glissement
immetiat est &alement inversé. La force de frottement, comme on le comprend aisénent,
tend as'opposer au mouvement.
L'angle de frottement est la valeur limite de cette obliquité; le critére de glissement est donc
un angle d'obliquitéé&gal al'angle de frottement. La condition de début de glissement pour les
corps solides en contact peut &re exprimée comme suit :

F/IP =tanep =p (Eq. 1.2)
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Pour les corps solides qui sont en contact mais qui n'ont pas d'adhé&ence entre eux, le terme
"frottement™ est synonyme des termes " force de cisaillement " et " ré&istance maximale au
cisaillement . Dans la plupart des sols naturels, le frottement ne repré&ente qu'une partie de la
résistance au cisaillement, bien qu'elle soit importante, mais d'autres phé&omenes contribuent
ala résistance au cisaillement, en particulier dans les sols agrains fins.

1.3 FROTTEMENT INTERNE DANS LES MASSES DE SOL GRANULEUX

Dans les masses grenues ou les masses de sol sans cohé&sion, la résistance au glissement sur un
plan quelconque passant par le point situéal'int&ieur de la masse est similaire acelle dont il
a éequestion dans la sous-section preeélente ; lI'angle de frottement dans ce cas est appelé
"angle de frottement interne”. Toutefois, la résistance au frottement dans les masses
granulaires ou acohésion re&luite est similaire &celle qui est examiné dans la sous-section
pr&élente.

Les masses de sol granulaires sont un peu plus complexes que celles entre corps solides, car la
nature de la réistance est en partie un frottement de glissement et en partie un frottement de
roulement. En outre, un phéomene connu sous le nom d"emboiement” est &alement censé
contribuer ala résistance au cisaillement de ces sols des masses, dans le cadre de la résistance
par frottement.

L'angle de frottement interne, qui est un angle limite d'obliquité&et donc le principal critée de
glissement ou de rupture sur un certain plan, varie sensiblement pour un sable donnéen
fonction de l'indice de densité& car on sait que le degréde blocage dépend directement

la densité Cet angle varie aussi quelque peu avec la contrainte normale. Cependant, I'angle de
frottement interne est géné&alement considé&é&comme constant, puisqu'il I'est presque pour un
sable donnéaune densitédonnée.

Comme la rupture ou le glissement dans une masse de sol ne peut &re limitéaun plan
spe&ifique, il est néessaire de comprendre les relations qui existent entre les contraintes sur
les diffé&ents plans passant par un point, comme condition pré&lable aun traitement plus
approfondi de la résistance au cisaillement des les sols.

1.4 PRINCIPAUX PLANS ET PRINCIPALES CONTRAINTES (CERCLE DE MOHR)

En un point d'un matéiau sous contrainte, chaque plan sera soumis, en géé&al, aune
contrainte normale ou sur le plan direct et aune contrainte de cisaillement. Dans le domaine
de la géotechnique, les contraintes de compression directes sont géné&alement considé&ées
comme positives, tandis que les contraintes de traction sont considé&és comme néyatives.

Un "plan principal” est défini comme un plan sur lequel la contrainte est tout afait normale,
ou qui ne comporte pas de contrainte de cisaillement. En méeanique, on sait qu'il existe trois
plans principaux en tout point d'un maté&iau soumis & une contrainte. Les contraintes
normales agissant sur ces plans principaux sont connues sous le nom de "contraintes
principales”. Les trois plans principaux doivent &re mutuellement perpendiculaires. Dans
I'ordre de grandeur déeroissant, les contraintes principales sont deésigneées par “contrainte
principale majeure”, "contrainte principale intermé&liaire™ et "contrainte principale mineure",
les plans principaux correspondants éant désigné exactement de la mé&ne maniere. |1l peut
s'agir a montré que des solutions satisfaisantes peuvent &re obtenues pour de nombreux
problémes dans le domaine de l'ingénierie gétechnique par une analyse bidimensionnelle, la
contrainte principale intermé&liaire &ant géné&alement ignores.

5
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Considéons un éément du sol dont les cGeés sont choisis comme plans principaux, le majeur
et le mineur, comme le montre la figure 1.2 (a) :

v o, 8in B cos B
T é-i’ —

a,l sin 6 cos Dt:% ,f’f R a4l 8in 6
i/

-
I

! 2
o,lcos 0" oyl sin B

2
o,lcos B
(a) Stress system (b) Forca system

Figurel.2 Contraintes sur un plan inclinépar rapport aux plans principaux

Soit O n'importe quel point dans le milieu OA et OB les plans principaux majeurs et mineurs,
avec les contraintes principales correspondantes o1 et 3. Le plan du schéma est le plan
principal intermédiaire. Qu'il soit né&essaire de déerminer les conditions de contrainte sur un
plan normal donnee, et inclin€éaun angle 6 par rapport au plan principal, consid&é&comme
positif lorsqu'il est mesurédans le sens inverse des aiguilles d'une montre.

Si les conditions de contrainte sont uniformes, la taille de I'@ément est sans importance. Si les
contraintes sont variables, la taille de I'@ément doit &re infinie, de sorte qu'il faut tenir
compte de la variation des contraintes le long d'un cGé

Considé&ons que I'éément est d'une épaisseur unitaire perpendiculaire au plan de la
figurel.2(a), AB é&ant I. Les forces sur les cGé& de I'@ément sont indiquéss en pointillé& et
leurs composantes parallées et perpendiculaires 2AB sont indiquéss par des lignes pleines.
Compte tenu de I'&uilibre de I'dément et en ré&olvant toutes les forces dans les directions
parallées et perpendiculaires 2AB, on peut obtenir les &uations suivantes

_ 2 020 = 3 2
Gy = 0, €08 8 + 0, 8In" 0 =0, + (0; —0,) cos~ 8
_ (o +03) " (6, —03)
2 2
(6, -03) .
T, = ————— 3° . 8in26 (Eql. 4)
2
On peut donc noter que les contraintes normales et de cisaillement sur tout plan qui est normal
au plan principal interméliaire peuvent &re exprimes en termes de o1 et 3.
Otto Mohr (1882) a repreésentéces résultats graphiquement dans un diagramme circulaire, qui
est appel€le cercle de Mohr. Les contraintes normales sont repré&sentées en abscisses et les
contraintes de cisaillement en ordonnées. Si les coordonnéss et repré&sentées par les éjuations
Eq.1.3 et Eq.1.4 sont tracés pour toutes les valeurs possibles que peut prendre, le lieu est un
cercle comme le montre la figurel.3. Ce cercle a son centre sur lI'axe et le coupe aux valeurs
o1 et o3. Ce cercle est connu sous le nom de cercle de Mohr.

.cos 20 (Eql. 3)
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Figurel. 3 Cercle de Mohr pour les conditions de contraintes
représentées dans la Figurel.2

Le cercle de Mohr repré&ente le meilleur moyen pour visualiser l'orientation de diffé&ents
plans. Soit une ligne parallde au grand plan principal passant par D, La coordonné& de ce
dernier constitue la principale contrainte. L'intersection de cette ligne avec celle de la Mohr
Op est appel€"Origine des plans". Si une ligne parallée au plan principal mineur est tracee
par E, dont la coordonnée est la contrainte principale mineure, il sera éjalement constaté
quelle passe par Op ; I'angle entre ces deux lignes est un angle droit d'apres les propriéés du
cercle. De méne, il peut &re dénontréque toute ligne passant par Op, parallée atout plan
arbitrairement choisi coupe le cercle de Mohr en un point dont les coordonnées repréentent la
contrainte normale et la contrainte de cisaillement sur ce plan. Ainsi, les contraintes sur le
plan représenté par AB dans la figurel.2(a), peuvent &re obtenues en trag@nt 1'0,C
paralldement & AB, c'est-adire aun angle 6 par rapport &0,D, le plan principal, et en
mesurant les coordonnées de C, asavoir oo et 1o .

Puisque I'angle COpD =6 , I'angle CFD = 26 , apartir des proprié&és du cercle. A partir de la
géomérie de la figurel.3, les coordonnéss du point C, sont éablies comme suit :

co= MG = MF + FG

(o1 +03) N (6, -03)
2 2
(0,-03)

2

. cos 20

Ty = CG= . 8in 26

Ce sont les ménes qu'aux &juations Eql.3 et Eql.4, qui justifient notre constatation.

Dans le cas particulier ou les plans principaux majeurs et mineurs sont respectivement
verticaux et horizontaux, ou vice-versa, l'origine des plans sera D ou E, selon le cas. En
d'autres termes, il sera situésur I’axe o.

On peut obtenir directement quelques relations de base importante apartir du cercle de la
Mobhr :
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1.

Les seuls plans sans cisaillement sont les cGé& de I'édé@ment qui sont les plans
principaux. Les contraintes sur ces derniers sont la plus grande et la plus petite des
contraintes normales.

La contrainte de cisaillement maximale ou principale est éjale au rayon du cercle de
Mohr, et elle se produit sur des plans incliné a45 “par rapport aux plans principaux.

T . =(0,—-05)/2 (Eq1.5)

I"]'EI ax

La contrainte normale sur les plans de cisaillement maximum est &jale ala moitiéde
la somme des contraintes principales.

o, = (0, + ,)/2 (Eql. 6)
Les contraintes de cisaillement sur des plans perpendiculaires les uns aux autres sont
nume&iquement &jaux et sont de signe oppos€ On les appelle les contraintes de
cisaillement conjuguées.
La somme des contraintes normales sur des plans mutuellement perpendiculaires est
une constante (MG’+MG=2MF = +a3). Si nous désignons la contrainte normale sur un

plan perpendiculaire au plan sur lequel elle est comme oo et oo’
Gy + 0y =0, + 04 (Eq1.7)

Des deux contraintes :ce et oo, celle qui fait le plus petit angle avec o1 est la plus
grande des deux.

La contrainte réultante, or , sur un plan quelconque est de \/(aé + &) et a une
obliquit& qui est &ale atan™ (te/co ).

Gr' = IIGE!:Z + tBE (qu 8)
B = tan! (1,/0,) (Eql.9)

Les contraintes sur les plans conjugués, c'est-adire les plans qui sont €également
incliné& dans des directions diffé&entes par rapport aun plan principal sont &yales.
(Ceci est indiquépar les coordonnées de C et Ci dans la figure 1.3).

Lorsque les contraintes principales sont égales les unes aux autres, le rayon du cercle
de Mohr devient nul, ce qui signifie que les contraintes de cisaillement disparaissent
sur tous les plans. Un tel point est appel€un point isotrope.

L'angle maximal d'obliquit& Bm, se produit sur un plan inclinéet :

0, = 45>+ Bz |
L 2
En respectant le plan principal majeur.
B, =45+ B (Eql.10)
2

Cela peut &re obtenu en tragnt une ligne qui passe par l'origine et qui est tangentielle au
cercle de Mohr. Les coordonnées du point de tangence sont les contraintes sur le plan de
I'obliguitémaximale ; la contrainte de cisaillement sur ce plan est é&idemment inf&ieure ala
contrainte principale ou a la contrainte de cisaillement maximale.

Sur le plan du cisaillement principal, I'obliquitéest Iégé&ement infé&ieure am. C'est le plan de
I'obliquitémaximale qui est le plus susceptible de se rompre et non le plan du cisaillement
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maximal, puisque le critée de glissement est la limitation de I'obliquité Lorsque Bm
s'approche et est éjal al'angle ¢ de frottement interne, du sol, la rupture se produira.

Le cercle de Mohr offre un moyen facile d'obtenir toutes les relations importantes. En voici
quelques-unes :

ain B}n _ [ 01— O3y | (qu ll)
.G, +C3 )
J1+sinBL\' Eql. 12
\ m )
o sur le plan d'obliquitémaximale,
G, =0gl+sinf, ) (Eq1.13)

Si les contraintes normales et de cisaillement sur deux plans mutuellement perpendiculaires
sont connus, les plans principaux et les contraintes principales peuvent &re déerminé& al'aide
de la mé&hode du cercle de Mohr, comme le montre la figurel.4 Les contraintes de
cisaillement sur deux plans mutuellement perpendiculaires sont égales en eux par le principe
du cisaillement complémentaire.

E'T:f.

Major
Viidbbbeby princal
- /plane

Ty ——————

.‘—

P —

.‘—

o, | le—

+— =

—— x

o, > o,

. «—— (assumed)
‘_

pane 1 TTTTTTTTY

(a) General two-dimensional stress system

T

Tl g —_— 3
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Toy / : . of planes)
M ¢ Al |E B >
o
l—— ETB L\L
] o,
' \
i+, T,
“ Oy AN
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ib) Mohr's circle for general two-dimensional stress system

Figurel.4 Déermination des plans principaux
et des contraintes principales apartir du cercle de Mohr
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La figurel.4(a) montre un d&ément soumis & un syste@ne geén&al de contraintes
bidimensionnelles, les contraintes normales ox et oy sur des plans mutuellement
perpendiculaires et des contraintes de cisaillement txy sur ces plans, comme indiqué La
figurel.4 (b) montre le cercle de Mohr correspondant, dont la construction est évidente.

(6,+06,) (0,-0,)
Oy = ———+ ———>= _co0s 20 + 1_ sin 20 (Eql.14)
2 2 Xy
(6,-0,)
Ty= ——— .sin 20— 1_ . cos 20 (Eq1.15)
2 xy
Mise au carrédes éjuations Eql.14 et Eql.15 et addition,
(G, +aG.,) e [G.—0G. .
2 | . 2 ~
Cela représente un cercle avec un centre | (G, +G ) , Lﬂ et le rayon
2 ]
. \ 2
(o, -a,) ‘ 2
"J‘::,l'
5 2 )

Une fois que le cercle de Mohr est construit, les contraintes principales o1 et o3, et
I'orientation des plans principaux peuvent &re obtenus apartir du graphe.

La contrainte de cisaillement doit &re tracé vers le haut ou vers le bas selon qu'elle est
positive ou né&yative. Il est courant de prendre une contrainte de cisaillement qui tend afaire
tourner I'@ément dans le sens inverse des aiguilles d'une montre, positif.

On peut noter que le mé&ne cercle de Mohr et donc les mé&nes contraintes principales sont
obtenus, indéendamment de la fagon dont les contraintes de cisaillement sont tracees. (Le
centre du cercle de Mohr, C).

Le point médian de DE, avec les coordonnées : | % | et 0;lerayon du cercle est
CG), les coordonnees de G éant oy et Tyy. .
Les relations suivantes sont éyalement faciles &obtenir :
¥ LY
(o, +0., ) 1 (Eql.17)
) 2 2
G, =" +—\[(|[r:sx—r:s.,,l + 41,
1 L 2 ) 2 J )
(5 ta. ) (Eq1.18)
% y 2 .2
GE= E __'J(GJ:_G'.J ""4:!._“

\ ‘ / - \ (Eq1.19)
tan 20, ;=21 _/(c, - G)

(Eq1.20)
"]T.IE_‘.’.

- 1 2 -
= EJ{GE _G_}'J "'4:;_?}.

Invariablement, la contrainte verticale sera la contrainte principale majeure et la contrainte
horizontale la contrainte principale mineure dans les situations gétechniques.

1.5. THEORIES DE LA RESISTANCE DES SOLS
10
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Un certain nombre de théories ont &éavanceéss pour expliquer la résistance au cisaillement
des sols. Sur Toutes ces théories, la théorie de la ré&istance de Mohr et la thérie de Mohr-
Coulomb, une géé&alisation et une modification de I'&uation de Coulomb, réondent de
maniée remarquable aux exigences de I'application aun sol.

1.5.1 La thérie de la ré&sistance de Mohr

Nous avons vu que la contrainte de cisaillement peut &re exprimee par t= ctanf} sur un plan
quelcongue, ouBest I'angle d'obliquité Si I'angle d'obliquitéest le maximum ou a une valeur
limitee, la contrainte de cisaillement est €jalement asa valeur limite et elle est appelé
résistance au cisaillement, s. Pour un sol sans cohé&sion, la ré&sistance au cisaillement peut &re
exprimé comme suit
s= otang (Eql.21)

Si I'on suppose que I'angle de frottement interne ¢ est une constante, la force de cisaillement
peut &re représentée par une combinaison de lignes droites avec des inclinaisons de +¢ et -@
avec l'axe-c et passant par l'origine du diagramme circulaire de Mohr. Une ligne de ce type
est appelé Mohr enveloppe. Les enveloppes de Mohr pour un sol sans cohésion, comme le
montre la figurel.5, sont les enveloppes droites lignes OA et OA.
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Figurel.5 Théorie de la résistance de Mohr
Enveloppes de Mohr pour les sols sans cohé&ion

Si I'&@ats de contrainte en un point sont repré&entés par le cercle de Mohr I, la contrainte de
cisaillement sur un plan quelconque passant par le point est inf&ieure ala reésistance au
cisaillement, comme indiquépar la ligne BCD ; BC représente la contrainte de cisaillement
sur un plan sur lequel la contrainte normale est donné& par OD.BD, représentant la force de
cisaillement pour cette contrainte normale, est sup&ieure aBC.

Les conditions de contrainte représentees par le cercle de Mohr Il, qui est tangentiel a
I'enveloppe de Mohr en F, sont telles que la contrainte de cisaillement, EF, sur le plan de
I'obliquité maximale est égale ala contrainte de cisaillement. La rupture commence sur ce
plan et se produira amoins que la contrainte normale sur le plan critique n‘augmente.
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On peut noter qu'il serait impossible d'appliquer les conditions de contrainte repréentées par
le cercle 111 (pointill@ de Mohr acet &hantillon de sol, puisque la rupture se serait produite
méne au moment oula contrainte de cisaillement sur le plan critique est &jale ala résistance
au cisaillement disponible sur ce plan, &iminant ainsi la possibilité que la contrainte de
cisaillement dépasse la résistance au cisaillement.

On peut noter qu'il serait impossible d'appliquer les conditions de contrainte représenteées par
le cercle 111 (pointill@ de Mohr acet &hantillon de sol, puisque la rupture se serait produite
méne au moment oula contrainte de cisaillement sur le plan critique est &jale ala résistance
au cisaillement disponible sur ce plan, diminant ainsi la possibilitéque la contrainte de
cisaillement déasse la résistance au cisaillement.

La théorie de la résistance de Mohr, ou thérie de la rupture, peut donc &re éxoncé& comme
suit : La condition de contrainte donnée par tout cercle de Mohr se trouvant al'int&ieur de
I'enveloppe de Mohr représente une condition de stabilit& tandis que la condition donnée par
tout cercle de Mohr tangent al'enveloppe de Mohr indique une rupture naissante dans le plan
par rapport au point de tangence. L'enveloppe de Mohr peut &re consid&gé& comme une
propriéédu maté&iau et &re indéendante de la souligne. De plus, le cercle de contrainte de
Mohr ne dépend que des contraintes imposéss et n'a rien avoir avec la nature et les propriéés
du maté&iau.

Pour montrer que les contraintes de I'é&uation 8.21 sont celles du plan sur lequel la rupture est
en train de se produire, nous ajoutons l'indice f ac:

S = o7 tang (Eq1.21)

Il est possible d'exprimer la contrainte en termes de contrainte normale sur n'importe quel plan,
al'aide du cercle de contrainte du Mohr. Certaines relations communes sont :

G,=0G,(1 +sind) =0, (1 -sin ) (Eql.22
‘ G,—-0j “| cos? ¢ ”
= o Eql.
. 2 ) sing (Eq
s=0,tan =0, tan ¢ (1+sin @)
: (61 -03 )
=0, tan h(l—sind) = ITE | .08 0 (Eql.24
N, A

Les principales hypothéses de la théorie de la réistance de Mohr sont que la contrainte
principale interméliaire n'a aucune influence sur la résistance et que la résistance ne dépend
que de la contrainte normale sur le plan de I'obliquitémaximale. Cependant, la contrainte de
cisaillement, en fait, dépend dans une faible mesure de la contrainte principale intermé&liaire,
de la vitesse d'application de la densitédu cisaillement, etc. Mais la théorie de Mohr explique
de maniée satisfaisante le concept de réistance dans les sols et est donc en vigueur.

On peut &alement noter que I'enveloppe de Mohr ne sera pas une ligne droite mais qu'elle est
en fait I&geement incurvé puisque lI'angle de frottement interne est connu pour diminuer
I&@&ement avec I'augmentation de la contrainte.
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1.6 THEORIE DE MOHR-COULOMB

La théorie de Mohr-Coulomb sur la résistance au cisaillement d'un sol, proposé pour la
premiée fois par Coulomb (1976) et géné&alisé ensuite par Mohr, est le concept le plus
couramment utilisé La relation fonctionnelle entre la contrainte normale sur un plan
quelconque et la résistance au cisaillement disponible sur ce plan a &ésupposee linéire par
Coulomb ; ce qui suit est donc géné&alement connu sous le nom de loi de Coulomb :

S=Cc+ ctang (Egl.25

Ouc et ¢ sont des paramétres empiriques, connus respectivement sous le nom de "cohésion
apparente” et "angle de frottement interne” (ou angle de résistance au cisaillement). Il est
pré&able de les visualiser comme des "paramétres” et non comme des propriéé absolues
d'un sol, car on sait qu'ils varient avec la pré&ence d'eau le contenu, les conditions d'essali
telles que la vitesse de cisaillement et les conditions de drainage, ainsi qu'un certain nombre
d'autres facteurs en plus du type de sol.

La loi de Coulomb n'est qu'une éjuation mathénatique de I'enveloppe de rupture pré&entée
dans la figurel.6 (a) ; la géné&alisation de Mohr de I'enveloppe de rupture sous la forme d'une
courbe qui diminue avec l'augmentation de la contrainte normale est pré&ent& dans la
figurel.6(b).

Les enveloppes sont appelés "enveloppes de réistance™ ou "enveloppes de rupture”. La
signification d'une enveloppe a dga &¢& donné& dans la section pré&élente ; si les
composantes des contraintes normales et de cisaillement sur un plan se tracent sur I'enveloppe
de rupture, la rupture est censeée &re naissante et si les contraintes se tracent sous I'enveloppe,
I'é@at repré&sente la stabilité Et, il est impossible que Ces derniers se situent au-dessus de
I'enveloppe, puisque cette rupture aurait dGise produire auparavant.
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(a) Coulomb's envelope for a c-¢ soil (b) Mohr's generalized failure envelope

Figure.1l. 6 Thérie de Mohr-Coulomb
Enveloppes de rupture

La loi de Coulomb est également formulé comme suit pour indiquer que I'éat de contrainte
se réfere acelui du plan de rupture :

S=cC+oftang (Eql1.26

D'une maniege difféente, on peut dire que le cercle de contrainte de Mohr relatif aune
condition de contrainte donnés repré&enterait une condition de rupture naissante si elle touche
juste ou est tangente al'enveloppe de réistance ou de rupture (cercle 1) ; sinon, elle se
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situerait entieécement en dessous des enveloppes comme indiqué dans le cercle II,
Fig.urel.6(b).

Dans des cas particuliers, I'enveloppe de Coulomb peut prendre les formes indiquées dans la
figurel.7 (a) et (b) ; pour un sol purement sans cohésion ou granulaire ou un sable pur, elle
serait comme indiquédans la figurel.7 (a) et pour un sol purement coh&if ou une argile pure,
elle serait comme indiquédans la figurel.7 (b).

F 3 F 3
~
L] /
@V s=¢
26
‘.:-’/d T
/ C
//3 b i
O ”P 0] o o
(a) Pure sand "c = 0" or “¢"-sail (b) Pure clay ("t = 0" or "c"-s0il)

Figure.1.7 Enveloppes de Coulomb pour
le sable pur et les argiles pures

1.6.1 La r&istance au cisaillement une fonction de contrainte effective

L'&uation 8.26 indique que la ré&istance au cisaillement d'un sol est apparemment régie par la
contrainte normale totale sur le plan de rupture. Cependant, selon Terzaghi, c'est la contrainte
effective sur le plan de rupture qui régit la réistance au cisaillement et non la contrainte totale.
On peut intuitivement s'attendre ace que plus un sol est dense, plus la réistance au
cisaillement est grande. Un dé& de sol devient plus dense sous une pression donné apres
I'apparition d'une consolidation complée et la dissipation consé&juente de la pression d'eau
interstitielle. Ainsi, la consolidation complée, qui déend de la dissipation de la pression
d'eau interstitielle et donc de l'augmentation de la contrainte effective, entrame une
augmentation de la résistance au cisaillement d'un sol. En d'autres termes, c'est le contrainte
effective dans le cas d'un sol saturé&et non la contrainte totale qui est utile &la mobilisation du
potentiel de cisaillement.

En outre, la densitéd'un sol augmente lorsqu'il est soumis aune contrainte de cisaillement, le
drainage éant autoris€ simultanénent. Par consé&juent, mé&ne si deux sols sont éjalement
denses aprés avoir ééconsolé sont soumis ala méne contrainte effective, ils préenteront
des capacité& de cisaillement diffé&entes si le drainage est autorisépendant le cisaillement
pour I'un, alors qu'il ne I'est pas pour l'autre.

Ces concepts conduisent &une constatation selon laquelle "la résistance d'un sol est une
fonction unique de la contrainte effective agissant sur le plan de rupture™.

L'&uation 8.26 peut maintenant &re modifiée comme suit :

s=c + dstang’ (Eql.27

ouc’ et ¢’ sont appelé&s respectivement la cohésion effective et I'angle de frottement interne
effectif, puisqu'ils sont basé& sur la contrainte normale effective sur le plan de rupture.
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Ensemble, ils sont appelé& “paramétres de contrainte effective”, tandis que c’ et ¢’ de
I'éuation Eq 1.26 sont appelé& "paramétres de contrainte totale™.

Vous en verrez plus sur cette diffé&enciation et d'autres concepts similaires dans les
paragraphes suivants.

1.7 PARAMETRES DE CISAILLEMENT REELS DE HVORSLEV

Hvorslev (1960), sur la base de ses travaux exp&imentaux sur les sols cohé&sifs remaniés, a
proposeéque la résistance au cisaillement, s, puisse &re repré&enté& par I'é@uation gené&ale
suivante, indéendamment de I'historique des contraintes du sol :

s =fle,, G¢) (Eq1.28)

Ouf(er, o) est en fonction de l'indice de vide er, ala rupture et la contrainte normale
effective sur le plan de rupture :
ala rupture cela peut &re &rit de mani&e plus explicite comme suit :

s=c,+ 0y tan 0, (Eq1.29)

Ouc. =" r&lle cohésion " ou cohé&ion effective, et @e = "angle rél de frottement interne” ou
angle de frottement effectif.

L'angle réel de frottement interne s'avére pratiqguement constant. Cependant, la véitable
cohé&ion dépend de la teneur en eau ou de I’indice de vide du sol au moment de la rupture. En
fait, elle est directement proportionnelle ala pression de consolidation "éguivalente™ ou ala
pression de la courbe d'empreinte vierge correspondant a I’indice de vide au moment de la
rupture.

On peut dire ge : c. = ko, (Eq1.30)
Ou Ce ="relle cohéion "

O, = Pression de consolidation éjuivalente

k = constante de proportionnalit€ appelé& "facteur de cohé&ion" ou "coefficient de
cohésion".
Dans ce sens, 1I’équation Eq1.29 peut &re ré&rite comme suit :

s = k&, + ortang, (Eq1.31)

Contrairement aux paramétres de Coulomb, C et ¢ , les paraméires k et ¢e sont constants pour

un sol, indéendamment de son historique de contrainte et d'autres conditions. Ainsi, ces
parametres sont connus comme éant les ve&itables paramétres de cisaillement de Hvorslev.

En regle gené&ale, les paramétres de Coulomb sont suffisants pour une application pratique, &
condition que les conditions de terrain, telles que [I'historique des contraintes, soient
correctement simulées lors de I'é&aluation de ces paraméres en laboratoire ; toutefois,
I'éaluation des paraméres de cisaillement réels de Hvorslev est une caracté&istique
essentielle de la recherche fondamentale dans le domaine de la résistance au cisaillement des
argiles remaniées.

1.8 TYPES D’ESSAIS DE CISAILLEMENT BASES SUR LES CONDITIONS DE
DRAINAGE
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Avant d'envisager diffé&entes méhodes pour effectuer des essais de résistance au cisaillement

sur un sol, il est né&essaire d'examiner les conditions de drainage possibles avant et pendant

les essais, car les résultats en sont sensiblement affectés.

Un sol sans cohésion ou &agros grains peut &re testépour sa résistance au cisaillement, soit &
I'éat sec, soit al'éat saturé Un sol coh&if ou agrain fin est gén&alement testéal'&at saturé

Selon que le drainage est autoris€avant et pendant I'essai, les essais de cisaillement sur de tels

sols saturés sont classé comme suit :

- Essai non consolidénon drainé

Le drainage n'est autoris€ aaucun moment de I'essai, c'est-a&dire ni avant l'essai pendant
I'application de la contrainte normale ni pendant I'essai lorsque la contrainte de cisaillement
est appliqués. Par conséjuent, aucun ddai n'est préu pour la dissipation de la pression de
I'eau interstitielle et la consolidation du sol qui en ré&ulte. De méne, aucune modification
significative du volume n'est préue. Habituellement, 5 &10 minutes peuvent suffire pour
I'ensemble de I'essai, en raison de la briévetédu trajet de drainage. Cependant, les tests non
drainés sont souvent effectués uniquement sur des sols de faible permébilité

Cest la condition la plus déavorable qui puisse se produire dans la pratiqgue de la
gédtechnique et elle est donc simulé dans les essais de cisaillement. Etant donnéque les
essais ne durent qu'un temps relativement court jusqu'ala rupture, on les appelle aussi “essais
rapides”. Il s'agit du test UU, CD ou CU.

- Essai consolidénon drainé

Le drainage est entiecement autorisédans ce type d'essai pendant I'application de la contrainte
normale et aucun drainage n'est autoris€pendant I'application de la contrainte de cisaillement.
Ainsi, les changements de volume n'ont pas lieu pendant le cisaillement et une pression
excessive des pores se développe. En généal, une fois que le sol est consolidéau degré
souhaitésous la contrainte normale appliqués, 5 210 minutes peuvent suffire pour I'essai.

Ce type de test est également appel&"test rapide consolidé' et est dé&ignésous le nom de test
CU. Ces conditions sont &jalement courantes dans la pratique de la géotechnique.

- Essai consolidédrainé

Le drainage est entiéement autoris€avant et pendant I'essai, atous les stades. Le sol est

consolidésous la contrainte normale appliquee et est ensuite soumis aun test de cisaillement

en appliquant la contrainte de cisaillement éyalement trés lentement, tandis que le drainage est

autoris€éachaque éape. Pratiguement aucune pression excessive des pores ne se déeloppe a
aucun stade et des changements de volume ont lieu. 1l faut parfois 4 &6 semaines pour ré&liser

un seul test de ce type dans le cas des sols cohé&sifs, mais ce n'est pas autant le cas pour les

sols sans cohé&sion, car ces derniers se drainent rapidement.

Ce test est rarement effectué sur des sols coh&ifs, sauf ades fins de recherche. Il est

&jalement appelé&"test lent" ou "test lent consolidé' et est désignépar les lettres CD.

Les paramétres de cisaillement c et varient selon le type d'essai ou les conditions de drainage.

Les indices u, Cy et d sont utilisé pour les paramétres obtenus apartir des tests UU, CU et CD
respectivement.
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Le choix du test autiliser déend des types de sol et du problene aréoudre. Pour les
problémes de stabilitéacourt terme des fondations, des excavations et des barrages en terre,
les tests UU sont appropriés. Pour les problénes de stabilitéalong terme, le test CU ou CD-

Les tests sont appropriés, en fonction des conditions de drainage sur le terrain. Pour une
pré&entation plus déaillée de ces aspects et d'autres aspects similaires, le lecteur est invitéase
reporter &"The relevance of triaxial test to the solution of stability problems” d’A.W. Bishop
et L. Bjerrum-Proc. ASCE Res. Conf. Shear strength of Cohesive soils, Colorado, USA, 1960.

1.9 ESSAIS DE RESISTANCE AU CISAILLEMENT

La déermination de la résistance au cisaillement d'un sol implique le tracéd'enveloppes de
rupture et I'éaluation des paraméres de résistance au cisaillement pour les conditions
néeessaires. Les essais suivants sont utilisé&s acette fin:
Essais de laboratoire

1. Essai de cisaillement direct

2. Essai de compression triaxiale

3. Essai de compression non confiné

4. Essai de cisaillement de Scissomére en laboratoire

5. Essai de torsion

6. Essais de cisaillement de I'anneau
Tests sur le terrain

1. Test de cisaillement Scissométre

2. Test de péération

Les trois premiers tests parmi les tests de laboratoire sont tré&s couramment utilisés, tandis que

le quatriene conna™ une grande affluence en raison de sa simplicité Les cinquiéne et

sixiame tests sont principalement utilisé&s ades fins de recherche et ne sont donc pas traités ici.

Le principe du test de Scissométre sur le terrain est le m&ne que celui du test de cisaillement

de Scissométre en laboratoire, sauf que l'appareil est de plus grande taille pour faciliter

I'utilisation sur le terrain. Le test de péération implique la mesure de la résistance d'un sol &
la pénération d'un céne ou d'un cylindre, comme une indication de la force de cisaillement.

Cette procélure est indirecte et plut& empirique par nature, bien que des corréations soient

possibles. Les essais in situ ne sont pas non plus pris en compte ici.

1.9.1 Essai de cisaillement direct

Le dispositif de cisaillement direct, également appelé "boie de cisaillement”, est
essentiellement constituée d'une boie, séparé& horizontalement ami-hauteur du spé&imen de
sol, comme le montre schématiquement la figurel.8 le sol est saisi dans des plaques
meéalliques perforeéss, derriere lesquelles des disques poreux peuvent ére placeés si néessaire
pour permettre au speeimen de se drainer. Pour les essais non drainés, les plagues méalliques
et le mé&al solide de grilles peuvent &re utiliseées. La taille habituelle du plan du sp&imen est
de 60 mm de c&é&; mais une taille plus grande comme le carréde 300 mm ou méne plus, est
utilisé pour tester des matéiaux granulaires de plus grande taille comme le gravier.
L'é&aisseur ou la hauteur minimale de I'é&hantillon est de 20 mm.

Apres avoir placél'é&hantillon atester dans I'appareil ou la boie de cisaillement, une charge
normale verticale est appliqué sur le dessus de I'é&hantillon au moyen d'un érier de
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chargement et de poids. Comme le plan de cisaillement est pré&lé&erminécomme éant le plan

horizontal, cela devient la contrainte normale sur le plan de rupture, qui est maintenu constant

tout au long du test. Une force de cisaillement est appliqguee ala moitiésup&ieure de la boie,

qui est initialement nulle et qui est augmentée jusqu'ace que I'é&hantillon se rompe.

Deux types d'application du cisaillement sont possibles, I'un dans lequel la contrainte de

cisaillement est contrdeée et l'autre dans lequel la déformation de cisaillement est contrdee.

Les principes de ces deux types de dispositifs sont illustrés schématiquement dans les

figurel8 (b) et (c), respectivement. Dans le cas du contrde de la contrainte la contrainte de

cisaillement, qui est la variable contrdee, peut &re appliqué& aun taux constant ou plus

commun@nent par incr@nents €jaux au moyen de poids calibré suspendus aun cintre fixéa
un fil passant sur une poulie. Chaque incrénent de force de cisaillement est appliqué et

maintenu constante, jusqu'ace que la déformation de cisaillement cesse. Le délacement du

cisaillement est mesuréal‘aide d'un comparateur acadran fixésur le cGéde la boie.

Dans le type acontrainte contrde, le déplacement du cisaillement est appliquéaun taux

constant au moyen d'une vis actionné manuellement ou par un moteur.

Avec ce type d'essai, la force de cisaillement né&essaire pour compenser la résistance dans le

sol est automatiquement développé&. Cette force de cisaillement est mesurée al'aide d'un

anneau d'essai, un anneau en acier qui a é&ésoigneusement usin€ éjuilibréet calibré La
déflexion de la L'anneau annulaire est mesuré alaide d'un comparateur acadran placéa
l'inté&ieur de l'anneau, la force causale éant obtenue pour tout déplacement au moyen du

tableau d'é@alonnage fourni par le fabricant. Le délacement du cisaillement est mesuréa
nouveau &al'aide d'un autre comparateur acadran fixésur le cGéde la boie.
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Figure.1.8 Dispositif de cisaillement direct

Dans les deux cas, un comparateur acadran fix€au piston, par lequel la charge normale est
appliquée, permettra de déerminer les changements d'épaisseur de I'é&hantillon de sol, ce qui
aidera &calculer les changements de volume de I'&hantillon, le cas é&hént. Le type de
contrde de la contrainte est trés largement utilisé La déformation est prise comme le rapport
entre le déplacement du cisaillement et I'éoaisseur de I'é&hantillon. Les lectures de I'anneau
d'essai peuvent &re prises ades déplacements fixes ou mé&ne le moteur dectrique induit un
taux deffort constant. Une chute soudaine de la lecture de l'anneau de I’essai ou un
nivellement dans les lectures successives, indique une rupture par cisaillement du sp&imen de
sol.

La déformation de cisaillement peut &re tracé en fonction de la contrainte de cisaillement ;
elle peut &re tracé en fonction du rapport de la contrainte de cisaillement sur la contrainte
normale ; et elle peut &alement &re tracé en fonction du changement de volume. Chaque
graphique peut fournir des informations utiles d'une mani&e ou d'une autre. Les contraintes
peuvent &re obtenues des forces en les divisant par la surface de la section transversale de
I'é&hantillon.

Les conditions de contrainte sur le plan de rupture et le cercle de Mohr correspondant pour
I'essai de cisaillement direct sont indiquées respectivement sur les figures1.9 (a) et (b).
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Le plan de rupture est ici pr&éerminécomme é&ant le plan horizontal. Plusieurs &hantillons
sont testé sous diffé@entes charges normales et les résultats sont reportés sur un graphique
pour obtenir les enveloppes de rupture.
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Figure.1.9 Représentation des contraintes dans un test de cisaillement direct

Le test de cisaillement direct est un test relativement simple. Un drainage rapide, c'est-adire
une dissipation rapide de la pression des orifices, est possible puisque I'é&aisseur de
I'&hantillon est faible. Cependant, le test pré&ente les inconveénients speeifiques suivants, qui
limitent son application.
1. Les conditions de contrainte sont complexes principalement en raison de la répartition
non uniforme des contraintes normales et de cisaillement sur le plan.
2. 1l n'y a pratiqguement aucun contrde du drainage de I'é&hantillon de sol car la teneur
en eau d'un sol saturéchange rapidement avec la contrainte.
3. La surface de glissement en cas de rupture sera infé&ieure ala surface d'origine du
sp&imen de sol et, proprement parler, il faut en tenir compte.
4. Les ar@es des grilles mé&alliques encastrees sur le dessus et le dessous de I'é&hantillon,
provoquent une certaine déformation de I'é&hantillon.
5. L'effet de la retenue laté&ale par les parois laté&ales de la boie de cisaillement est
susceptible d'affecter les résultats.
6. Le plan de rupture est pr&éerminéet ce n'est peut-&re pas le plan le plus faible. En
fait, c'est la limitation la plus importante du test de cisaillement direct.

1.9.2 Test de compression triaxiale

Le test de compression triaxiale, introduit par Casagrande et Terzaghi en 1936, est de loin le
test de résistance au cisaillement le plus répandu et le plus utilis€ tant pour les applications
sur le terrain pour les objectifs de la recherche. Comme le nom lui-mé&ne l'indique, le
sp&imen de sol est soumis atrois des contraintes de compression dans des directions
mutuellement perpendiculaires, I'une des trois contraintes éant a augment&jusqu'ace que le
sp&imen ne soit plus cisaillé Habituellement, un sp&imen cylindrique d'une hauteur égale a
deux fois son diametre est utilis€ Le systéme de contrainte tridimensionnel souhaité est
obtenu par une application initiale d'une pression de fluide globale ou d'une pression de
confinement par I'eau. Bien que cette la pression de confinement est maintenue constante tout
au long de Il'essai, la charge axiale ou verticale est augmenté& progressivement et &aun rythme
uniforme. La contrainte axiale constitue donc la contrainte principale majeure et la pression
de confinement agit dans les deux autres directions principales, la direction intermeiaire et
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les contraintes principales mineures é&ant &jales ala pression de confinement. Le principe est
illustrédans Figurel.10.

L'appareil consiste en une cellule cylindrique en verre ou en plexiglas, appelé "cellule
triaxiale”, doté& de dispositifs approprié pour l'entré du fluide cellulaire et I'application
d'une pression au moyen d'un compresseur, la sortie de I'eau interstitielle de I'é&hantillon si
I'on souhaite permettre un drainage qui peut autrement servir de raccord de pression de pore et
de charge axiale par l'interméliaire d'un piston et d'un bouchon de chargement, comme le
montre la figurel.11.

b

04 =05 tAC
where Ag = externally
applied axial stress

— —— — [—
T3 O3 O3 O3 . Ag = (g4 — ay), or the
principal stress difference,
often called the "Deviatoric stress”.
T“a Tﬁa
T4
(@) Initially, upon application of Ti‘d (b) After application of external axial stress in

all-round fluid pressure,
or confining pressure

addition to the confining pressure,
held constant until failure

Figure.1.10 Principe et conditions de contrainte
de I'essai de compression triaxiale
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Figure.1.11 Cellule triaxiale avec accessoires
L'ensemble peut &re placésur la base d'un cadre de chargement motoris€avec une couronne
d'essai faite pour s'appuyer sur le piston de chargement afin de mesurer la charge axiale a
n'importe quel stade de I'essai.
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Les éapes essentielles de la r&lisation du test sont les suivantes :

Q) Une pierre poreuse saturee est placeés sur la base de montage et le sp&imen de sol
cylindrique est placésur celle-ci.

(i) Le sp&imen est enveloppéd'une membrane de caoutchouc pour l'isoler de I'eau
avec laquelle la cellule sera remplie ult&ieurement ; il est ferméavec le socle et le
couvercle supé&ieur par du caoutchouc Les "O" ré&onnent.

(iii)  La cellule est remplie d'eau et une pression est appliqués par I'eau, qui &ason tour
est transmise au spesimen de sol tout autour et en haut. Cette pression est appelée
"cellule pression™, "pression de chambre™ ou "pression de confinement".

(iv)  Une contrainte axiale supplémentaire est appliqué tout en maintenant la pression
cellulaire constante. Ceci introduit des contraintes de cisaillement sur tous les
plans sauf les plans horizontal et vertical, sur lesquelles agissent les contraintes
principales majeures, mineures et intermegiaires, ces deux derni&es éant egales a
la pression cellulaire en raison de la symérie axiale.

(V) La contrainte axiale suppl@nentaire est augmentée en continu jusqu'ace que
I'&hantillon se rompe. (Ce qui constitue un effondrement est souvent une question
de déinition et peut &re difféent...) pour diffé&ents types de sols. Cet aspect sera
abordéult&ieurement).

Un certain nombre d'observations peuvent &re faites au cours d'un essai de compression
triaxiale concernant les changements physiques qui se produisent dans le sp&imen de sol :

(@) Lorsque la pression cellulaire est appliqués, une pression d'eau interstitielle se
développe dans I'é&hantillon, qui peut &re mesurée al'aide d'un appareil de mesure de
la pression interstitielle, tel que le dispositif de pression interstitielle de Bishop
(Bishop, 1960), relié &la conduite de pression interstitielle, aprés fermeture de la
vanne de la conduite de drainage.

(b) Si la pression interstitielle doit &re dissipeg, la conduite d'eau interstitielle est fermee,
la conduite de drainage est ouverte et relié& aune burette. La diminution du volume de
I'&hantillon due ala consolidation est indiqué par I'eau drainé dans la burette.

(c) La contrainte axiale associée al'application d'une contrainte axiale supplénentaire
peut &re mesuré au moyen d'un jaugeur a cadran, ré&gylé pour enregistrer le
mouvement descendant du piston de chargement.

(d) En appliquant la contrainte axiale supplémentaire, une certaine pression de pores se
développe. Elle peut &re mesurée al'aide du dispositif de pression interstitielle, une
fois que la conduite de drainage est fermé. D'autre part, si I'on souhaite que toute
pression interstitielle développé& puisse &re dissipé, la conduite d'eau interstitielle est
fermé et la conduite de drainage est ouverte comme indiquépré&&lemment.

(e) La pression de la cellule est mesuree et maintenue constante pendant le déoulement
de I'essai.

(f) La contrainte axiale supplémentaire appliques est &alement facilitée al'aide d'une
bague d'essai et d'un comparateur &cadran.

Ainsi, I'ensemble du test triaxial peut &re visualiséen deux éapes importantes :
(i) Le sp&imen est placédans la cellule triaxiale et une pression cellulaire est appliqué
pendant la premiére éape.
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(if) La contrainte axiale supplénentaire est appliquee et est augmentés en continu pour
provoquer une rupture en cisaillement, le plan de rupture potentiel &ant celui avec
I'obliquitémaximale pendant la deuxiéne &ape.

- Correction de zone pour la déermination de la contrainte axiale supplénentaire ou de
la contrainte déviatrice

La charge axiale supplénentaire appliqguée an'importe quel stade du test peut &re déerminé
apartir de la lecture de I'anneau d'essai. Pendant I'application de la charge, I'é&hantillon subit
une compression axiale et une expansion horizontale dans une certaine mesure. On s'attend a
ce que peu d'erreurs se glissent si le volume est censérester constant, bien que la surface de la
section transversale varie amesure que la contrainte axiale augmente.

Cette hypothése est parfaitement valable si l'essai est effectué dans des conditions non
drainées, mais, pour les conditions drainées, la relation exacte est quelque peu difféente.

Si Ao, ho et Vo sont respectivement la surface initiale de la section transversale, la hauteur et le
volume de I'é&hantillon de sol, et si A, h et V sont les valeurs correspondantes &an'importe
quel stade de I'essai, les changements correspondants des valeurs déignés par A, h et V, sont
alors :

Ah +AR)=V =V + AV

A o+ AV
hy + AR
Mais, pour la compression axiale, on sait que h est négatif.
(. AV [, AV
V. |1+ 1+
hg — AR (. AR (l-g,)
' LY hn A
Puisque la déformation axiale
&, = Ah/h,
Pour un test non drainé
A
A=-—"2 ,alors AV =0 (Ea. 32)
(1—-é&q)
C'est ce que I'on appelle la "correction de surface” et c’est le facteur de correction.
—&g
Une expression plus pré&ise pour la surface corrigé est donné par

A=—=0_ |14 =
(1-e,) |~ Vy | (hg—Ah)

N,

Une fois que la surface corrigé est déerminé, la contrainte axiale supplénentaire Ao ou la
contrainte de déviation, est obtenue comme suite :

Charge axiale (a partir de la prise de lecture)

Ao = (o —03) = -
(o1 3) correction de surface

23



COURS DE MECANIQUE DES SOLS AVENCEES
PRESENTE PAR KARECH TOUFIK ENSEIGNANT DEPARTEMENT GENIE CIVIL

La pression cellulaire ou pression de confinement, oc, &ant elle-mé&ne la contrainte principale
mineure, o3, est constante pour un essai ; cependant, la contrainte principale majeure, o1,

continue d'augmenter
o1 = (03 + Ao) (Eq. 34)

- Cercle de Mohr pour I'essai triaxial

Les conditions de contraintes dans un essai triaxial peuvent &re repré&entées par un cercle
de Mohr, an'importe quel stade de I'essai, ainsi qu'en cas de rupture, comme le montre la
figurel.12 :

[
i

oyl = o) U141 Y42 913 911 a

Figurel.12 Cercles de Mohr pendant I'essai triaxial

La pression cellulaire, oc qui est aussi la contrainte principale mineure, est constante et o11,
o12, 013, ... ©1f Sont les contraintes principales majeures aux diff@ents stades de
chargement jus qu' a la rupture. Le cercle de Mohr ala rupture sera tangentiel al'enveloppe
de résistance de Mohr-Coulomb, tandis que ceux aux stades intermédiaires se situeront
entieeement en dessous. Le cercle de Mohr ala rupture pour une valeur particuliée de la
pression cellulaire sera comme indiquésur la figurel.13.
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{a) Mohr's circle at failure for a general c-¢ soil
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Figurel.13 Cercle de Mohr &la rupture pour une pression
de cellule particuliée pour un essai triaxial

Les cercles de Mohr ala rupture pour une contrainte cellulaire particuliée sont repré&enté&
pour les trois cas typiques d'un sol c-¢ geénéal, d'un sol avec ¢ et c=0 et d'un sol avec
cohé&sion c et =0 dans les figures1.13 (a), (b) et (c) respectivement. En ré&&ence ala figure
1.13 (a), la relation entre les contraintes principales majeures et mineures ala rupture peut
ére &ablie apartir de la géamérie du cercle de Mohr, comme suit :

Sur ADCG, 20=90%¢ , a=45%*¢/2

Encore une fois sur ADCG
(6, -04)/3
ceot0+ (o;+05)/2

siny =DC/GC =DCHAGM + MC) =

_ (51—53:'
2ecot b+ (67 +G35)

[Gl - GE:I =2ccosd + [Gl + 53) sin o (Eq. 35)
G,(1—-sin 0) = 5(1 + sin ¢) + 2c . cos O

- 53(1+sin¢)+ 2c cos @
®1= T(1-sin®)  (1-sin0)

or 0, = 0, tan? (45° + 0/2) + 2¢ tan(45° + ¢/2) (Eq. 36)
or 6,=05tan? o + 2c tan «
) (Eq. 37)
On peut aussi Iécrire sous la forme g, =04 _-'1\'?& + 2c -’1"'-"5. (Eq. 38)
ou N, =tan? o = tan*(45° + ¢/2) (Eq. 39)

L'éuation 8.36 ou les éyuations Eql.38 et EQql.39 définissent la relation entre les
contraintes principales ala rupture. Cet &at de contrainte est défini comme "&at d'é&juilibre
plastique™, lorsque la rupture est proche.
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D'aprés un essai, un couple de contrainte o1 et o3 est connu ; cependant, il ressort de
I'éuation Eql.36 qu'au moins deux essais de ce type sont neeessaires pour évaluer les
paramétres c et .

F 3

M-

Ot Oea Cea o
Figurel.14 Cercles de Mohr pour les essais triaxiaux
avec difféents pressions cellulaires et enveloppe de résistance

La procé&lure habituelle consiste atracer les cercles de Mohr pour un certain nombre de tests
et &prendre la meilleure tangente commune aux cercles comme enveloppe de résistance.
Une petite courbure se produit dans I'enveloppe de résistance de la plupart des sols, mais
comme cet effet est I&ger, I'enveloppe atoutes fins utiles, peut &re considéé& comme une
ligne droite. L'interception de I'enveloppe de résistance sur I'axe - donne la cohésion et
I'angle d'inclinaison de cette ligne avec I'axe - donne I'angle de frottement interne, comme le
montre la figurel.14.

Lambe et Whitman (1969) preéeonisent une procé&lure modifié pour obtenir I'enveloppe de
rupture en fonction de (o1 + 63)/2 et (o1 - 03)/2. L'éjuation 35 peut &re ré&xrite comme suit :

. (6, +03)
(0, —0)/2=d + ITE .tan y (Eq. 40)
Ou tgy = sing (Eq. 41)
Et d=cXcosp

(Eq. 42)

L'&uation 8.40 indique une relation lin&ire entre (o1 +03)/2 et (o1 - 63)/2 et peut &re tracé
apartir des ré&ultats d'une sé&ie d'essais de compression triaxiale, comme le montre la
figure115

i

fﬂf
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§ied 7\ e)
Miﬁim‘ﬁe w®
e

(o) —aglf2 —*

>
(o, +og)f2 —»
Figurel.15 Procélure alternative d'éaluation des paramétres de résistance au cisaillement
(d'apres Lambe et Whitman, 1969)
La meilleure ligne droite est ajustée aux données, de sorte que la moyenne de l'inéritable
dispersion des résultats exp&imentaux est automatiqguement prise en compte. Une fois les
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valeurs, d et sont obtenues, C et y peuvent &re calculéss en utilisant les &uations Eql.41 et
Eql.42.

- Pré&entation graphique des réultats des tests de compression triaxiale.

Voici la sé&ie habituelle de courbes tracés apartir de données provenant de tests de

compression triaxiale :

(i) Contrainte principale majeure par rapport au % de déormation axiale

(i) o1/ ozen fonction du % de déformation axiale

(iii) % de déformation volumérique par rapport au % de déformation axiale

(iv)  Contraintes principales majeurs par rapport au changement de volume

(v) Les cercles de Mohr ala rupture pour chaque ensemble d'éhantillons de sol testés, &

partir desquels les paraméres de resistance du cisaillement peuvent &re &alués.

Une multitude d'autres informations utiles peuvent &re obtenues & partir des donnéss
recueillies lors du test de compression tri axiale si elles sont correctement présentéss.

- Types de rupture d'un &hantillon a I'essai de compression triaxiale

Un spé&imen d'essai de compression triaxiale peut préenter un modée ou une forme
particuliéce au moment de la rupture, en fonction de la nature du sol et de son éat, comme
I'illustre la figurel.16.

F"i"? R
b o
Aot Col
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| L ] I ; 1 |
N Y,
I T_ I \H—T—_
ia) Brittle failure (b) Semi-plastic failure ic) Plastic failure

Figurel.16 Modées de rupture dans un test de compression triaxiale

Le premier type est une rupture fragile avec un plan de cisaillement bien d€éfini, le deuxieme
type est une rupture semi-plastique présentant des cénes de cisaillement et un certain
renflement latéal, et le troisiéme type est une rupture plastique avec un renflement laté&al
bien exprimé

Dans le cas d'une rupture plastique, la contrainte continue d'augmenter lentement aun rythme
réluit avec une tension croissante, sans éape spexifique pour identifier la rupture. Dans un tel
cas, la rupture est supposé avoir eu lieu lorsque la contrainte atteint une valeur arbitraire telle
que 20 %.

- Les avantages du test de compression triaxiale

Voici les points significatifs du test de compression triaxiale :
(1) La rupture se produit le long du plan le plus faible contrairement au plan pr&éerminé
dans le cas d'un essai de cisaillement direct.
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(2) La reéartition des contraintes sur le plan de rupture est beaucoup plus uniforme que
dans l'essai de cisaillement direct : la rupture n'est pas aussi progressive, mais la force
de cisaillement est mobilisé& d'un seul coup. Bien entendu, l'effet de la retenue de
I'é&hantillon est considé&é&comme un inconveénient ; toutefois, il se peut que cela n'ait
pas d'effet significatif sur les réultats, car les conditions sont plus uniformes au degré
voulu prés du milieu de la hauteur de I'é&hantillon ot la rupture se produit
habituellement.

(3) Un contrde complet des conditions de drainage est possible gr&e au test de
compression triaxiale ; cela permettrait de mieux simuler les conditions de terrain

(4) La possibilitéde faire varier la pression cellulaire ou la pression de confinement offre
&jalement un autre moyen de simuler les conditions de terrain pour I'é&hantillon, afin
que les résultats soient interpré&é de maniee plus significative.

(5) Des mesures preeises de la pression d'eau interstitielle et des variations de volume
pendant I'essai sont possibles.

(6) L'é@at de contrainte dans I'é&hantillon est connu sur tous les plans et pas seulement sur
un plan de rupture pré&léerminécomme c'est le cas avec les essais de cisaillement
direct.

(7) L'é&at de contrainte de tout plan peut &re déerminénon seulement en cas de rupture,
mais aussi atout stade anteieur

(8) Des tests speeiaux, tels que des tests d'extension, peuvent éyalement &re effectués
avec l'appareil triaxial.

(9) Il fournit un systéme de contraintes tridimensionnelles ingéieux et symérique mieux
adaptéala simulation des conditions de terrain.

1.9.3 Test de compression libre

C'est un cas particulier d'essai de compression triaxiale ; la pression de confinement éant
nulle. Une érouvette de sol cylindrique, géné&alement de la méne taille standard que celle de
la compression triaxiale, est chargé axialement par une force de compression jusqu'ace que
la rupture se produise. Comme I'é&hantillon est laté&alement non confiné le test est connu
sous le nom de "test de compression non confiné'. Aucune membrane en caoutchouc n'est
néeessaire d'encapsuler le spé&imen. La contrainte de compression axiale ou verticale est le
principal et les deux autres principales contraintes sont nulles.

Ce test peut &re effectuésur des sols cohésifs non remaniés ou remodelés. Il ne peut pas &re
r&lisésur des sols agros grains tels que les sables et les graviers, car ceux-ci ne peuvent pas
tenir sans soutien lat&al. Le test est &alement rapide ou non car on suppose que il n'y a pas
de perte d'humidité pendant le test, qui est effectu€ assez rapidement. En raison de sa
simplicité il est souvent utilis€ comme un test sur le terrain, en plus d'@re utiliséen
laboratoire. Le plan de rupture n'est pas pré&léerminéet la rupture se produit sur le plan le
plus faible.

L'éhantillon d'essai est charge par un ressort calibréau moyen d'un simple v&in avis
actionnémanuellement au sommet de la machine. Diffé&ents ressorts ayant des valeurs de
rigidité allant de 2 &a20 N/mm peuvent &re utilisé& pour tester des sols de diffé&entes
réistances. La courbe de la charge en fonction de la déformation est tracé directement sur
une feuille de papier au moyen d'un bras d'enregistrement autographique. Pour toute
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contrainte verticale ou axiale, la surface corrigee peut &re calculee, en supposant qu'il n'y a
pas de changement de volume.

La contrainte axiale est obtenue en divisant la charge par la surface corrigee. L'appareil est
repré&sentédans L'é&hantillon est placéentre deux ces méalliques fixé& adeux plaques
horizontales, la plaque sup&ieure éant fixe et la plaque infé&ieure coulissant sur des tiges
verticales. Le ressort est soutenu par une plaque et une vis de chaque c&é La plaque peut &re
soulevée en tournant une poigné de mani€e a appliquéune charge de compression sur le

sp&imen de sol.
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Figurel.17 Appareil de compression non confiné

Le diagramme contrainte-déformation est pré&sentégraphiquement. Le mouvement vertical est
&al al'extension du ressort, et donc, est proportionnel ala charge. Lorsque la plaque
infé&ieure se déplace vers le haut, la plaque sup€&ieure bascule sur le cG€ les bras massé&
s'appuient sur une butée. Le mouvement laté&al est donc ala contrainte axiale de I'é&hantillon
de sol. La surface de la section transversale augmente quant le sp&imen est comprim& Un
masque transparent calibré&est utilisépour lire la contrainte directement apartir du graphique.
On peut aussi utiliser un cadre de chargement avec un anneau de comparateur acadran pour
mesurer la compression axiale de I'&hantillon. La contrainte de compression maximale est
celle qui se trouve au sommet de la courbe contrainte-déormation. Si le pic n'est pas bien
déini, une valeur de déormation arbitraire par exemple, 20 % est consid&é comme

&oulement.
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- Cercle de Mohr pour I’essai de compression non confinee.

Les cercles de Mohr pour le test de compression sans confinement sont illustré&s ala
figure1.18. A partir de I'&uation Eq1.36, en reconnaissant que o3= 0

o (Eql.43
o = 2Ctg(45° + /)
_k @ _ik
s £~ v
IF ~
Qs .
‘EL -"I / ,/f h = D
5 /:"___q\\ Failure e >
plane . - T~
I N
c @
/‘f 20 =90° + ¢ /é& \
7 S e s
/‘\JD “' f"\‘.m E\“u \Il. > i ""1 o =49 1 20 = 80 \I >
oy =0 4 = » T 0y =D 04 » o
(a) For a c-¢ soil ib) For a pure clay (¢ = 0)

Figurel.18 Cercles de Mohr pour le test de compression non confinée

Les deux inconnues - ¢ et @- ne peuvent pas &re réolues car un nombre quelconque de tests
de compression non confiné ne donnerait qu'une seule valeur pour o1. Par conséguent, le test
de compression libre est surtout utile pour déerminer la réistance au cisaillement des argiles
saturées pour lesquelles la valeur de ¢ est presque nulle, dans des conditions non drainées.

Dans un tel cas, I'é&uation Eq1.43 se ré&luit &:

op=¢, =2C (Eql.44)

Ougy est la résistance de compression non confinee.

Ainsi, la résistance au cisaillement ou la valeur de cohé&ion pour une argile saturé provenant
d'un essai de compression non confinée est considéé comme éant la moiti€de la résistance
ala compression non confineée.

1.10 PARAMETRES DE RESSION INTERSTITIELLE

La pression de I'eau interstitielle joue un rde important dans la déermination de la résistance
du sol. Le changement de La pression d'eau interstitielle due ala modification de la contrainte
appliqguée est caract&isé par des coefficients sans dimension, appelé& "coefficients de
pression interstitielle™ ou "parametres de pression interstitielle™ A et B. Ces parametres ont &&
proposé par le professeur A.W. Skempton (Skempton, 1954) et sont maintenant
universellement reconnus.
Dans un essai de compression triaxiale non drainée, les pressions d'eau interstitielle se
dérveloppent dans la premiée éape d'application de la pression cellulaire ou de la pression de
confinement, ainsi que dans la deuxiéme é&ape d'application d'une contrainte axiale
supplénentaire ou d'une contrainte de dériation.
Le rapport entre la pression d'eau interstitielle développée et la pression de confinement
appliqueés est appel€le paramétre B :

(Eql.45
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Comme aucun drainage n'est autoris€ la diminution du volume du squelette du sol est &ale &
celle du volume d'eau interstitielle. En utilisant cela et les principes de la thérie de I'&asticité
on peut montrer que :

1 (Eql.46
Cy
1+ nC_c
ouCyet C, repré&entent les coefficients de consolidation et volumérique (changement de

volume par unitéde volume par unitéd'augmentation de pression) de I'eau interstitielle et du
sol respectivement et n est la porosité

Pour un sol saturé C, est trés sup&ieur aC),, et B est trés proche de l'unité; pour un sol sec

C,, la valeur de l'air interstitiel est beaucoup plus grande que C. et B est pratiquement
négligeable ou nulle.

La variation de B en fonction du degréde saturation, trouveée exp&imentalement, est illustré

ala figurel.21.
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Figurel.19 Variation du facteur B en fonction du degréde saturation

0

On sait également que la valeur de B varie quelque peu en fonction du déviateur de
contraintes. Les pressions d'eau interstitielle se développent pendant I'application du déviateur
de contrainte éjalement dans un essai de compression triaxiale ; le coefficient de pression
interstitielle ou paramére A est défini &partir de A comme suit :

A= _AVa (Eq1.47
(01—Ao3)

OuAU ;4 pression dans les ports développé en raison d'une augmentation du déviateur de
contrainte, Ac; — Ao, et A est le fruit de A et B.

Le facteur A ou paramére n'est pas une constante. Il varie en fonction du sol, de son
historique de contraintes et du déviateur de contrainte appliqué Sa valeur peut &re sp&ifiee a

la rupture ou au dériateur maximal de contrainte ou atoute autre &ape souhaitée de I'essai. Le

facteur A varie éalement avec l'indice de densitéinitiale dans le cas des sables et avec le taux
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de surconsolidation dans le cas des argiles. La figure 1.22 montre sa variation en fonction du
taux de surconsolidation, tel qu'il est donnépar Bishop et Henkel (1962).
L'expression géné&ale pour la pression d'eau interstitielle développee et les changements de
contraintes appliquées est la suivante :

AU = B{Aoy + A(Aoy — Aos)} (Eql.48

+1.0 —
{After Bishop
\ and Henkel, 1962)

2 4 8 16 32
Over consolidation ratio >
Figurel.20 : Variation du facteur A ala limite de rupture en fonction du rapport de
surconsolidation
A pour un maté&iau parfaitement éastique peut s'avéer &re 1/3. Cela peut &alement &re
&rit sous forme :
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AU = B.Ac; + A(Aoy, — Aos) ou A=A.B (Eq1.49

Si AU est considéécomme la somme de deux composantes AU ; et AU,
AU. = B. Aoy
Et AUy =A.(Ac; — Acy)

Pour le test triaxial classique a pression de cellule constante, pendant I'application du
déviateur, o3 = 0 et Ac1 = (o1 - 63). En prenant B comme unitépour la saturation compléte,
I'éjuation 8,50 pour ce cas de test UU se réluira &:

AU = Aos + A(oy — 03) (Eq1.50
A etdonc A peut &re facilement déerminéapartir du test de compression triaxiale classique
de type UU.*
Pour les essais CU ouile drainage est autoris€épendant I'application de la pression cellulaire,
AU, est €gal azé&o, et la valeur correspondante de AU est donné par :

AU = A(Aoy — Aoy)

A Facteur peut &re aussi devéque 2 a3 pour le sable fin saturéen vrac, et aussi bas que (Eql.51
0,5 pour l'argile fortement pré&onsolidé.

- Utilisations et applications des paramétres de la pression interstitielle

Les paramétres de Skempton sur la pression interstitielle sont trés utiles dans les problémes de
terrain impliquant la prédiction des pressions interstitielles induites suite ades changements
connus de la contrainte totale.

Un exemple classique est la construction d'un remblai en terre ou d'un barrage en terre sur un
déd de soft day. Si la vitesse de construction est telle que la pression d'eau interstitielle
induite dans le sol de fondation ne peut pas &re dissipes, I'éat non drainéprévaut. Si la
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pression interstitielle développé est excessive, la résistance au cisaillement du sol de
fondation, qui dépend de la contrainte effective, diminue, mettant ainsi en danger la stabilité
de la fondation. La prévision des changements de pression interstitielle avec l'augmentation
des contraintes totales réultant de I'augmentation de la hauteur du remblai/barrage peut &re
faite en utilisant les paramétres de pression interstitielle. La stabilitéde la structure peut ainsi
@re assuree.

L'ingénieur en construction peut suggéer un rythme de construction appropriépar éapes afin
que les pressions interstitielle excessives puissent &re maintenues sous contrde pour assurer
la stabilitépendant et apres la construction.

1.11 APPROCHE DU CHEMIN DE CONTRAINTES

Un "chemin de contrainte" est une courbe ou une ligne droite qui est le lieu d'une sé&ie de
points de contrainte repré&entant les changements de contrainte dans une éorouvette ou dans
un éément du sol in situ, pendant le chargement ou le dé&hargement, con@is comme dans un
essai triaxial dans le premier cas ou causés par des forces de la nature comme dans ce dernier.
Une fagon éémentaire de surveiller les changements de stress consiste amontrer les cercles
de stress de la Mohr adiffé&ents stades de chargement/déehargement. Mais cette méhode
peut &re lourde et dé&outante lorsque plusieurs cercles doivent &re repréenté& dans le méne
diagramme.

Afin de surmonter ce probléme, Lambe et Whitman (1969) ont suggé&e€que le lieu des points
repréentant la contrainte de cisaillement maximale agissant sur le sol adiffé&ents stades soit
traitécomme un "chemin de contrainte", qui peut &re tracéet éudi€ala place des cercles de
Mohr correspondants. C'est ce que montre la figure 1.23

_& Iy
." Stress
/,,4— path
~3
=
1
0 a >
{a) Mohr's circles {b) Stress path

Figurel.21 Cheminement de la contrainte (Lambe et Whitman, 1969)
pour le cas de o1 croissant et o3 constant

Les coordonnees des points sur le trajet du contrainte sont (

0'1+0'3) et (0'1;0'3

> ) Si ol et 63 sont

. . . . . . . + -
les principales contraintes verticales et horizontales, celles-ci deviennent (%) et (%)

Les contraintes effectives ou les contraintes totales peuvent &re utilisés acette fin. Les types
de base du cheminement des contraintes et les coordonnés sont :

*|l est cependant préférable d'utiliser une valeur de B appropriée a la fourchette de pression dans la
partie déviatrice de I'essai.
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(c) Cheminement de contrainte total moins la pression statique des interstices (PSTE) :
o1to3 01—03
(22— Up) et (=D)]
Uo : Pression statique de I'eau interstitielle.

Uo est &jal azé&o dans I'essai triaxial classique, et b) et ¢) comcident dans ce cas. Mais si une
contre-pression est utilisé dans I'essai, uo est éal ala contre-pression. Pour un éément in-
situ, la pression statique de I'eau interstitielle déend du niveau de la nappe phrétique.

La figurel. 24 montre les trajectoires de contrainte typiques pour les essais de compression et
d'extension triaxiale (cas de chargement et de dé&hargement).

Failure envelope g, =0,
+ _ik 1 v
A
s

/ T3 —W +— 03 = Oy

—— Loading (o, constant)

4 T Vertical comprassion
1 (o> o)
g wa —Unlcladmg (o, constant)
U -

Un loading (o5 constant)

Loading (o4 constant)

- l O3 O3 = Oy

Failure envelope
S Vertical extension

'3 % (o4 <o)
- f-"

Figurel.22 Trajets de contrainte typiques pour les essais de compression
et d'extension triaxiale (chargement/dé&hargement)

A-1 est le chemin de contrainte efficace pour le test de compression triaxiale conventionnel
pendant la charge. (Acv = positif et Aon = 0, c'est-adire que on est constant). Un cas typique
de terrain est une semelle soumise aune charge verticale.

A-2 est le cas de dé&hargement du texte d'extension triaxial (Acv= 0 et Aoy = né&atif). La
fouille des fondations est un exemple typique de terrain.

A-3 est le cas de chargement du test d'extension triaxiale (Aov = 0 et Aoh = positif). La
résistance passive ala terre est repré&enté& par ce chemin de contrainte.

A-4 est le cas de dé&hargement de I'essai de compression triaxiale (Acy = 0 et Ach = né&atif).
La pression active de la terre sur les murs de soutenement est I'exemple typique de cette
contrainte chemin.

La figurel.23 montre les trajectoires de stress typiques d'un test drain€ Le point A
correspond ala condition de contrainte avec seulement la pression de confinement qui agit
(o1=oc3 et t=0). Le point F représente la réture. Les chemins de contrainte pour les
contraintes effectives, les contraintes totales et les contraintes totales moins la pression
statique de I'eau interstitielle sont montré&s séarément dans la méne figure.
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Failure envelope

0 {
A B =
— U] o, 0

Figure 1.23 Chemins de contrainte pour un test drainé

[Note : TSP adroite de ESP indique une pression d'eau de dépare positive].
La figurel.24 montres que les trajectoires de contrainte pour un essai consolidénon drainésur

une argile normalement consolidés.
Tk

Failure envelupe

/

o,0
Figurel.24 Chemins de contrainte pour un essai consolidénon drainé
sur une argile normalement consolidé

La figurel.25 montre les chemins de contrainte pour un essai consolidénon drainésur une
argile surconsolideée.
Tk

Failure envelope

f TSP

TSSF’

f
O \J' >

A B o. 5

Figurel.25 Chemin de contrainte pour un essai consolidénon drainé
sur une argile surconsolidé

[Note : le TSSP adroite de I'ESP indique une surpression interstitielle positive ; le TSSP a
gauche de I'ESP indique une surpression interstitielle né&yative. Les deux comcident pour une

surpression interstitielle nulle].

Test de compression sur I'argile saturé
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Le test de compression non confinéest un type speeial de test non consolidéet non drainéqui
est couramment utilisé pour les éhantillons d'argile. Dans cet essai, la pression o3 de
confinement est de 0.

Une charge axiale est rapidement appliquee al'é&hantillon pour provoquer la rupture. En cas

de ddaillance, la contrainte principale mineure totale est de O et la contrainte principale
majeure totale est de o1 (figure 1.25).

Comme la réistance au cisaillement non déormé est indéendante de la pression
confinement nous avons :
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1.12 PROPRIETES DE CISAILLEMENT DES SABLES

On peut dire que la résistance au cisaillement dans le sable est constitué de deux parties, qui
sont une combinaison de frottement ou de glissement et une autre partie appelée " emboiage ".
Interconnexion, c'est-adire verrouillage d'une particule par la partie adjacente de la celle-ci,
qui résistent aux mouvements, contribuent pour une large part ala contrainte de cisaillement
dans les sables denses, alors qu'elle ne se produit pas dans les sables meubles. La théorie de la
résistance de Mohr n'est pas invalidé par la I'apparition d'un embo ement. Les enveloppes de
Mohr ne pré&entent que de grandes ordonnés et des pentes plus raides pour les sols denses
que pour les sols meubles.

L'angle de frottement interne est une mesure de la réistance du sol au glissement dans un
plan. Celui-ci varie en fonction de la densitéde la masse volumique, caracté&isé par l'indice
de densité& la forme des particules et la rugositéet la distribution de la taille des particules. Sa
valeur augmente avec l'indice de densit& avec l'angularitéet la rugositédes particules et aussi
avec une meilleure gradation. Ceci est influencédans une certaine mesure par la pression
normale sur le plan de cisaillement et aussi par le taux d'application de cisaillement.

L'angle de repos est l'angle par rapport al'horizontale auquel un tas de sable sec, versé
librement d'une petite hauteur, se tiendra sans support. Il est approximativement le mé&ne que
I'angle de frottement al'&at libre.

Certains sables propres préentent une l&gee cohéion dans certaines conditions d'humidité
en raison de la tension capillaire de I'eau contenue dans les vides. Comme cette tension est
faible et peut disparaire avec le changement de la teneur en eau, elle ne sera prise en compte
pour la résistance au cisaillement. D'autre part, mé&ne de faibles pourcentages de limon et
d'argile dans un sable lui conféent des propri&és de cohé&ion qui peuvent &re suffisamment
importantes et qui mé&iter d'&re prises en considé&ation.

1.12.1 Comportement du Sable saturéen Cisaillement Drainé

36



COURS DE MECANIQUE DES SOLS AVENCEES
PRESENTE PAR KARECH TOUFIK ENSEIGNANT DEPARTEMENT GENIE CIVIL

Pour illustrer le comportement des sables en cisaillement, on prend tout d’abord deux
¢chantillons de sable, dont I’un présente u indice des vides €levé (sable lache), et 1’autre un
indice des vides faibles (sable dense). Pour obtenir une meilleure évaluation des variations de
volume, on se servira de ’essai triaxial. Les deux essais seront effectués dans des conditions
consolidées drainees, ce qui signifie que peut entrer dans 1’échantillon ou en sortir librement
en cours du cisaillement. Si 1’échantillon, on peut facilement mesurer la quantit¢ d’eau qui
entre ou qui sort et assimiler cette quantit€ala variation de volume et de I’indice des vides de
I’échantillon. L’expulsion d’eau de 1’échantillon indique une diminution de volume et vice
versa. Dans les deux essais la contrainte cellulaire o¢ est &jale ala contrainte o3 et est
maintenue constante ; et la contrainte axiale augmente jusqu'arupture.

A 4V
I
dense
e critique £ %
(o] I— Sammn— - >
lache

Figurel.26 changements de volume d'un sable pendant un cisaillement
(e = déformation longitudinale)

Lorsque 1’on soumet des sables laches au cisaillement la contrainte déviatorique augmente
graduellement jusqu'aelles atteignent une valeur maximale (c1-o63)u. Si I’on augmente la
contrainte, 1’indice des vides diminue de e (e a 1’état lache) jusqu'a ec (ec a 1’état lache)
valeur tres proche de I’indice des vides critique.

On désigne I’indice des vides critique comme 1’indice des vides auquel on atteint un plateau
horizontal dans la courbe de contrainte déviatorique déformation.
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Figure 1.27 Caractéistiques de résistance au cisaillement du sable.

Les caracté&istiques de résistance au cisaillement d'un sable peuvent &re déerminés apartir
des résultats d'essais de cisaillement directs ou d'essais triaxiaux drainés, seule la résistance
drainé d'un sable &ant normalement pertinentes dans la pratique. Les caracté&istiques des
sables secs et saturé& sont les mé&nes, acondition qu'il n'y ait pas de surpression d'eau
interstitielle dans le cas des sables saturés.

Les courbes typiques reliant la contrainte de cisaillement et la déormation de cisaillement
pour les &hantillons de sable initialement denses et meubles dans les essais de cisaillement
direct sont pré&entés ala figure 1.27(a). Des courbes similaires sont obtenues en reliant la
difféence de contrainte principale et la déformation axiale dans les essais de compression
triaxiale drainee.

Dans un sable dense, il y a un degréconsidéable d'emboiement entre les particules. Avant
qu'une rupture par cisaillement puisse se produire, cette imbrication doit &re surmontée en
plus ala ré&istance de frottement aux points de contact. En généal, le degréd'emboiement
est le plus evédans le cas de sables tres denses et bien calibré constitué de particules
anguleuses. La courbe caractéistique de contrainte-déformation pour un sable initialement
dense montre une contrainte maximale aune déormation relativement faible et ensuite,
comme [I'emboiement est Progressivement surmont& la contrainte diminue avec
l'augmentation de I'effort. La re&duction du degréd'emboiement produit une augmentation du

volume de I'érouvette pendant le cisaillement, comme le montre la relation, illustrée ala
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figure 1.27(c), entre la contrainte volumérique et la contrainte de cisaillement dans I'essai de
cisaillement direct. Dans les essais triaxiaux, une relation similaire serait obtenue entre la
contrainte volumérique et la contrainte axiale. Le changement de volume est éjalement
indiqguéen termes de rapport de vide (e) dans la figurel.27(d). Le spé&imen finira par se
déacher suffisamment pour permettre aux particules de se déplacer sur et autour de leurs
voisins sans autre changement de volume net et la contrainte de cisaillement atteindrait une
valeur ultime. Cependant, dans I'essai triaxial, la valeur de la déformation non uniforme de
I'&hantillon devient excessive au fur et amesure que la contrainte augmente et il est peu
probable que la valeur finale de la diffé&ence de contrainte principale puisse &re atteinte.

Le terme de dilatation est utilisépour dérire I'augmentation du volume d'un sable dense
pendant et le taux de dilatation peuvent &re représenté par le gradient (dev/dy), le taux
maximal correspondant au stress de pointe. L'angle de dilatation (y ) est tan’ (de/dy)). Le
concept de dilatation peut &re illustré dans le contexte du cisaillement direct. Lors du
cisaillement d'un sable dense, le plan de cisaillement macroscopique est horizontal mais le
glissement entre les particules individuelles se fait sur de nombreux plans microscopiques
incliné& adivers angles au-dessus de I'horizontale, amesure que les particules se déplacent
vers le haut et au-dessus leurs voisins. L'angle de dilatation repré&ente une valeur moyenne de
cet angle pour le I'ensemble du sp&imen. Le plateau de chargement de l'appareil est ainsi
pousseévers le haut, le travail se faire contre le stress normal. Pour un sable dense, I'angle
maximal de cisaillement résistance (pmax) déerminé & partir des contraintes de pointe
(figurel.27(b)) est nettement plus @evee que I'angle de frottement reel (¢,) entre les surfaces
des particules individuelles, la diffé&ence repré&entant le travail néessaire pour surmonter
I'emboiement et rérganiser les particules.

Dans le cas de sable initialement meuble, il n'y a pas d'emboiement significatif de particules &
et la contrainte de cisaillement augmente progressivement jusqu'aune valeur ultime sans pic,
accompagnéd'une diminution du volume. Les valeurs ultimes du stress et du vide pour les
sp&imens denses et 1&hes soumis aux ménes valeurs de contrainte normale dans le Les tests
de cisaillement sont essentiellement identiques, comme l'indiquent les figures1.27(a) et (d).
Ainsi, au éat ultime (ou critique), le cisaillement a lieu &avolume constant, le I'angle de
résistance au cisaillement éant not€e’cv (U @’crit ). La diffé@ence entre ¢’y et @cv’ représente
le travail néeessaire pour ré&rranger les particules.

Il peut &re difficile de déerminer la valeur du paramére ¢’cv en raison de la contrainte
relativement deveé requise pour atteindre I'éat critique. En généal, I'&at critique est identifié
par extrapolation de la courbe contrainte-déformation au point de contrainte constante, qui
doit éalement correspondre au point de taux de dilatation zé&o sur la courbe volumérique
contrainte-cisaillement. Les contraintes al'@at critique définissent une enveloppe de rupture
en ligne droite coupant l'origine, dont la pente est de ¢c’

En pratique, le paramétre emax, qui est une valeur transitoire, ne doit &re utilis€que pour les
situations dans lesquelles on peut supposer que la déormation restera nettement infé&ieure a
celle correspondant ala contrainte maximale. Si, toutefois, la déformation est susceptible de
dépasser celle correspondant ala contrainte maximale, une situation qui peut conduire aune
défaillance progressive, alors le paramétre d'éat critique @c’ doit &re utilisé

En pratique, le paramére omax, qui est une valeur transitoire, ne doit &re utilis€éque pour les
situations dans lesquelles on peut supposer que la d&ormation restera nettement infé&ieure a
celle correspondant ala contrainte maximale. Si, toutefois, la déormation est susceptible de
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dépasser celle correspondant ala contrainte maximale, une situation qui peut conduire aune
rupture progressive, alors le paramétre d'&at critique ¢, doit &re utilisé

Une autre méhode pour repréenter les réultats des essais de cisaillement directs consiste a
tracer le rapport de contrainte T/a, par rapport a la déormation de cisaillement.

Repréentation graphique du rapport de contrainte par rapport & la déformation de
cisaillement

Représentant des essais sur trois spé&imens de sable, ayant chacun le méne rapport de vide
initial, sont indiquées ala figure 1.27(e), les valeurs de la contrainte normale effective (c)
éant diffé&ent dans chaque test. Les tracé& sont &iqueté&s A, B et C, la contrainte normale
effective éant la plus faible dans I'essai A et la plus devee dans l'essai C. Les tracés
correspondants du rapport de vide par rapport ala contrainte de cisaillement sont pré&ent& a
la figurel. 27(f).

Ces ré&ultats indiquent que le rapport de contrainte maximal et le rapport de vide ultime (ou
critique) diminuent tous deux avec l'augmentation de stress normal efficace. Les valeurs
finales du ratio de contrainte, cependant, sont les mé&ne. Il ressort de la figure 1.27(e) que la
diffé&ence entre les valeurs maximales et la contrainte ultime diminue avec l'augmentation de
la contrainte normale effective ; par consé&juent, si la contrainte de cisaillement maximale est
tracé par rapport ala contrainte normale effective pour chaque &hantillon les points tracés
se trouveront sur une enveloppe légeement incurvé, comme indiquédans Figure 1.27(g). La
valeur de ¢’max pour chaque test peut alors &re repréenté par ¢’cy Un seconde paramére, la
valeur diminuant avec l'augmentation de la contrainte normal effectif jusqu'ace qu'il devient
&al agp’cv. La ré&luction de la difféence entre le maximum et la contrainte de cisaillement
ultime avec l'augmentation de la contrainte normale est principalement due ala diminution
correspondante du taux de I'indice des vides ultime. Plus le taux de l'indice des vides ultime
n’est pas faible, moins la marge de manceuvre il y en a pour la dilatation. En outre, a des
niveaux de contrainte éeveés, certaines fracturations ou €rasements des particules peuvent se
produire avec pour conseguence une diminution de I'emboement des particules asurmonter.
L'é&rasement entrame donc la suppression de la dilatation et contribue ala valeur ré&luite de
@ max.

Dans la pratique, les tests de routine en laboratoire sur les sables ne sont pas possibles en
raison du probléne de I'obtention de sp&imens non remani€al’essai. Si néeessaire, des essais
peuvent &re r&lisés sur des sp&imens reconstitués dans I'appareil ades densités appropriées,
mais la structure en place est alors peu susceptible d'&re reproduit. Orientations concernant
les valeurs appropriées des parameétres @ max €t @’cv €St donnéen certains codes de pratique.
Dans le cas des sables denses, il a @&démontréque la valeur de ¢ max dans des conditions de
déformation planes peut &re de 4°ou 5°sup€&ieure acelle de la valeur obtenue par les tests
triaxiaux classiques. L'augmentation dans le cas des sables meubles est négligeable.
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CHAPITREII : COMPORTEMENT DES SOLS NON-SATURES

2.1 INTRODUCTION

Comme le soulignent Fredlund et Rahardjo (1993), la mé&anique classique des sols et
I'ingénierie gédtechnigque ont souvent &éenseignéss en partant de I'nypothése implicite que le
sol est soit sec (0 % de saturation), soit saturé&(100 % de saturation). Le comportement du sol,
dit-on, est uniquement ré&gi par la loi Terza le principe du stress effectif de Ghi (Terzaghi,
1936a,b). En fait, les produits secs et saturés Les éats ne sont que deux conditions extrémes et
limitantes d'un sol. En d'autres termes, Les conditions séshes et saturées ne sont que deux cas
particuliers d'une (c'est-adire non saturé qui a un degréde saturation compris entre 0 et &
100 %. Cependant, dans de nombreux problénes d'ingeénierie, un sol n'est souvent ni saturéni
sec. Relativement, peu de recherches ont &&menées sur les sols non saturés et seuls deux
manuels ont &&publiés sur le sujet. Il est éident qu'il est urgent d'améliorer la compréhension
du comportement et de la mécanique d'un sol non saturé.

Par commodité, le domaine général de la mécanique classique des sols est souvent subdivisée en

deux parties : la partie concernant les sols saturés et la partie qui traite des sols non saturés. Bien
que cette division artificielle entre si I'on peut démontrer que les sols saturés et non saturés ne sont
pas nécessaires, il peut encore étre utile pour utiliser les connaissances acquises sur les sols saturés
comme et de I'éendre ensuite au monde non saturéplus large, comme le montre dans la
figure2.1, qui fournit une aide visuelle pour le monde géné&alisé des sols meé&anique
(Fredlund, 1996). Pour simplifier, ce monde de la méanique des sols est divisépar la nappe
phré&tique. Sous la nappe phréatique, le comportement du sol est régi par un effort efficace -
Uw, alors que le sol non saturéau-dessus de I'eau est régi par deux variables de contrainte
indépendantes, la contrainte normale nette -u, et la succion d’un sol (Ua -Uw ) (Jennings et
Burland, 1962 ; Fredlund et Morgenstern, 1977) d'avoir quatre phases [c'est-adire le solide,
I'eau, I'air et un interface de I'eau appelé& peau contractile (Paddy, 1969)]. Il est &ident que le
comportement d'un sol non saturéest plus complexe qu'un sol saturé Ce livre vise asimplifier
les complexité& d'un sol insaturéle sol aun niveau digestible pour les éudiants et les
ingénieurs en exercice.

yrated soil meﬂhar‘?fc
s

wnsd!
Megative pore-water
pressures
Met normal stress Matric suction
o — wa) (Lg — Liy)

v —_—
«.,_\ /,.r’

o — Uy)
Effective stress

Positive pore-water
S pressures n’\G‘E’
Qlurated soil mech?

Figure 2.1 Une aide ala visualisation pour le monde
géné&aliséde la meanique des sols (Fredlund, 1996).
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Unsaturated soil
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[IITIIIID — Water
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Figure 2.2 Classification des sols au-dessus de la nappe phré&itique en fonction de la variation
du degréde saturation (Fredlund, 1996).
2.2 QUELQUES SOLS NON SATURES COURANTS

Une grande partie de la population mondiale se trouve dans les ré&gions arides ot la nappe
phrétique est profonde parce que I'éaporation annuelle de la surface du sol dans ces régions
dépasse les pre&ipitations annuelles.

Il semble y avoir une forte corréation entre les régions arides et la densitéde population. Les
10° —40< fen@res du monde sont définies par +10° et +40< latitude nord et 10°et 40°
longitude. Cette fen&re contient environ 3,1 milliards de personnes, soit 60 % de la
population du monde et contient éalement 60 % des pays du monde (Dregne, 1976 ;
Fredlund, 1996).

Parmi les nombreux types de sols non saturés, certains sont notoires et posent probléme aux
ingéieurs. En voici quelques exemples :

Les argiles plastiques de taille moyenne &éevés contenant une quantité&importante de des
miné&aux expansifs tels que la montmorillonite soumis aune I'environnement ont produit la
catéyorie de matéiaux connue sous le nom de gonflement les sols. Le réréeissement des sols
peut poser une situation tout aussi grave.

- Les argiles plastiques expansives se trouvent couramment dans le Colorado, le Texas
et les Wyoming des Etats-Unis (Chen, 1988), dans le Hubei, le Guangxi et le
Shandong de Chine (Shi et al., 2002 ; Ng et al., 2003), en Alberta et en Saskatchewan
du Canada (Chen, 1988 ; Fredlund et Rahardjo, 1993), &aMadrid de Espagne et a
Gezara, Nil Bleu et Kasalla du Soudan (Chen, 1988). Le tableau 1.1 présente un
résumede certains sols non saturé problématiques.

- Les sols leess s'effondrent souvent lorsqu'ils sont soumis a l'humidification, et
&entuellement aun environnement de chargement. On les trouve couramment dans le
Missouri, le Nebraska et le Wisconsin aux Etats-Unis (Dudley, 1970 ; Handy, 1995),
dans le Gansu, le Ningxia et le Shanxi en Chine (Liu, 1988), et dans le Kent, dans le
Sussex, et le Hampshire au Royaume-Uni (Jefferson et al., 2001).

- Sols ré&iduels et minéaliers situé au-dessus de la nappe phréatique, en particulier sur
de nombreux versants atravers le monde

Outre les processus naturels et géologiques, les activités humaines telles que I'excavation, le
remodelage et le décompactages peuvent également entrainer la désaturation de sols saturés et
donc la formation de sols non saturés. Ces maté&iaux naturels et artificiels sont difficiles &
considéer et acomprendre, en particulier en ce qui concerne les changements de volume,
dans le cadre la mé&anique classique des sols saturés.
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Les r&gions climatiques les plus seehes ont pris de plus en plus conscience de I'importance de
leurs problemes r&gionaux de meéanique des sols. Ces derniges anness, il y a eu éalement
un changement d'orientation dans les régions développés par rapport au comportement des
structures con@les pour réondre aux impacts des développements sur le monde naturel.

2.2.1 Ddinitions de la succion.

La succion du sol est communénent appelé& I'éat d'énergie libre de I'eau du sol (Edlefsen et
Anderson, 1943), qui peut &re mesuréen termes de sa pression de vaporisation partielle. D'un
point de vue thermodynamique, l'aspiration totale peut &re quantitativement deerite par
I'&uation de Kelvin (Sposito, 1981) comme sulit :

U=

RT I (u_) (Ea. 2.1)
T-"-,-,-I:w-.- 1 “'.'l:

Une modification de l'aspiration totale est géné&alement causée par une modification de
I'hnumiditérelative du sol. L'HR peut &re réluite en raison de la présence d'une surface d'eau
courbé produite par un phé&omene capillaire, c'est-adire une peau qui se contracte
(Fredlund et Rahardjo, 1993). Le rayon de courbure de la surface d'eau incurvé est
inversement proportionnel ala diffé&ence entre la pression d'air ua et la pression d'eau uw sur
la surface est appelé aspiration matricielle.

Cette succion osmotique est fonction de la quantitéde sels dissous dans le liquide interstitiel
et est exprimeé en termes de pression. Alternativement, une ré&luction de I'humiditérelative
dans un pore, due ala présence de sels dissous dans le liquide interstitiel, peut &re exprimé
en termes de pression.

Dans I'eau de porosit& est appelé succion osmotique. Afin de garder le sujet simple dans ce
manuel, nous n'avons pas l'intention de fournir tous les dé&ails des définitions et des preuves.

2.2.1 Variables d'é&at de tension

Fung (1965) deerit I'é@at d'un systame comme éant "l'information néeessaire & une
caracté&isation complée du systéme pour l'objectif visé'. Les variables d'&at typiques pour un
corps @astique sont donné&s comme éant les variables dé&rivant le champ de contrainte, le
champ d'effort et sa gé@mérie. Les variables d'éat doivent &re indéendantes des propri&és
physiques du maté&iau concerné

2.2.3 Lavariable d'é&at de contrainte pour les sols saturés

Une compréhension de la signification de la contrainte effective s'avére inté&essante pour la
description de I'é@at de contrainte des sols non saturé (Fredlund, 1987). Le principe de
Terzaghi (1936a) concernant la contrainte effective a défini les variables d'éat de contrainte
néeessaires pour deerire le comportement des sols saturés. 1l a d&laré:

La contrainte en tout point d'une section atravers une masse de sol peut &re calculé apartir
des contraintes principales totales, o1, o2 et 3, qui agissent ace point. Si les vides du sol sont
remplis d'eau sous une contrainte, u, les contraintes principales totales se composent de deux
parties. Une partie, u, agit dans I'eau et dans le solide dans toutes les directions avec la mé&ne
intensité

L'éyuilibre des contraintes effectives 6’1 = (o1-U), 2= (02 —U) €t 6’3 = (o3-U), représente un
exces par rapport ala contrainte neutre, u, et il a son lieu uniquement dans la phase du sol.
Tous les effets mesurables d'une modification de la contrainte, tels que la compression, la
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déformation et la modification de la r&istance au cisaillement, sont exclusivement dus ades
modifications de la contrainte effective. c’1, 6’2 et 6’3

2.3 Types de variables d'é&at de contrainte applicables aux sols non saturés

De nombreuses recherches ont é@émenées pour éendre les concepts de contraintes utiles pour
les sols saturés, ala gamme des sols non saturés. Le tableau 2.1 contient un ré&umé de
certaines formes courantes d'éjuations avaleur unique proposeéss pour les sols non satures.
Les propriéeés du sol peuvent également &re identifiés dans toutes les éuations. On pourrait
dire que ces éjuations sont des relations constitutives et qu'en tant que telles, elles ne
remplissent pas les conditions d'une variable d'@at. Les difficulté& sont pri marily
conceptuelle par nature, et leur adoption donne lieu aune déviation de la mé&anique classique
du continuum (Fredlund, 1987). Difficulté pratiques ont &jalement && rencontrés dans
I'utilisation de ces éjuations de stress efficaces dans pratique.

Le tableau 2.1 Ré&uméde certaines formes d'&juations
proposeées pour les sols non saturés (Fredlund, 1987)

g =a— ug, + i, — .l ¥ = parameter related oo degres of Bishop (1'95%)

saturatian
w, = the pressure in gas and vapour

phase

g =g—-Fu, i = holding or bonding factor Crorey. Coleman
which is measure of number of ar] Black
Bands urder tenson effective in [1%54)
contributing tor soil strength

& = iy, F g, § ULd, a, = feaction of tetal aea that is Lasbe [1950)

+R—A Ar—air contact

O =il interpartick srress

= mireral particle contac area

g, = Warer ﬁlhﬂ'i-'il COmTACT Arel

R — repubsive pore fluid stress diss
r charmisory

M = preracrive pore fuid soress due
1 chemigory

o = 7 4 g i — parameter with values Fanging Alnchison (19515
from zero 12 one
57— poreowaTer pressure
deficiency

a =g+ G (1 = scaciscical facoor of same oype as Jennings [ 19&0]
conmact arey; should be measured
cuperimertally n sach case

g =g—u,+ walh +u,l ¥ — effective stress paramecer for Richards [ 1T&6)
F oyl gl matric suctan
h,, = matric suctan
h, ==olute suction
¥, = effective stress parameter for
solute suction

A titre d'exemple les diffé&ents modes d'action de la succion et de l'air interstitiel sous
pression atmosphéique, considéons le cas idé&l illustréala figure 2.1 d'un sol non saturé
composéde particules de sol sph&iques, avec l'air interstitiel sous pression atmosphé&ique sur
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I'eau des pores apression négative dans les meénisques de la particule en contact (Wheeler et
Karube, 1995). Contrainte externe totale, appliquee aux limite d'un &ément du sol contenant
de nombreuses particules produira ala fois les forces normales et tangentielles aux contacts
des particules, méne si la contrainte exté&ieure est isotrope. Bien entendu, l'efficacitésera
influencé par la préence d'eau en masse al'int&ieur des pores du sol. Si la contrainte
exté&ieure augmente suffisamment, les forces tangentielles aux contacts des particules peuvent
provoquer des glissements et des déormations plastiques (c'est pourquoi les sols,
contrairement ala plupart des méaux, subissent des déformations volumériques plastiques si
elles sont chargéss au-delad'une pression de préconsolidation).

En revanche, I'effet capillaire dGal'eau du ménisque résultant de succion dans les ménisques
ne produit qu'une augmentation des forces normales ala particule contacts.

Figure 2.3 Influence de la contrainte et de la succion externes sur les forces entre les
particules (Wheeler et Karube, 1995).

Ns = composante normale de la force inter granulaire due aune contrainte ext&ieure
T = composante tangentielle de la force inter granulaire due &une contrainte ext&ieure
Ns = force inter granulaire due &l'aspiration

Pour qu'une ou plusieurs variables de contrainte puissent saisir les caracté&istiques essentielles

du comportement des sols non saturés, il faut reconnaire pleinement deux influences

diffé&entes de la succion sur le comportement méeanique (voir la figure 2.4):

- la succion modifie les contraintes du squelette &la fois normales et tangentielles d'un sol
non saturéen changeant la pression moyenne du liquide interstitiel &l'int&ieur de ses pores ;

- La succion fournit une force de liaison normale supplénentaire (effets stabilisateurs) aux
contacts des particules, attribuée aux phéomenes capillaires se produisant dans les
meénisques d'eau ou la peau en éat de contraction.

20

Miniscus Aur Builk water
watear

Figure 2.4 Deux formes d'eau libre dans un sol non saturé
(Wheeler et Karube, 1995 ; Heeler, 2006).
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Il est important de ré&liser que, pour ces deux mesanismes diffé&ents, deux variables de
contrainte indéendantes sont donc nésessaires. On sait que les effets de la succion sont
influencés par le degré de saturation du sol. La surface relative sur laquelle agissent les
pressions de I'eau et de l'air dépend directement du degréde saturation (le pourcentage de
pores vides occupé&s par l'eau), mais le méne paramére affecte €galement le nombre et
I'intensitédes capillaires les forces inter particulaires induites (Gallipoli et al, 2003).

En 1977, Fredlund et Morgenstern ont suggéé I'utilisation de deux des trois variables de
contraintes possibles, (o-ua), (o-Uw) et (Ua -Uw), pour de&erire le comportement méanique des
sols non saturés. Les combinaisons possibles sont les suivantes :

1) (c-Ua), et (Ua -Uw),
2) (c-Uw) et (Ua -Uw),
3) (o-Ua) et (o-Uw).

Le choix le plus courant est d'utiliser la contrainte (o -ua) et la succion matricielle (Ua -uw) les
deux variables sont indépendantes de I'éat de contrainte. Cette approche, qui a &édutilisé
pour la premiére fois par Coleman (1962), a constitu€la base principale du développement de
la mod@isation des sols non saturés au cours de ces 30 derniées annés (Wheeler et Karube,
1995). Cependant, Houlsby (1997) a rapportéles déivations et justifications théoriques peut-
ére les plus convaincantes de la né&essitéde deux variables d'éat de contrainte pour deerire
le comportement des sols non saturé

Les justifications thériques sont basees sur la considé&ation que le taux de travail des sols est
&jal ala somme des produits des contraintes avec leurs taux de déormation correspondants. Il
convient de noter que si les compressibilité finies des grains de sols et du liquide interstitiel
doivent &re plus de deux variables elles seront né&essaires pour mod@&iser pleinement le
comportement des sols non saturés.

Il convient d'examiner les qualités de la combinaison (c-ua) et (Ua -Uw) en tant qu'éat de
contrainte variables, plut& que (c-uw) et ( Ua -uw). La premiée combinaison a l'avantage que
la pression atmosphé&ique des pores ua est nulle dans de nombreux de maniée a ce que la
contrainte nette du ala succion soient réeuites ala contrainte totale et la pression né&yative de
I'eau interstitielle respectivement. En outre, la pression d'eau interstitielle, qui est
géné&alement négative, est souvent tres difficile amesurer.

Cela conduit aune incertitude sur la valeur d'une seule variable d'é&at de contrainte si (c-ua) et
(ua -uw) sont séectionnés, mais l'incertitude sur les valeurs des deux met en évidence les
variables d'@at si (c-uw) et (Ua -uw) sont choisis. Un contre-argument en faveur de la
combinaison de (o-uw et (Ua -Uw) est cependant que ce choix conduit &une transition un peu
plus facile vers des conditions de saturation totale (bien qu'il ne ré&olve pas tous les
problémes li& acette transition (Wheeler et Karube, 1995). Ainsi, (c-Ua) et (Ua -Uw) sont
choisis pour &re la combinaison la plus satisfaisante du point de vue de cette analyse pratique
(Fredlund, 1987).

- Ré&umeéde la proposition sur les variables d'é&at de contrainte

Malgreéles nombreuses tentatives de recherche ingénieuses d'une expression géné&ale pour
des contraintes effectives, il est temps de conclure que la description de toute la gamme de
comportement des sols non saturés nésessite I'utilisation simultané d'au moins deux variables
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d'éat de contrainte pour deerire séarément les effets de I'eau du ménisque et de l'eau en
volume (figure 2.4). Toutefois, afin d'éviter une trop grande complexitépour les applications
d'ingeénierie, l'utilisation de deux variables d'é&at de contrainte simples et indéendantes,

(o-Ua) et (ua -Uw), est peut-&re plus prometteuse pour les ingénieurs gétechniciens. Bien que
ces deux variables d'é&at de contrainte indéendantes simples préentent certaines limites,
elles sont géné&alement soutenues par des veéifications exp&imentales et des dé&luctions
thériques convaincantes (Houlsby, 1997). Les formulations de certaines analyses d'ingénierie
utilisant ces deux variables indépendantes Les variables d'éat de stress des bosses ont &e
publiés (Alonso et al. 1990 ; Wheeler et Sivakumar, 1995 ; Chiu et Ng, 2003).

2.4 Maté&iaux aquatre phases (Fredlund et Rahardjo, 1993)

Fredlund et Rahardjo (1993) soulignent qu'un sol non saturé est communément appelé
systame triphasé Ces phases sont :

- Air

- Eau

- Solide
Toutefois, les résultats de recherches ré&entes ont mis en &idence le rde important de
I'interface air-eau (c'est-&dire la peau contractile) qui devrait &re justifi&€comme une phase
supplémentaire lors de I'examen de certains mé&anismes physiques Il s'agit de car lorsque la
phase a&ienne est continue, la peau contractile interagit avec les particules du sol et influe sur
le comportement mé&anique du sol. Un @ément de sol non saturéavec une phase dair
continue est traitédans la figure 2.5.
La masse et le volume de chaque phase peuvent &re représenté& sch@matiquement par un
diagramme de phase, comme le montre la figure 2.5.

Air Soil particle

Contractile skin
(Air—water interface)

Water ——|

Figure 2.5 Un @ément de sol non saturéavec une phase d'air continue
(D’aprées Fredlund et Rahardjo, 1993).
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Figure 2.6 Diagrammes de phases simplifié et rigoureux pour un sol non saturé
(@) Systéme de sol non saturérigoureux aquatre phases ;
(b) diagramme simplifiéatrois phases (aprés Fredlund et Rahardjo, 1993).

2.4.1Tension de surface (Fredlund et Rahardjo, 1993)

L'interface air-eau (c'est-&dire la peau contractile) posséle une proprié€appelé tension de
surface. La tension superficielle ré&ulte des forces intermolé&ulaires qui sont diffé&entes de
celles qui agissent sur les moléules al'int&ieur de I'eau, comme le montre la figure 2.7

Une mol&ule al'int&ieur de I'eau subit des forces éjales dans tous direction, ce qui signifie
qu'il n'y a pas de force dé&eguilibré. Une molé&ule d'eau al'inté&ieur de la peau contractile
subit une force dé&eguilibrée vers le l'inté&ieur de I'eau. Pour que la peau contractile soit en
&uilibre, une traction est géné&é le long de la peau contractile. La propriéé€de la peau
contractile qui lui permet d'exercer une traction est appelée sa surface tension, Ts. La tension
superficielle est mesurée comme la force de traction par unité de longueur de la peau
contractile (c'est-adire des unité& de N/m). La tension superficielle est tangentielle ala
surface cutané contractile. Son ampleur diminue &amesure que la tempé&ature augmente. Le
tableau 1.3 donne les valeurs de la tension superficielle de la peau contractile adiffé&entes
tempé&atures (Kaye et Laby, 1973).

La tension de surface fait que la peau contractile se comporte comme un @astique (Figure
1.12). Ce comportement est similaire acelui d'un ballon gonfléqui a une plus grande pression
al'inté&ieur du ballon gu'al'exté&ieur. Si un ballon est flexible, la membrane bidimensionnelle
est soumise ades pressions diffé&entes de chaque c@€ la membrane doit prendre une
courbure concave vers la pression la plus éevé et exercent une tension dans la membrane
afin d'@re en éuilibre. Le systéne de variation de pression sur la surface courbe peut &re lie
ala surface la tension et le rayon de courbure de la surface en considé&ant I'&juilibre atravers
la membrane.

Les pressions qui agissent sur la membrane sont u et u+Au. La membrane a un rayon de
courbure Rs et une tension superficielle, Ts. Les forces horizontales le long de la membrane
s'é@uilibrent. L'&yuilibre des forces dans la direction verticale exige que
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T Ea
Maolecule at the

— —#— air—water interface
ii.e. contractile skin)

Maolecule in the
interior water

(a) (b)
Figure 2.7 Tension de surface al'interface air-eau.
(a) Forces intermolé&ulaires sur la peau contractile et I'eau ;
(b) Pressions et tension superficielle agissant sur une
surface bidimensionnelle (d'apres Fredlund et Rahardjo, 1993).

Tableau 2.2 Tension superficielle de la peau contractile,
c'est-adire air-eau (de Kaye et Laby, 1973 ;
d’aprés Fredlund et Rahardjo, 1993)

Temperature, t {°C) Surface tension, T, (mN/m)
0 75.7
10 74.2
IS 735

20 7275
25 72.0
30 712
40 62.6
50 &7.9
a0 66.2
70 64.4
80 62.6
100 588
o
i
AT
Az » \

Figure 2.8 Tension de surface sur une membrane déormeée
(d'apres Fredlund et Rahardjo, 1993).

2T, sin B =2AuR, sin B (Ea.2.2)

OU2Rs sinp est la longueur de la membrane projeté sur le plan horizontal. En rérganisant
I'&uation ci-dessus, on obtient :
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(Eq. 2.3)

oo L
EI—R

L'éjuation ci-dessus donne la diffé&ence de pression & travers une surface courbe
bidimensionnelle avec un rayon, Rs, et une tension superficielle, Ts. Pour une surface
déformée ou en forme de selle (c'est-adire une membrane tridimensionnelle

1 1"

Au=T, (—+ ) (Eq. 2.4)
ARy R,

Dans un sol non saturé la peau contractile serait soumise aune pression d‘air, Uas, qui est

supé&ieure ala pression de l'eau, uw. La diffé&ence de pression (ua -uw), est appelés succion

matricielle. La diffé&ence de pression fait que la peau contractile se courbe selon I'éuation

immetdiate:

]

T (Eq. 2.5)
Ri.

Ou (ua -uw) est la succion matricielle ou la difféence entre les pressions dair et d'eau des
pores agissant sur la peau contractile. Cette éjuation est appelé L'é&uation du modéde
capillaire de Kelvin. Lorsque l'aspiration matricielle d'un sol augmente, le rayon de courbure
de la peau contractile diminue. Le rayon de courbure de la peau contractile La peau des
carreaux est souvent appelé& ménisque. Lorsque la diffé&ence de pression entre l'air et I'eau
interstitielle vont &z&o, le rayon de courbure, Rs, va al'infini. Par conséjuent, une interface
air-eau plate existe lorsque I'aspiration matricielle va azéo.

[, —u,| =

2.5 Mesure et contrde de la succion : mé&hodes et applications.

- Le mode capillaire

Equilibre al'interface sol-eau (Ridley et Wray, 1995)

L'image couramment repré&sentée du systéme sol-eau est celle de particules granuleuses
séarées par de l'eau. A l'interface air-eau, un ménisque se forme entre les particules de sol
adjacentes, de la mé&ne maniée que I'eau dans un systame capillaire (Ridley and Wray, 1995).
On peut donc comprendre que ce modée soit connu sous le nom de modée capillaire
(Buckingham, 1907).

—— Capillary tube
U= Uy (air) ———

ﬂ\r/,/;/

—t— U= U, (water}

Figure 2.9 Succion capillaire (d'apres Ridley et Wray, 1995).
Pour I'&uilibre al'interface air-eau du tube capillaire repré&entésur la figure 2.1, la force

descendante exercée par l'air doit &@re &jale ala force ascendante exercée par l'eau. La forme
incurvee de l'interface est le résultat de la force ascendante qui existe ala limite en raison du
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mouillage de la surface. C'est cette force ascendante qui maintient la colonne d'eau au-dessus
de la surface plane de I'eau al'ext&ieur du tube. C'est pourquoi

, , . (Eq. 2.6)
u, mr- =u, mr+ 27T sin a
OuTs est la tension de surface ala limite, et est I'angle de contact entre I'eau et la limite. Pour
un ménisque parfaitement sphéique, la ce dernier sera de 90 et I'&@uilibre se r&luira &

g
U, — U, = 2L (Eq. 2.7)
' ¥
Dans la majoritédes cas, la pression de l'air sera atmosphé&ique (ou manométre z&o), et la

pression qui est exercé sur une moléule d'eau dans le ménisque est le ré&ultat de la tension
superficielle et du rayon du capillaire.

Considéons maintenant I'éuilibre qui existe al'interface air-eau entre les moleéules d'eau
liquide et les molé&ules de vapeur d'eau. Si I'espace au-dessus de l'interface air-eau est un
systame fermé& I'&juilibre sera atteint lorsqu'il sera saturéde molé&ules de vapeurs d'eau. Si
I'eau est pure et que sa surface est plane, alors la pression partielle de la phase vapeur a
I'&uilibre est éjale ala pression de la phase vapeur saturée du liquide ala tempé&ature du
systéme. Cependant, I'eau du sol est retenue dans un ménisque et la force supplénentaire
causee par la tension superficielle de la surface courbe ré&luit la pression de vapeur atteinte
dans le systame ferméal'&uilibre.

La contrainte qui retient une molé&ule d'eau dans le ménisque (c'est-adire l'aspiration du sol)
est alors directement lié & I'humidité relative (HR) de l'espace environnant le sol par
I'&uation (2.8).

LRI fn{ii:l (Eg. 2.8)
Ly ey Hyp

- Equilibre de la colonne d'eau et de la hauteur capillaire (Fredlund et Rahardjo,
1993)

Pour I'&uilibre de la force verticale de I'eau capillaire dans le tube illustréala figure 2.9, la
ré&ultante verticale de la tension de surface est : (27tr'Ts COS )
Le poids de la colonne d'eau, qui a une hauteur est r?hepwg

27rTs cos a=nr?hepug

h, =215 (Eq. 2.9)
pwgr

Le rayon du tube est analogue au rayon des pores dans les sols. L'é&juation (2.6) montre que
plus le rayon des pores dans le sol est petit, plus la hauteur capillaire sera éevée, comme
I'illustre la figure 2.10

En supposant que l'angle de contact est nul, la hauteur du capillaire peut &re tracé par
rapport au rayon des pores comme le montre la figure 2.10 (Fredlund et Rahardjo, 1993).
L'explication ci-dessus a démontré la capacité de la tension de surface & supporter une
colonne d'eau, he, dans un tube capillaire.

La tension superficielle associee &ala peau contractile entrame une force de ré&ction sur la
paroi du tube capillaire, comme le montre la figure 2.11 (Fredlund et Rahardjo, 1993).
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Magnified
501l particles

_Hamus of maniscus
0.0002 cm

Radius of
[CMmeaniscus
0,02 cm
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Radius of | ;
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Figure 2.10 Relation entre le rayon des pores, la succion capillaire et la hauteur capillaire
(d'apres Fredlund et Rahardjo, 1993).

TaAom

BEC0

1.5 cm

Glass tubae

Comprassive strass 7
an tha wall

Watar

A

NN NN NN \\

ab

Figure 2.11 Forces agissant sur un tube capillaire
(d'aprés Fredlund et Rahardjo, 1993).

La composante verticale de cette force de réction produit des contraintes de compression sur
la paroi du tube. En d'autres termes, le poids de la colonne d'eau est transfé&&au tube atravers
la peau contractile. Dans le cas d'un sol ayant une zone capillaire, la peau contractile entrame
une compression croissante de la structure du sol. En consegjuence, la pré&ence d'une succion
atmosphé&ique dans un sol non saturéaugmente la résistance au cisaillement du sol, ce qui se
traduit par une augmentation de I'éaisseur du sol. Le sol est suffisamment contractile (C'est-&
dire qu'il n'est pas trop sec).

2.6 Les mé&hodes de contrde et de mesure de la succion
(Ng et Chen, 2005, 2006 ; Ng et al., 2007a)

- Technique de translation des axes (Vue d‘ensemble)
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Dans les éudes en laboratoire sur les sols non satures, une question importante est de savoir
comment contrder ou mesurer la succion dans un sp&imen de sol non saturé En généal, la
succion totale peut &re contrdeé en utilisant la technique de contrde de I'humidité

(Esteban et Saez, 1988). La succion matricielle peut &re contrdeée en utilisant le (Hilf, 1956)
et la technique osmotique (Zur, 1966). La succion osmotique peut &re contrdés en utilisant
diffé@entes solutions comme les liquides interstitiels ou la modification des concentrations de
solutés des fluides interstitiels dans le sol.

Dans la plupart des applications géotechniques, la chimie des fluides interstitiels du sol n'est
pas modifié et la teneur en eau du sol varie dans une fourchette ourles concentrations de
fluides interstitiels ne sont pas modifiées de mani&e significative, de sorte que la succion
osmotique semble ne pas &re sensible aux changements de la teneur en eau du sol. Par
cons&juent, on s‘attend ace qu'elle matrise la succion totale et la succion du sol dans la
plupart des essais géotechniques pour les sols non saturés. La plus communénent admise est
la technique la plus utilisée est la translation axiale, suivie de I'osmotique et de I'humidité
contrde.

Dans cette partie, le principe de fonctionnement, le développement et les applications des trois
techniques de contr@e de la succion en laboratoire sont pré&enté& et passés en revue. Les
donnés exp&imentales utilisant la méhode de translation axiale et la mé&hode osmotique

Les techniques sont comparées et discutés. Quelle que soit la technique utilisé, la
compensation de la succion est une éape essentielle pour tester les sols non saturés.

Pour illustrer I'influence de la compensation de la succion sur le comportement de
cisaillement ulté&ieur, deux essais de cisaillement direct ont &érélisé sur un sol compactéet
expansif en appliquant des durées diffé&entes de compensation de la succion sous une méne
contrainte verticale appliquée et une succion uniforme

- Principe de fonctionnement

La succion du sol peut &re considéé comme une variable importante pour définir I'é&at de
contrainte dans un sol non saturé Il est donc neéeessaire de contrder ou de mesurer la succion
du sol dans les éudes de laboratoire sur les sols non saturé. Cependant, les difficultés
associées ala mesure et au contrde de la pression néative de I'eau interstitielle pré&entent
une importante limitation pratique. On pense normalement que I'eau a une faible réistance a
la traction et peut commencer acavitélorsque la magnitude de la pression manomérique
approche -1 Atm. Sous un certain conditionnement appropri€ l'eau peut supporter des
tensions de l'ordre de 40-300 Atm (Temperley et Chambers, 1946 ; Young, 1989). Lorsque la
cavitation se produit, la phase du liquide devient discontinue, ce qui rend les mesures peu
fiables ou impossibles. Bant donnéqu'elle est né&essaire pour contrder le suc du maté&iau,
I'eau peut &@re utilisé& pour mesurer la tension de nombreux types de sol et de la qualitéde
I'eau leurs applications, les alternatives &la mesure ou au contrde de I'eau négative Les
pressions sont souhaitables.

Hilf (1956) a introduit la technique de translation axiale consistant aédever la pression d‘air
interstitiel ua pour augmenter la pression d'eau interstitielle afin qu'elle soit positive, ce qui
emp&he la cavitation dans le systéme de drainage de I'eau. La contrainte totale o augmente
en mé&ne temps avec une pression d'air identique, de sorte que la contrainte nette o-ua reste
inchangee.

Comme le montre la figure 2.12, les contraintes exercees sur un sol non saturésur le terrain
sont la contrainte totale 1, la pression d'air interstitiel u} (gé&alement &jale ala pression
atmosphé&ique) et la pression deau interstitielle ul (gé&alement une pression
manomérique néyative). En appliquant la technique de translation axiale, la contrainte totale
est augmenté& de o' &c?, la pression diair interstitiel est augment& de u' a aw? a et la
pression d'eau interstitielle est augmenté de ul au? (gé&alement une pression
manomeérique positive).
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La contrainte nette (c-ua) et la succion matricielle (ua -uw) restent inchangées. Ce processus
est appelé"axis-translation™. Sur la base du principe de la translation axiale, la variable de
succion matricielle ( ua -uw) peut &re contrdeée sur une plage beaucoup plus grande que la
limite de la cavitation pour I'eau sous pression néative.

In the field Inthe lab

el —ul=02-ut

 —-—

1 1 2 2
Ug = Uw= Uz — Uy

Unsaturated soil Soil specimen
Figure 2.12 Schéma illustrant le principe de translation des axes
(Ng et Chen, 2005).

La translation d'axe est ré&lisée en séarant les phases air et eau du sol atravers un maté&iau
poreux avec une valeur d'entré& d'air éeveés. Lorsqu'ils sont saturés, ces maté&iaux permettent
le passage de I'eau mais empé&hent le flux d'air libre lorsque I'aspiration matricielle appliqué
ne dépasse pas l'air - valeur d'entré& du matéiau poreux, qui peut atteindre 1 500 kPa pour les
c&amiques frittées ou 15 MPa pour les membranes cellulosiques speeiales (Zur, 1966).

- Applications
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Figure 2.13 Une nouvelle contrainte totale contr@able volumérique &une dimension
de la plaque de pression

La technique de translation des axes a &&appliqué avec succes par de nombreux chercheurs
pour éudier les propriéés caract&istiques sol-eau des sols non saturé (Fredlund et Rahardjo,
1993; Ng et Pang, 2000a, b), ainsi que les proprié&é& de changement de volume et de
résistance au cisaillement de sols non saturé (Fredlund et Rahardjo, 1993; Gan et al., 1988;
Ng et Chiu, 2001; Ng et Chiu, 2003a, b; Chiu, 2001; Zhan, 2003; Ng et Zhou, 2005).

La courbe caracté&istique sol-eau (CCSE) est la relation entre succion et teneur en eau ou
degréde saturation pour un sol non saturé

Il est maintenant géné&alement admis que le comportement des sols non saturés est regi par
deux variables d'éat de contraintes indépendantes, asavoir la contrainte effective et la
succion matricielle (Fredlund et Morgenstern, 1977). Par conseguent, il est né&essaire de
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considéer l'influence de la contrainte effective sur le CCSE. Cependant, le CCSE d'un sol est
conventionnellement mesuré au moyen d'un extracteur aplaque de pression dans lequel
aucune contrainte externe n'est appliquée, et le changement de volume de I'é&hantillon de sol
est supposé&é@re nul. Budier I'influence de la contrainte effective sur CCSE, Ng et Pang
(20004, b) ont développéun extracteur de plaque de pression volumérique unidimensionnel
contrdable par contrainte totale basésur le principe de translation d'axe al'Universitédes
sciences et technologies de Hong Kong (HKUST) (voir Figure 2.13).

Cet appareil peut &re appliquépour mesurer les CCSE adiverses contraintes verticales sous
la condition Ko. Un anneau d'oedomére éjuip€d'une plague en c&amique aentree dair
devee asa base est situéal'int&ieur d'une chambre &anche. Une contrainte verticale est
appliqués atravers un cadre de chargement &aun €hantillon de sol al'inté&ieur de I'anneau de
I'oedometre. Pour @iminer l'erreur due au frottement laté&al du piston de chargement, une
cellule de charge est fixé prés de I'extrémitédu piston al'inté&ieur de la chambre &anche &
I'air pour dé&erminer la charge verticale rélle appliqué al'&hantillon de sol.

La déformation radiale éant nulle pour la condition Ko, le changement de volume total de
I'&hantillon est mesuré apartir du délacement vertical de I'é&hantillon de sol al'aide d'un
comparateur acadran. En utilisant cet appareil, des courbes de caractéistiques sol-eau
dépendant de I'é@at (CCSEDEs) peuvent &re mesurees, et I'hypothése d'un changement de
volume nul n'est plus né&essaire. Semblable al'extracteur de plaque de pression volumérique
conventionnel, la pression de l'air interstitiel ua est contrde par une pierre poreuse grossiere
avec un géotextile grossier situéau sommet de I'é&hantillon. La pression interstitielle de I'eau
Uw est contrdé ala pression atmosphé&ique.

2-7 Les lois sur I'é&oulement de I'eau et de I'air (Fredlund et Rahardjo, 1993)

Dans les pores d'un sol non saturé il y a deux phases fluides : l'eau et l'air. L'analyse de
I'é&oulement des fluides nésessite une loi pour relier le débit ala conduite potentiel en
utilisant des coefficients appropriés. L'air dans un sol non saturépeut &re sous une forme
occlusive lorsque le degréde saturation est relativement devé A noter que sur le site &des
degrés de saturation infé&ieurs, la phase atmosphé&ique est essentiellement continue. La forme
des lois sur les flux peut varier pour chacun de ces cas. En outre, il peut &re le mouvement de
I'air atravers la phase aqueuse, qui est comme la diffusion de I'air atravers l'eau interstitielle
dans la figure 2.14

Systemes de flux communs
aux sols non saturés

Phase continue de I'air Diffusion de I'air par I'eau
(Flux a deux phases)

Bulles d'air occultées (Compression
écoulement du liquide interstitiel)

Figure 2.14 Systémes d’écoulement commun aux sols non saturés
(dapres Fredlund an Rahardjo, 1993).
Les potentiels de la phase eau sont donné& en termes de " valeurs " dans ce chapitre.
L'é&oulement de I'eau est causépar un gradient de hauteur de chute hydraulique, otila hauteur
de chute hydraulique consiste en une hauteur d'éévation plus une hauteur de pression. On
considee géné&alement qu'un processus de diffusion se produit sous l'influence d'une

55



COURS DE MECANIQUE DES SOLS AVENCEES
PRESENTE PAR KARECH TOUFIK ENSEIGNANT DEPARTEMENT GENIE CIVIL

concentration chimique ou d'un gradient thermique. L'eau peut &alement s'éouler en réonse
aun gradient @ectrique (Casagrande, 1952).

Le concept de hauteur de chute hydraulique et le flot d'air et d'eau atravers les sols non
saturés sont préenté&s ici. Une bréve discussion sur le processus de diffusion est éjalement
pré&entée, ainsi que sur son potentiel d'entramement associé

- L'é&oulement de I'eau dans les sols (Fredlund et Rahardjo, 1993)

Plusieurs concepts ont &éutilisés pour expliquer I'éoulement de I'eau atravers un sol non
saturé Il s'agit de :

e un gradient de la teneur en eau

e un gradient de succion sol

e un gradient de charge hydraulique.
IIs ont tous &éconsidéé& comme des potentiels moteurs. Cependant, il est important d'utiliser
la forme de la loi d'é&oulement qui r&git le plus fondamentalement le mouvement de I'eau.

- Gradient de teneur en eau

Un gradient de teneur en eau a parfois &éutilis€pour dérire I'é&oulement de I'eau atravers
les sols non saturés. On suppose que l'eau s'éoule d'un point &forte teneur en eau vers un
point a faible teneur en eau. Cependant, ce type de loi d'&oulement n'a pas de base
fondamentale puisque I'eau peut également s'é&ouler d'une région afaible teneur en eau vers
une r&gion aforte teneur en eau lorsqu'il y a des variations dans les types de sol concernés,
des effets d'hysté&ésis ou

On rencontre des variations dans I'histoire du contrainte par consé&juent, un gradient de teneur
en eau ne doit pas @&re utilis€ comme un potentiel dentramement fondamental pour
I'é&oulement de I'eau (Fredlund, 1981).

- Gradient de succion sol

Dans un sol non saturé un gradient de succion du sol a parfois &é considé&e& comme le
potentiel moteur de I'é&oulement de l'eau. Cependant, le dévit d'eau ne dépend pas
fondamentalement et exclusivement du gradient de succion du sol. Trois cas hypothé&iques ot
les gradients de pression de l'air et de I'eau sont contrdé atravers un éément du sol non
saturéaune altitude constante sont illustré dans la figure 2. .15

Case 1
5 |
Al prassure > \\\F o :" > Cace 2 Case 3
us (kPa) =25 — =50 - LAY
e : Pt "
L 200 —= 0O
Unsaturated [N 7 —= =50
soil Unsaturated
Unsaturated eail
Watar prassure sail
F . 50 —= 100
U, (kPa) - -
w (KPa) - } 150 — 200 u, -100 —= =200
Matric suction 25 50 777 -

ann

[t = thy) 150 150 [bg = L) 300 200
Figure 2.15 Gradients de pression et de succion du sol atravers
un éément non saturé(d'apres Fredlund et Rahardjo, 1993).

[Ug = t,) [KPa)

Dans tous les cas, les pressions de l'air et de I'eau du cGégauche sont sup€&ieures acelles du
cGédroit.

La succion du cGégauche peut &re plus petite que celle du cGédroit (cas 1), éale acelle du
cGédroit (cas 2) ou plus grande que celle du cGédroit (cas 3). Cependant, l'air et I'eau
circuleront de gauche adroite. Juste en réonse au gradient de pression dans les diffé&entes
phases, indégendamment du gradient de succion au sol. Mé&ne dans le cas 2, oulle gradient de
succion du sol est nul, I'air et I'eau continueront acirculer.
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- Gradient de charge hydraulique

Le dévit peut @re défini de maniee plus appropriée en termes de gradient de charge
hydraulique (c'est-&dire un gradient de pression dans ce cas) pour chacune des phases. Par
cons&juent, le gradient succion de sol n'est pas le potentiel d'entramement fondamental pour
I'é&oulement de I'eau dans un sol non saturé Dans le cas particulier de l'air le gradient de
pression est &jal &az&o, le gradient succion de sol est numé&iquement égal au gradient de
pression dans I'eau. C'est la situation courante dans la nature et c'est probablement la raison de
la proposition de la formule de succion de sol pour I'é&oulement de I'eau. Cependant, la
composante de la hauteur de chute a alors &&omise.

L'&oulement de I'eau atravers un sol n'est pas seulement ré&i par le gradient de pression,
mais aussi par le gradient dO aux diffé&ences daltitude. Les gradients de pression et
d'@évation sont combiné pour donner un gradient de charge hydraulique comme potentiel de
conduite fondamental. Le gradient de charge hydraulique dans une phase fluide spe&ifique est
le potentiel d'entramement de I'é&oulement dans cette phase. Ceci est éalement vrai pour les
sols saturés et non satureés.

- Potentiel d'entramement de la phase d'eau

Le potentiel d'entramement du flux d'eau définit I'éergie ou la capacitéaeffectuer un travail.
L'éergie en un point est calculé par rapport aune donnée. La réfé&ence est choisie
arbitrairement car seul le gradient d'énergie entre deux points est important pour déerire
I'éoulement.

Un point dans la phase liquide a trois composantes principales d'éergie, & savoir la
gravitation, la pression et la vitesse. La figure 3.3 montre le point A de la phase liquide qui est
situéaune altitude, y, au-dessus d'une réf&ence arbitraire.

Aszuma: p, = canstant Elevation = ¥
g = constant 4o | Pressure=u,

Velacity = v,

Dansity = p

¥
Z X

Arbitrary datum

Elavation = 0
Frassura =0
Valacity = 0
Dansity = p,,
Figure 2.16 Energie au point A dans la direction y par rapport aune réf&ence arbitraire

(d'apres Fredlund et Rahardjo, 1993).

L'éergie totale [c'est-adire I'&ergie gravitationnelle (potentielle), I'éergie de pression et
I'éergie de vitesse] au point A peut @re exprimeé en énergie par unitéde poids, ce que lI'on
appelle un potentiel ou une charge hydraulique. La charge hydraulique, hw, au point A, peut
ére exprimé en énergie par unitéde poids, appelé potentiel ou charge hydraulique.

Le point A est obtenu en divisant I'&uation énergé&ique par le poids de I'eau au point A :

by =y e D (Eq. 2.10)

ou:

hw = hauteur de chute hydraulique ou hauteur totale
g = acc@é&ation gravitationnelle

Uw = pression d'eau interstitielle au point A
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vw = débit d'eau au point A (c'est-adire dans la zone y d
y = @évation du point A au-dessus du point de r&é&ence
w = densitéde I'eau au point A.

La charge hydraulique se compose de trois ééments, asavoir la charge gravitationnelle y, la
2
charge de pression uw/pwg et la charge de vitesse(Z—Z). La vitesse dans un sol est n&gligeable

par rapport &la charge gravitationnelle et &la charge d'une pression. L'éjuation ci-dessus peut
donc @&re simplifiée pour obtenir une expression de la charge hydraulique en tout point de la
masse du sol :

hy = y+— (Eq. 2.11)
[

Les hauteurs de chute exprimeées dans cette ejuation ont la dimension de la longueur. La
hauteur de chute hydraulique est une quantité mesurable dont le gradient provoque un
&oulement dans les sols saturés et non saturés. Pour illustrer comment l'eau s'é&oule atravers
une masse de sol, la figure2.17 consid&e deux points arbitraires A et B auxquels un
tensiométre et un pi&ometre sont utilisé&s pour mesurer respectivement la pression d'eau
interstitielle in situ.
Le tensiométre au point A est utilis€épour mesurer la pression de I'eau interstitielle lorsque la
pression est né&yative, tandis que le pi&omeétre au point B est utilis€pour mesurer la pression
de I'eau interstitielle pression lorsque la pression de I'eau interstitielle est positive.

Ground surface

s Eogioas Fe o
Tensigmeater
— & _ [
P
F [nagative)
Fiazomater i ¥a F ()
Puld o

B P
ipositve) |M(B)
¥
Datum

h = ¥+ Ly
" Pl

Figure 2.17 Le concept de potentiel et de tendance
pour les sols saturés (d'aprés Fredlund et Rahardjo, 1993).

La distance entre I'@évation du point considé&éet la donné indique la hauteur de chute (c'est-
adire ya et yg). Le niveau de l'eau dans l'appareil de mesure augmente ou diminue en
fonction la pression d'eau interstitielle au point considé&é Par exemple, le niveau de I'eau dans
le pi&omeére s'é@eéve aune certaine distance au-dessus de l'altitude du point B égale ala
pression positive de I'eau interstitielle au niveau du point B. Alternativement, le niveau de
I'eau dans le tensiométre descend en dessous de I'@évation du point A jusqu'aun distance
&jale ala pression négative de I'eau interstitielle au point A. La distance entre le niveau de
I'eau dans l'appareil de mesure et le point de réé&ence est la somme des charges
gravitationnelle et de pression (c'est-adire la charge hydraulique).

La distance entre le point considé&é&et le point de ré&ence indique la hauteur de chute (c'est-
adire yaet ys).

Le niveau de I'eau dans I'appareil de mesure augmentera ou diminuera, selon la pression d'eau
interstitielle au point considéé Par exemple, le niveau de I'eau dans le pi&omére s'édeve a
une certaine distance au-dessus de l'altitude du point B &jale ala pression positive de I'eau
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interstitielle au niveau du point B. Alternativement, le niveau de l'eau dans le tensiometre
descend en dessous de I'éévation du point A jusqu'aun distance &jale ala pression néjative
de I'eau interstitielle au point A. La distance entre le niveau de I'eau dans I'appareil de mesure
et le point de ré&é&ence est la somme des charges gravitationnelle et de pression (c'est-adire la
charge hydraulique).

Dans la figure 2.17, le point A a une hauteur de chute totale plus éevé que le point B [c'est-
adire hwa >huwg]. L'eau s'é&oulera du point A au point B en raison du gradient de hauteur de
chute totale entre ces deux points. Le potentiel d'entramement provoguant I'éoulement dans
la phase eau a la mé&ne forme pour les eaux saturées (c'est-adire le point B) et les eaux de
surface (c'est-adire le point B).

Les sols non saturés (c'est-adire le point A) (Freeze et Cherry, 1979). L'eau s'é&oulera d'un
point de forte hauteur de chute totale aun point de faible hauteur de chute totale, que les
pressions d'eau interstitielle soient positives ou négatives.

La succion osmotique a parfois &é&incluse comme composante de I'éuation de la hauteur
totale de chute pour le dévit. Cependant, il est préfé&able de visualiser le gradient de succion
osmotique comme éant le potentiel moteur du processus de diffusion osmotique (Corey et
Kemper, 1961). La diffusion osmotique est un processus dans lequel les constituants ioniques
ou moléeulaires se déplacent en raison de leur activitécinéique. Par exemple, un gradient
osmotique atravers une membrane semi-perméable provoque le mouvement de I'eau atravers
la membrane. D'autre part, le flux de masse des solutions (c'est-adire I'eau pure et les sels
dissous) en l'absence de membrane semi-perméble est reégi par le gradient de charge
hydraulique.

- Laloi Darcy pour les sols non satures

L'é&oulement de I'eau dans un sol saturéest communé@nent déerit al'aide de la loi de Darcy
(1856). Il a supposé que le taux d'éoulement de l'eau atravers une masse de sol éait
proportionnel au gradient de la hauteur de chute hydraulique

oh

Uy = — w5y (Ea. 2.12)

Ou

v, : Débit d'eau

k,, : Coefficient de permébilitépar rapport ala phase aqueuse

dh/dy : Gradient de charge hydraulique dans la direction y, qui peut &re d&sign€comme i,,,.
Le coefficient de proportionnalitéentre le débit d'eau et le gradient de hauteur de chute
hydraulique est appelé coefficient de permébilité kw. Le coefficient de permébilité est
relativement constant pour un sol saturéspeifique. L'éjuation ci-dessus peut €jalement &re
&rite pour les directions x et z. Le signe né&yatif dans I'&uation indique que I'eau s'éoule
dans la direction d'une hauteur de chute hydraulique désroissante.

La loi Darcy s'applique &alement al'é&oulement de I'eau atravers un sol (Buckingham, 1907 ;
Richards, 1931 ; Childs et Collis-George, 1950). Dans un sol saturé le coefficient de
permébilitéest fonction du vide (Lambe et Whitman, 1979). Cependant, le coefficient de
permébilitéd'un sol saturéest gené&alement considéeécomme une constante lors de I'analyse
des problémes tels que les flux transitoires. Dans un sol non saturé le coefficient de la
permébilitéest affecté de maniee significative par les changements combiné du taux de
vide et le degréde saturation (ou la teneur en eau) du sol. Les flux d'eau atravers l'espace
poreux rempli d'eau ; par conseéjuent, le pourcentage des vides remplis d'eau sont un facteur
important. Lorsqu'un sol devient non saturé€ l'air remplace d'abord une partie de I'eau dans les
grands pores, ce qui provoque les effets de I'eau as'é&ouler atravers les pores les plus petits
avec une augmentation de la tortuosité pour le chemin d'&oulement. Une augmentation
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supplénentaire de la succion du sol entramant une nouvelle diminution du volume des pores
occupé&s par l'eau. En d'autres termes, l'interface air-eau est de plus en plus rapprochée des
particules du sol amesure que comme le montre la figure 2.18. En consé&juence, le coefficient
de permébilité par rapport ala phase liquide diminue rapidement amesure que l'espace
disponible pour I'é&oulement de I'eau est ré&luit.

- Coefficient de permébilitépar rapport ala phase liquide

Le coefficient de permébilitépar rapport &la phase aqueuse, kw, est une mesure de I'espace
disponible pour I'é&oulement de I'eau atravers le sol. Le coefficient de permé&bilit&dépend
des propriéé du fluide et des propriéé& de la phase liquide et des proprié&é du milieu
poreux. Diffé&ents types de fluides (par exemple, I'eau et I'huile) ou diffé&ents types de sols
(par exemple, le sable et l'argile) produisent diffé&entes valeurs pour le coefficient de
permé&bilité k,,.

Air=water interface

Soil partizles
Figure 2.18 Déreloppement d'un sol non saturépar le retrait de I'interface air-eau adiffé&ents
stades de succion du sol ou de degréde saturation (c'est-&dire aux stades 1-5) (d'aprés Childs,
1969 ; d'apres Fredlund et Rahardjo, 1993).

- Les composants du milieu fluide et poreux

Le coefficient de permébilitépar rapport ala phase liquide, kw, peut &re expriméen termes
de perméubilitéintrinséjue, K :

k, =29 (Eq. 2.13)
Hy

Ou
uw = Vviscositéabsolue (dynamique) de I'eau
K = permébilitéintrinsegue du sol.
L'é&juation ci-dessus montre l'influence de la densitédu fluide, pw, et de la viscositédu fluide,
uw, sur le coefficient de permébilité kw. La perméibilitéintrinsegue d'un sol, K, repréente
les caracté&istiques du milieu poreux elle est indéendant des propriéés du fluide.
Les proprié&s du fluide sont genéalement considéés comme constantes pendant le
processus d'é&oulement. Les caracté&istiques du milieu poreux sont fonction des propriéé&s
volume-masse du sol. La permébilitéintrinsegue est utilisée dans de nombreuses disciplines.
Cependant, en géstechnique, le coefficient de permébilité kw, est le terme le plus
couramment utilisé

- Larelation entre la permeébilitéet les propriéé volume-masse

Le coefficient de permébilit& kw, est une fonction, f, de deux des trois possibles propriéés
volume-masse (Lloret et Alonso, 1980 ; Fredlund, 1981) :
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k=8¢ o k. =flew or k =fwS

Ou

S = degréde saturation

e = indice de vide

W = teneur en eau

f = une fonction mathénatique.

- L'effet de la variation du degréde saturation sur la perméabilité

Le coefficient de permébilitéd'un sol non saturépeut varier considé&ablement au cours d'un
processus transitoire en raison des modifications des propriéés volume-masse. Si I'on peut
supposer que la variation du taux de vide dans un sol non saturéest faible, son effet sur le
coefficient de permébilitépeut &re secondaire. Cependant, I'effet d'un changement du degré
de saturation peut &re trés significatif.

En conséguence, le coefficient de permébilitéest souvent deerit comme éant un en fonction
du degréde saturation, S, ou de la teneur volumérique en eau, Ow.

Un changement de la succion du sol peut produire un changement plus important du degréde
saturation ou de la teneur en eau que celui qui est produit par un changement de la contrainte
normale nette. Le degréde saturation a @&communénent deerit en fonction de la succion du
sol. Cette relation est appelé& la courbe de succion du sol en fonction du degréde saturation,
comme le montre la figure 2.19.

De nombreuses é&juations semi-empiriques pour le coefficient de permébilité ont &é
daborées en utilisant soit la courbe de succion en fonction du degréde saturation, soit la
courbe caracté&istique sol-eau (SWCC). Dans les deux cas, la distribution de la taille des
pores du sol constitue la base de la prédiction du coefficient de perméubilité Le concept de
distribution de la taille des pores est quelque peu nouveau pour l'ingénierie gétechnique. La
distribution de la taille des pores a &éutilisé& dans d'autres pays pour donner une estimation
raisonnable des caracté&istiques de permébilitéd’un sol (Fredlund et Rahardjo, 1993).

La prédiction du coefficient de permébilitéapartir de la courbe de succion du sol en fonction
du degré de saturation est discuté& en premier, suivie de la préliction du coefficient de
permé&bilitéal'aide du SWCC.

- Larelation entre le coefficient de permébilitéet le degréde saturation

Des fonctions de coefficient de permébilité obtenues apartir de la courbe de succion en
fonction du degréde saturation ont &€ proposées par Burdine (1952) et Brooks et Corey
(1964). La succion en fonction du degréde saturation La forme de la courbe préente une
hystéésis. Seule la courbe de drainage est utilisée dans leurs travaux. En outre, la structure du
sol est supposé&s incompressible.

Trois paramétres du sol peuvent &re identifiés apartir de la courbe d'aspiration matricielle en
fonction du degréde saturation. 1l s'agit de la valeur d'entré d‘air dans le sol, (Ua -Uw)b, du
degréde saturation reésiduel, Sy, et de I'indice de distribution de la taille des pores, A . Ces
parametres peuvent &re facilement visualisés si I'&@at de saturation est expriméen termes de
degréeffectif de saturation, Se, (Corey, 1954) (voir figure 2.19b) :

S_Se

=S, (Eq. 2.14)
1-S,

Ou
Se = degréde saturation effectif
Sr = degréde saturation résiduel.
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Le degré de saturation residuel, Sy, est défini comme le degréde saturation auquel une
augmentation de la succion d’un sol ne produit pas de changement significatif dans le degré
de saturation. Les valeurs de toutes les variables de degré de saturation utilisés dans
I'&uation ci-dessus sont sous forme dé&imale.

Le degréeffectif de saturation peut &re calculéen estimant d'abord le degréde saturation
r&siduel (voir figure 3.6b). Le degréeffectif de saturation est ensuite tracé en fonction de la
succion du sol, comme illustrédans Figure 3.6b. Une ligne horizontale et une ligne incliné
peuvent &re tracées atravers les points. Toutefois, les points ades valeurs de succion devées
ne doivent pas se trouver sur la ligne droite utilisée pour la premi&e estimation du degréde
saturation residuel. Par conséjuent, le point ayant la plus forte succion doit &re contraint de
se trouver sur la ligne droite en estimant une nouvelle valeur de Sr (voir figure 3.6b). Une
seconde estimation du degréde saturation residuel est ensuite utilisé pour recalculer des
valeurs pour le degréde saturation effectif. Un nouveau tracéde succion en fonction de la
courbe du degré de saturation effectif peut alors &re obtenu. Les donnéss ci-dessus la
meéthode est réé&e jusqu'ace que tous les points de la ligne incliné constituent une ligne
droite. Cela se produit gén&alement par la deuxiéne estimation du résidu degréde saturation.
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Figure 2.19 Dé&ermination de la valeur d'entré d'air (Ua —Uw)b, du degréde saturation résiduel
Sr et de I'indice de distribution de la taille des pores de I'air . (a) courbe de succion en fonction
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du degréde saturation ; (b) degréde saturation effectif en fonction de la succion (d'apres
Brooks et Corey, 1964 ; d'apres Fredlund et Rahardjo, 1993).

La valeur d'entré d'air du sol, (ua -Uw), est la valeur de succion du sol qui doit &re dépasse
avant que l'air ne pénére dans les pores du sol. La valeur d'entré de l'air est éalement
appelé "pression de déplacement” dans le domaine du géie pérolier ou la "pression de
bouillonnement” dans le génie c&amique (Corey, 1977). Il s'agit d'une mesure de la taille
maximale des pores dans un sol. Le point d'intersection entre le ligne droite incliné et
I'ordonné& de saturation (c'est-a&dire Se = 1 0) dans la figure 3.6b d€éfinit la valeur d'entré&
dair du sol. La ligne incliné pour les points ayant Les succions sup€&ieures ala valeur
d'entré& d'air peut &re déerites par 1’équation suivante :

(Eq. 2.15)

- ':“'._““.'I: ' - i \ i \
5 _— for (s, —u,) = (1, —u,),
lH, —u, )

Oou
A = indice de distribution de la taille des pores, qui est d&ini comme la pente négative du
degréeffectif de saturation, Se, par rapport ala courbe de succion du sol, (Ua -Uw).
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Figure 2.20 Courbes typiques de succion du sol en fonction du degréde saturation pour
divers sols avec leurs valeurs correspondantes. (a) Courbes de succion du sol en fonction du
degréde saturation ; (b) degréeffectif de saturation en fonction de la succion du sol (d'aprés

Brooks et Corey, 1964 ; d'apres Fredlund et Rahardjo, 1993).

Les sols pré&entant une grande variéé de pores ont une faible valeur pour A.. Plus la
distribution des tailles de pores est uniforme dans un sol, plus grande est la valeur de A.
Quelques valeurs typiques pour divers sols qui ont &€& obtenues apartir Les courbes de
succion matricielle en fonction du degréde saturation sont pré&senteées ala figure 3.7.

k,.=Fk for(u,—u)< (u,—u),

k, = feiﬂ'f for (u, —u )= (1, —u ), (Eg. 2.16)
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ks = coefficient de permébilitépar rapport ala phase eau pour le sol saturé (c'est-adire
S=100 %)
&= une constante empirique.

Caractéistiques physiques du flux de I'é&oulement

Table 3.1 Suggested values of the constant & and the pore size distribution index A for
various soils {after Fredlund and Rahardjo, 1993)

Soils & values A values Source

Uniform sand 30 o0 Irmay (1954)

Soil and porous rocks 40 20 Corey (1954)
Matural sand deposits 35 4.0 Averjanov (1950)

La constante empirique, 9, est lié al'indice de distribution de la taille des pores :

5 — ET}‘L (Eq. 2.17)

2.8 SATURATION EN EAU ET PROFILE DE CONTRAINTES : ILLUSTRATION
DU CONCEPT

Considé&ons une couche de sol homogene qui est initialement saturé et exempte de surcharge,
comme le montre la figure 1.11a. La nappe phré&tique se trouve ala surface du sol et la
couche de sol est dédimité par une couche de substratum rocheux en dessous. La contrainte
verticale totale dans la couche de sol due ason propre poids est fonction de la profondeur
comme suit :

O, =)z (Eq. 2.18)

Ouy est le poids unitaire (total) du sol et z est la profondeur apartir de la surface du sol. Les
contraintes horizontales (ox et oy) peuvent &re estimés apartir des contraintes verticales au
repos, avec Ko, coefficient de poussé€au repos :

P 1-2u (Eq. 2.19)

Oup est le coefficient de Poisson et uw est la pression d'eau interstitielle. La pression d'eau
interstitielle de réf&ence dans les conditions hydrostatiques saturées et insaturées est la

suivante :
Uw?,,2 (Eq. 2.20)

Volumetric
Water Content, 8 Stress Effective Stress

xw—;L
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Figure 2.21 Profile de la teneur en eau, de la contrainte et de la contrainte effective
dans une couche de sol homogene et saturee.

2.9 PROFILS D'HUMIDITE ET DE CONTRAINTE NON SATUREES
REPRESENTATIONS GRAPHIQUE DU CONCEPT

La comparaison des profils de contrainte effectifs dans des conditions saturees et non saturees
pour les exemples preeélents (figures 2.22d et 2.23d) révéde que :
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Figure 2.22 Profils de la teneur en eau, de la contrainte et de la contrainte effective dans une
couche de sol sableux dans des conditions non saturees.

- Etat des sols non saturé&

Les contraintes effectives tant horizontales que verticales augmentent considéablement en
cas de désaturation sur toute la profondeur de la couche de sol. La question fondamentale
pour les ingénieurs géotechniciens est la suivante : Quel profil de contrainte effective, saturée
ou non, est le plus représentatif ? L'examen du critere traditionnel de rupture Mohr-Coulomb
apporte une réponse acette question.

Le critée de rupture de Mohr-Coulomb peut &re €rit en termes de cohé&sion ¢’ et d'angle de
frottement interne ¢’ effectif dans I'espace de contrainte de cisaillement ala rupture tr et de
contrainte effective normale ¢’» comme suit :

T=C’+0,+tang’ (Eq. 2.21)

Pour le sable meuble et non cimentéqui est soit compléement sec soit compléement saturé
le terme de cohé&sion en &uation Eq. (2.21) peut &re considéécomme essentiellement €gal &
z&o. Pour le sable humide ou mouill€ cependant, une force de cohésion considé&able peut
exister. Cette "cohésion apparente” propre aux sols non saturé& réulte de la préence de la
pression d'eau interstitielle et les effets de la tension superficielle se produisant al'interface de
I'eau interstitielle, de I'air interstitiel et des particules solides du sol parmi les grains de sol non
satures.

Considéons un point dans la couche de sable des exemples pré&éilents situéa8 m de la
surface du sol. Supposons un angle de frottement &al a35° pour le cas saturé(otila nappe
phré&tique est ala surface) et le cas non saturé(oula nappe phré&tique est 210 m de la
surface). Pour le cas saturé(Fig. 1.14a), otiz= zw, et y=18,8 kN/m3, les contraintes verticales
et horizontales effectives &z= 8 m sont :
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Figure 2.23 Analyse conceptuelle de contraintes pour une couche de sol sableux dans des
conditions saturées et non saturées : (a) profil de sol satur& (b) profil de sol non saturé& et (c)
éats de contrainte &z 8 m et enveloppes de rupture Mohr-Coulomb.

La capacitéportante ultime d'une semelle filante supposée &re construite sur ce sol. Selon la
thérie classique, la capacitéportante ultime qq est la suivante :

Qu= C'Ne+DyNqs YBN, (Eq. 2.22)

OuD est la profondeur d'encastrement de la semelle, B est la largeur de la semelle, et N¢, Ng,
et N, sont des facteurs de capacitéde charge. Pour =352 N¢= 46.12, Ng= 33.30, et N,=48.03.
Pour D=1 m, B= 1 m, y=18,8 kN/m?, et c= 0 sous I'@&at de saturation, la capacit&portante
ultime est de 1078 kPa. Pour y= 15,0 kN/m? et en supposant une cohé&ion apparente de 10kPa
pour les conditions non saturé la capacitéde charge ultime passe a1321 kPa, soit une
augmentation de 32%. Pour une cohé&sion apparente de 50 kPa, la capacitépasse a3166 kPa,

une augmentation de 220%.
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L'idé que les sols non saturé& sont dans un éat plus stable que les sols saturé& est-elle
geéné&alement vraie ? Les changements du degréde saturation et de la teneur en eau qui se
produisent sur le terrain sous l'influence de facteurs naturels et artificiels tels que les
pr&ipitations, I'éaporation, l'irrigation ou l'abaissement de la nappe phré&tique ont-ils une
incidence significative sur la éat de contraintes et donc la stabilitédu sol proche de la surface?
La pression néjative interstitielle dans un sol non saturé contribue-t-elle entié&ement aux
contraintes totales comme le fait la pression positive interstitielle dans un sol saturé ?
Comment peut-on formuler et quantifier efficacement les diffé&ences de conditions de
contraintes entre un sol saturéet un sol non saturéet les diffé&ences de résistance qui en
desoulent ?

Ce type de questions a une grande importance pour les problémes de contrainte et de
déformation des sols non satureés dans la pratique de I'ingénierie gétechnique.

67



