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RESUME La construction géotechnique, qui concerne le sol en tant que matériau de cons-
truction ainsi que les ouvrages correspondants, est progressivement devenue un élément important
dans les projets de génie civil. Elle est illustrée dans ce rapport par un état des connaissances
sur trois themes : 1l'influence des travaux de terrassement sur les structures, l'amélioration de la
résistance des sols, les géotextiles. Compte tenu de 1' étendue du sujet, chacun des theéemes est
limité, le premier aux excavations, tunnels 3 faible profondeur et remblais, le second au renforce-
ment des sols et le troisiéme aux geotextlles en tant qu'inclusions mécaniquement résistantes. On
montre que la déformation est un paramétre essentiel tant pour la compréhension des mécanismes que
pour le comportement et le dimensionnement des ouvrages. Une liste assez exhaustive de références
bibliographiques accompagne le rapport.

INTRODUCTION Géotechnique; il constitue le premier theme
étudié dans ce rapport.
Le terme "Construction Géotechnique" qui cons-

titue le titre de ce rapport nécessite d'étre A cbté des ouvrages géotechniques, on doit éga-

explicité car il n'est pas couramment utilisé.
On peut concevoir la construction geotechnlque
comme la construction dans laquelle le matériau
constitutif principal est le sol par opposition
aux structures dans lesquelles ce matériau est
du béton ou du métal. En ce sens les remblais,

les digues et les barrages en terre constltuent
des exemples qui répondent bien a la défini-
tion. Mais l'on peut également étendre cette
définition aux ouvrages dans lesquels le sol a
besoin d'étre soutenu et 1'on trouve alors sous
le terme de construction géotechnique une large
gamme d'ouvrages & laquelle appartiennent bien
siir toutes les excavations et 1les travaux sou-
terrains dont en particulier les tunnels.

Depuis une trentaine d'années la construction,
dans les centres des grandes villes, 4d'immeu-
bles de grande hauteur comportant de nombreux
niveaux en sous-sol, a posé le probléme de la
réalisation de grandes excavations, en un mini-
mum de temps et alliant compétitivité et écono-
mie. De nouvelles techniques comme les parois

moulées, les ancrages précontraints de forte
capacité, et tout récemment le clouage se sont
développées, techniques qui font intégralement

partie de 1la Construction Géotechnique. De
facon similaire, le développement de moyens de
transport urbains, et notamment la construction
de métros dans les grandes cités, a posé le
probléme de la réalisation de travaux géotech-
nigues importants (excavations, tranchées cou-
vertes, tunnels) qui ont largement contribué a
une amélioration des techniques comme a une
meilleure connaissance du comportement des
ouvrages. L'influence des travaux de terrasse-
ment sur les structures existantes voisines est
un aspect trés important de la Construction

lement considérer le matériau "sol" et, a ce
sujet, le développement de notre discipline a
été dominé durant les vingt dernidéres années
par un extraordinaire foisonnement de techni-
ques dont le but a été d'améliorer les proprié-
tés physiques et mécaniques des sols. Cet as-
pect de 1la Construction Geotechnlque a été
plelnement reconnu puisque toute une séance lui
a été consacrée au l0éme CIMSF de Stockholm
(Mitchell, 1981). L'amélioration des sols cou-
vre un trés large domaine dans la Construction
Géotechnique et la deuxiéme partie de ce rap-
port est consacrée i un sous-théme encore tres
vaste: l'amélioration de la résistance des sols

Il faut faire une place & part a la trés grande
variété de matériaux géotechniques que consti-
tuent les géotextiles. La large gamme de leurs
propriétés, leur utilisation trés diversifiée,

depuis le drainage jusqu'au renforcement, font
qu'ils représentent a eux seuls tout un chapi-
tre de la Construction Géotechnique. Leur déve-
loppement n'a pas cessé de progresser depuis
quinze ans et de nouveaux matériaux apparais-
sent presque chaque jour. La troisiéme partie
de ce rapport leur est consacrée.

Le Comité d'Organisation du Congrés a ainsi
retenu trois thémes qui doivent chacun donner
lieu a une séance de discussion:

1. Influence des travaux de terrassement sur

les structures existantes.
2. Amélioration de la résistance des sols.

3. Géotextiles.
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Il n'était pas possible, en un nombre restreint
de pages, de faire un état complet des connais-
sances sur 1l'ensemble de ces trois sujets.

C'est pourguoi chaque théme a été 1limité de la
fagon suivante:

Théme Limitation

A.
Influence des travaux Grandes excavations,
de terrassement sur les| et tranchées, tunnels
structures et un peu les
remblais

B.
Amélioration de la
résistance des sols

Renforcement des sols
par inclusions

C.
Géotextiles Utilisation en tant
qu'éléments de sépara-
tion et de renforce-
ment dans les struc-

tures géotechniques

En outre, il a été porté une attention parti-
culiére & 1l'influence des déplacements et des
déformations pour tout ce qui concerne le ren-
forcement. Les déformations constituent ainsi
un trait commun 3 1l'ensemble des trois thémes.

Pour chaque théme il est fait un état des con-
naissances et des conclusions proposent une
liste de sujets de discussion.

A. INFLUENCE DES TRAVAUX DE TERRASSEMENT SUR
LES STRUCTURES EXISTANTES

A.1l. INTRODUCTION

Tous les travaux de terrassement provoquent des
mouvements du sol a l'entour. Ces déplacements
peuvent, selon leur amplitude et leur direc-
tion, provoguer des désordres dans les structu-
res existantes: batiments, ponts, chaussées,
canalisations, etc.

Historiquement, il semble que les premiéres
études des effet: des travaux de terrassement
concernent la subsidence du sol dans les bas-
sins miniers. L'importance de ces phénoménes a
été reconnue au début du XIXéme siécle en
Europe et les premiéres études systématiques de
la subsidence miniére ont été réalisées en
Belgique, dans les années 1820, par suite des
dommages créés dans la ville de Liége par 4'im-~
portantes déformations du sous-sol. Les domma-
ges provogués par la subsidence miniére ont
toutefois existé bien avant leur étude systé-
matique, comme en témoigne le procés gagné au
début du XVéme siécle devant la cour de justice
du Comté de Durham (Angleterre) par le proprié-
taire d'une maison endommagée par 1l'exploita-
tion d'une mine de charbon (Shadbolt, 1977).
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Au cours des quarante derniéres années, les
études des déformations des sols provogquées par
les travaux de terrassement ont pris une exten-
sion considérable. De nombreux congrés ont
consacré tout ou partie de leurs travaux a ces
problémes. On peut citer notamment:

- le 7éme Congrés International de Mécanique
des Sols et des Travaux de Fondations (CIMSTF),
Mexico, 1969. Session N°4 "Excavations profon-
des et tunnels dans les sols mous";

- le 9éme CIMSTF, Tokyo, 1977. Sessions spécia-
les N°1 ("Tunnels dans les sols mous") et 10
("Les effets sur les pieux des charges horizon-
tales dues aux surcharges ou aux actions sismi-
gues") et "Case history Volume";

- le 10éme CIMSTF, Stockholm, 1981. Sessions
N°2 (“Creusement des tunnels dans les sols") et
5 ("Interaction sol-structure");

- le 5éme Congrés Régional Panaméricain de
Mécanique des Sols et des Travaux de Fondations
(CRPaMSTF), Buenos-Aires, 1975, Session N°4
("Les tunnels dans les sols");

- le 6éme CRPaMSTF, Lima, 1979. Session spécia-
le"Creusement des tunnels dans les sols mous";

- le 7&me CRPaMSTF, Vancouver, 1983. Théme II
"Transport”;

- le 6éme Congrés Européen de Mécanique des
Sols et des Travaux de Fondations, Vienne,
1976. Session N°2 “"Génie souterrain et méca-
nique des sols";

- le 6éme Congrés Régional Asiatique de Mécani-
que des Sols et des Travaux de Fondations,
Singapour, 1979. Session "Subway Tunnelling in
Soft Ground";

- les 2émes Journées nationales Géotechniques
Francaises, Nantes, 1981. Théme 3 "Mouvements
de terrain induits d'origine anthropique";

- les trois symposiums internationaux "Tunnel-
ling '76, '79 et '82" organisés a Londres par
The Institution of Mining and Metallurgy;

- Les "Rapid Excavation and Tunneling Confe-
rences" de Chicago (1972), San Francisco
(1974), Las Vegas (1976);

- les Journées d'études de 1l'Association Fran-
Gaise des Travaux en Souterrain (AFTES), dont
les derniéres ont eu lieu en novembre 1984 a
Lyon;

On peut également trouver des informations in-
téressantes dans les comptes rendus du sympo-
sium organisé a Chicago en aolt 1981 sur le
théme "Implementation of computer procedures
and stress-strain laws in geotechnical enginee-
ring”, ainsi que dans le chapitre 8 "Design and
performance of excavations and tunnels in soft
clay" de 1l'ouvrage regroupant les rapports
généraux du symposium international de Bangkok
(1977) sur les argiles molles (Clough et
Schmidt, 1981).

Les trois conférences internationales organi-
sées en 1977, 1980 et 1984 a Cardiff par



1'UWNIST (The University of Wales Institute of
Science and Technology) méritent une mention
particuliére parce qu'elles couvrent le méme
domaine que le présent état des connaissances:

- "Large ground movements and structures".

Proceedings edited by J.D. Geddes, Pentech
Press, 1977;
- nGround movements and structures", Proceed-

ings edited by J.D. Geddes,
1980;

Pentech Press,

- Proceedings of 3rd International Conference
on Ground Movements and Structures, July 1984
(cette conférence n'avait pas encore eu lieu
lors de la rédaction du présent état des
connaissances).

Quatre types de travaux de terrassement peu-
vent étre distingués pour 1l'étude de leur
influence sur les structures:

- les travaux miniers,

- le creusement de tunnels,

- la réalisation d'excavations
permanentes, et

- la construction de remblais.

temporaires ou

Nous nous limiterons ici au cas des tunnels,
excavations dans les sols et remblais. Le pro-
bléme de la subsidence miniére a été abondam-
ment traité par ailleurs et nous ne 1l'évoque-
rons qu'indirectement, en traitant celui des
tunnels, avec lequel il posséde de nombreuses
analogies et dont il différe surtout par 1'é-
chelle des déplacements et des zones concernées.

Les terrassements agissent sur les structures
par l'intermédiaire des déformations des sols
mais leurs effets dépendent des propriétés de
ces structures. En toute rigueur, il serait
d'ailleurs préférable de parler d'interaction
entre les travaux de terrassement et les struc-
tures, puisque les caractéristiques mécaniques
des structures peuvent modifier 1'état de con-
traintes et de déformation des sols qui les
entourent. Néanmoins, en l'état actuel de nos
connaissances, il parait préférable de s'en
tenir a une approche plus schématique du pro-
bléme et de traiter séparément les déformations
du sol provoquées par les travaux de terrasse-
ment et 1'influence de ces déformations sur le
comportement des structures.

Le plan de cette section du rapport général
comporte ainsi trois parties:

- déplacements des sols autour des excavations,
des tunnels et des remblais;

- influence des déformations des sols sur les
structures;

- protection des structures contre les effets
des travaux de terrassement.

A.2. DEPLACEMENTS DES SOLS AUTOUR DES
EXCAVATIONS, DES TUNNELS ET DES REMBLAIS

A.2.1. Généralités.

Le comportement des massifs de sols autour des
excavations, autour des tunnels ou sous les

remblais ne peut étre séparé en éléments indé-
pendants les uns des autres: la stabilité des
ouvrages, les déplacements des sols, les pres-
sions exercées sur les souténements des excava-
tions ou les revétements des tunnels ne sont en
fait que les différents aspects de lois de com-
portement complexes gui ne sont encore que par-
tiellement connues.

Néanmoins nous nous limiterons dans ce qui suit
4 1'examen des connaissances actuelles sur les
mouvements des sols. Cette démarche est justi-
fiée par 1le fait que, pour les trois types
d'ouvrages auxguels nous nous intéressons, l'a-
nalyse des mesures de tassements et de déplace-
ments horizontaux réalisées sur de nombreux
sites réels a permis de dégager des lois empi-
riques permettant d'estimer a la fois la dis-
tribution et 1l'amplitude des mouvements des
sols lors des travaux, en fonction de parame-
tres simples. Ces lois empiriques contituent le
sujet principal de la partie A.2. Des études
théoriques trés nombreuses, utilisant notamment
la méthode des éléments finis, ont été consa-
crées a ces méme sujets au cours des vingt der-
niéres années. Les modéles de comportement
utilisés sont généralement trés simples et les
résultats publiés a ce jour nécessitent encore
de nombreuses vérifications avant de pouvoir
constituer un outil de dimensionnement fiable.
Les modéles numériques constituent toutefois 1la
voie privilégiée du progrés futur de nos
connaissances.

A.2.2. Déplacements des sols autour des
excavations.

A.2.2.1. Introduction

On ne considérera ici que les excavations a pa-
rois verticales ou subverticales dans les sols,
soutenues latéralement soit de 1'extérieur par
des butons, soit de l'intérieur par des ancra-
ges. Ce type d'excavations s'est largement dé-
veloppé depuis une vingtaine d'années, notam-
ment dans les villes pour la construction de
niveaux d'immeubles en sous-sol, et concerne
des hauteurs totales pouvant varier de 5 a 35m.
Le contrdle et la prévision des mouvements du
sol autour de 1l'excavation s'avérent des élé-
ments importants.

Les principales techniques utilisées sont les
suivantes, en commencant par les plus ancien-
nes:

- blindage simple avec butonnage;

- rideau de palplanches foncé au préalable puis
ancré ou butonné au cours de l'excavation;

- paroi berlinoise butonnée ou ancrée;

- paroi moulée butonnée ou ancrée;

- mur en sol cloué (voir partie B).

De nombreux facteurs affectent les mouvements
des sols et des systémes de souténement autour
des excavations (Clough et Schmidt, 1977):

- le type de souténement;

- la rigidité du souténement;

- le degré d'encastrement du souténement;

- la méthode de construction du souténement et
le phasage des travaux;

- la durée de la construction;

— les méthodes de construction des structures a
1'intérieur de l'excavation;
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- 1'intensité des surcharges;

- les conditions météorologiques;

- la nature et les propriétés des sols:

- les structures voisines;

- la forme et la profondeur de l'excavation.

Certains de ces facteurs peuvent &tre contrélés
par le projeteur mais les autres dépendent des
conditions réelles d'exécution des travaux.

Les excavations ont d'abord été étudiées en
termes de stabilité et d'efforts & reprendre
par les souténements (travaux de Coulomb et
Rankine, travaux plus récents de Terzaghi et
Peck, Skempton et Golder, Bjerrum et Eide,
Caquot et Kérisel, et d'autres). L'intérét pour
les déformations des sols autour des excava-
tions s'est développé au début des années 1960
et des observations détaillées ont été réali-
sées sur des excavations profondes dans les

villes d'Oslo, de Mexico, de Chicago, dans
1'argile de Londres, etc.
En 1969, Peck écrivait qu'il existait déja une

quantité substantielle d'informations sur le
sujet (Flaate, 1966). Par la suite, de nombreu-
ses autres mesures ont été réalisées, tant sur
des excavations profondes que sur des tranchées
de faible profondeur, et des progrés importants
ont été effectués dans les travaux de 0'Rourke
et al. (1976), Clough et Schmidt (1977), Crofts
et al. (1977, 1980), O'Rourke (1978), Boscardin
et al. (1978}, Burland et al. (1979), Howe et
al. (1980).

L'accumulation des mesures in situ a permis de
mieux comprendre les phénoménes qui déterminent
les déformations des sols autour des excava-
tions et d'établir quelques relations empiri-
ques utiles pour 1l'élaboration des projets (cf.
paragraphe A.2.2.2). Parallélement, depuis une
quinzaine d'années, les études théoriques se
sont multipliées et de nombreuses publications
présentent les résultats de calculs en éléments
finis qui sont en assez bon accord avec les
mesures (Palmer et Kenney, 1972; St. John,
1975; Mana, 1977; Clough et Denby, 1977; Creed
et al., 1980; Osaimi et Clough, 1979; Clough et
al., 1979; Kyrou, 1980; Gumbel et Wilson,
1980; Dysli et Fontana, 1982; Nath, 1983; etc.):

A.2.2.2 Mécanismes et synthése des observations

Lors de la réalisation d'une excavation, on ob-
serve a la fois des déplacements latéraux du
sol vers 1l'excavation et un soulévement du fond
de la fouille. Les déplacements au sein du mas-
sif de sol concernent donc en général un volume
beaucoup plus grand que dans le cas classique
de la mobilisation de la poussée derriére un
écran de souténement (Fig.l).

L'amplitude des mouvements dépend entre autres
choses de la nature et de 1'état des sols. Les
mesures réalisées 3 Oslo dans des argiles plas-
tiques, confirmées ultérieurement sur d'autres
sites, ont montré que, dans ce type de sol, le
volume de la dépression du sol derriére le sou-
ténement est & peu prés égal au volume des dé-
placements horizontaux de la paroi (c'est-a-
dire que l'argile se déforme a volume constant
et que les soulévements du fond de fouille ont
une influence négligeable). Dans les sables
denses et les argiles raides, les tassements de
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Fig.l: Déplacements du 30f autounr d'excavations

la surface du sol sont généralement négligea-
bles. Dans les sables laches, le tassement peut
atteindre 0,5% de la profondeur de l'excavation
si les travaux sont exécutés avec soin, mais il
peut étre beaucoup plus important si l'on con-
tr8le mal les écoulements d'eau dans le sol
(Peck, 1969).

Les mesures de tassements réalisées sur diffé-
rents sites ont conduit Peck (1969) & définir
trois zones dans le diagramme adimensionnel de
la figure 2:

Distance depuis l'excavation

Profondeur maximale de |'excavation

(%)

» ©
o | E
x
s '
o
2
-|®
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e v e Chicago
o|x v
-~l|O
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]
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Fig.2 : Tassements au voisdinage des excavations
en fonction de £a distance au bord et de fa
profondeun maximale (d'aprds Peck, 1969)

- la zone I correspond aux excavations dans des
sables ou des argiles molles & raides lorsque
le chantier se déroule sans aléas;

- la zone II correspond aux excavations dans
des argiles trés molles a molles lorsque 1'é-
paisseur de 1l'argile sous 1l'excavation est
faible ou lorsque cette épaisseur est grande,
mais avec un indice de stabilité N = 1H/cu in-



N, qui dépend de

la forme de l'excavation (de 5,14 pour une
excavation de longueur infinie a 6,5 ou 7,5
pour les excavations de formes usuelles) (H:
profondeur de 1l'excavation; €y cohésion non

férieur & une valeur critique

drainée du sol sous 1'excavation). Cette zone
II inclut en outre les excavations dans les
sols de la zone I pour lesquelles il y a eu des
difficultés de chantier;

— la zone III correspond aux excavations dans
des argiles trés molles a molles lorsque 1'eé-
paisseur de 1l'argile sous 1'excavation est
grande et lorsque N est supérieur a N_-

Clough et Schmidt (1977, 198l1) ont précisé
1'influence des différents facteurs qui déter-
minent les déformations autour des excavations
dans le cas des argiles molles:

1. La forme de la distribution des tassements
dépend de leur amplitude. Lorsqu'ils sont fai-
bles, le tassement est maximal a wune certaine
distance du souténement tandis gque, lorsque les
tassements sont grands, le tassement est maxi-
mal au contact du souténement (Fig.3). La rela-
tion entre 1l'amplitude et l'extension horizon-
tale des tassements est définie par le diagram-
me de Peck de la figure 2.
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a) Cas de mouvements de
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Fig.3: Schémas de déplacement des so0ls au
voisinage d'une excavation.
(d'apnds Clough et Schmidt, 1977)

2. Les déformations sont plus importantes lors-
que le coefficient de sécurité de 1l'excavation
est plus faible. Cette observation, que 1l'on
peut retrouver dans les calculs en éléments
finis, s'explique par la proportionnalité du
module d'Young non drainé E, a la cohésion non

drainée SR Clough et Schmidt (1977) proposent

d'utiliser le diagramme de la figure 4 pour
déterminer en premiére approximation 1la valeur
du rapport Eu/cu pour une argile d'indice de

plasticité connu. La figure 5 montre 1'évolu-
tion du déplacement horizontal maximal en fonc-
tion du coefficient de sécurité F vis-a-vis du
soulévement du fond de 1'excavation. Pour
F<l1,5, on peut admettre que le tassement maxi-
mal est égal au déplacement horizontal maximal;
pour F>1,5, le tassement maximal vaut environ
50% du déplacement horizontal maximal.
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3. Des calculs par éléments finis permettent
d'estimer 1'influence du type de souténement et
de la rigidité de ses parties constitutives
(mur, étais, longueur encastrée). Néanmoins,
ces résultats théoriques nécessitent encore des
vérifications expérimentales.

4. La réalisation d'excavations dans les sols
argileux entraine habituellement des modifica-
tions des pressions interstitielles d'équili-
bre. Les tassements et déplacements horizontaux
dus a la consolidation du sol autour de 1l'exca-

vation peuvent constituer une part importante
des déplacements observés. Ces déplacements
peuvent étre estimés en calculant 1'effet des

variations des pressions interstitielles entre
1'état initial et 1'état final aprés stabilisa-
tion des écoulements dans l'argile (Wong,1980).

La largeur de la zone concernée par les tasse-
ments du sol en arriére du souténement peut,
d'aprés Stamatello (1980), sur la base de nom-
breuses mesures réalisédes & Varsovie, é&tre
calculée par la formule trés simple suivante,
qui met par ailleurs en évidence 1l'influence du
type de souténement:

avec:

L: largeur de la zone affectée par les tasse-
ments du sol;
H: profondeur de 1l'excavation;
B: coefficient dépendant du type de souténement
utilisé:
- pour un souténement ancré: g=0,3 ;
- lorsque 1'étai supérieur est laissé en pla-
ce jusqu'a la fin des travaux: B=0,35 ;
- lorsque la tranchée est remblayée aprés en-
lévement du souténement: B=0,7 ;
b: coefficient dépendant de la largeur B de la

fouille:
- pour B < 5m b=1
- pour 5 <B<8nm b=1,1
- pour B > 8 m b=1,25 .

Ces valeurs s'appliquent dans le cas des sols
sableux, cohérents, moyennement rigides.
Stamatello précise que, dans les sols cohérents
raides, la zone des mouvements peut étre beau-
coup moins étendue.

proposée par Stamatello donne des
valeurs de L nettement plus faibles que celles
gque 1l'on peut déduire du diagramme de Peck.
Elles se situent entre 0,3H et 0,875H, ce qui
les rapproche des limites observées dans les
ouvrages de souténement (0,3H pour 1la terre
armée et les autres ouvrages ol on limite les
déplacements latéraux; H pour la poussée dans
un sol cohérent) et semble indiquer gque dans
les tranchées observées il y avait peu de mou-
vement des sols sous-jacents. Il se peut égale-
ment que de faibles déplacements se soient pro-
duits au-deld de cette limite et gqu'ils aient
été considérés comme négligeables, ce qui
serait compatible avec les observations rassem-
blées par Peck pour 1les argiles raides et
sables cohérents (Fig.2).

La formule

La distribution des déplacements horizontaux de
la surface du sol en fonction de la distance au
bord de 1'excavation a été étudiée par Crofts
et al. (1977, 1978) a partir de mesures sur 32
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ouvrages. Ces auteurs proposent d'estimer cette
distribution au moyen d'un diagramme analogue a
celui de Peck (1969) pour les mouvements verti-
caux (Fig.6). Les courbes tracées sur ce dia-
gramme reposent sur un nombre limité d'observa-
tions in situ et donnent des bornes supérieures
des déplacements prévisibles sur un site donné
compte tenu de la nature des sols. Les déplace-
ments mesurés par Symons (1980) décroissent
beaucoup plus rapidement lorsque l'on s'éloigne
du bord de l'excavation (Fig.7).

Distance depuis I'excavation [ d }

Profondeur de I'excavation | Hmgx
3 | 4
o:o 0 72 : 3
x Ol
g
® |f 0,2
| S
e 0,3
o ~
=l 04 A - Argile tres molle a consistante
S>>
8[8 05 AT L
g 3 06 Sable ou gravier trés lache a moyennement dense
2 O
% 1®
sl 07 [
Elx B - Sable ou gravier dense 4 trés dense
8|2 o8
o E l
=S 0,9 S
2 % 1 C- Argile raide a trés raide
& 1,04

Fig.6 : Mouvements horizontaux de £a surface du
408 en fonction de La distance & £'excavation
{d'aprds Crofts et al., 1978)

Distance depuis la tranchee d
Profondeur de la tranchée

Hmcx
| 2

O L T 1 S
<
g
4,5 mois aprés
L. 53 le rembloiemen?\
0,2 4
Fin du
remblaiement
04 ]

——Crofts et al.,I978
06

’,

Deplacement horizontal

Deplacement horizontal maximal

Fig.7: Comparaison des déplacements horizontaux
mesunés dans Les essais du TRRL avec €a
distrnibution proposée pan Crofts et al.(1978)
(d'apr2s Symons, 1980)

Bien que les données expérimentales analysées
soient encore relativement peu nombreuses, on
dispose actuellement d'outils permettant d'es-
timer les mouvements des sols autour des exca-
vations avec souténements et de traiter ainsi
la plupart des problémes courants. Pour les
problémes plus complexes ou les projets de plus
grande importance économique, 1le développement
des méthodes numériques permet d'extrapoler les



comportements observés sur les chantiers passés
et de faire des prévisions a peu prés fiables
(références du paragraphe A.2.2.1).

A.2.3. Déplacements des sols lors du creusement
des tunnels a faible profondeur.

A.2.3.1. Introduction

Le développement des connaissances sur la cons-
truction des tunnels a faible profondeur dans
les sols s'appuie depuis plus de quinze ans sur
les conclusions du rapport de Peck (1969) au
Congrés de Mexico. Ce rapport indigquait notam-
ment gue la construction du tunnel ne doit pas
endommager les structures voisines ou sus-
jacentes, ce qui oblige non seulement & prédire
les mouvements du sol provoqués par le creuse-
ment du tunnel, mais aussi a connaitre 1'ampli-
tude maximale des mouvements que peuvent sup-
porter ces structures. Les conclusions de Peck
reposaient surtout sur 1'analyse des observa-
tions réalisées sur des ouvrages réels, encore
peu nombreuses a l'époque.

Depuis lors, de nombreux tunnels ont fait 1'ob-
jet de mesures détaillées, des études sur modé-
les ont permis de progresser dans la connais-
sance des interactions entre les sols et les
tunnels et des modéles de calcul plus réalistes
sont utilisés pour analyser le comportement des
sols autour des tunnels. Néanmoins, les métho-
des de dimensionnement des tunnels utilisées en
pratique restent pour partie empiriques et leur
progrés dépend surtout de 1'accumulation 4’ ob-
servations sur les interactions des tunnels et
des sols, pour chaque type de sol et chaque
méthode de contruction des tunnels.

Les connaissances acquises depuis le Congrés de
Mexico ont été analysées a plusieurs reprises a
1'occasion de réunions internationales, notam-
ment par Cording et Hansmire (1975), Clough et
Schmidt (1977), Attewell (1977), Hanya (1977)
et Ward et Pender (1981).

A.2.3.2. Observations en place sur des tunnels
en construction

Dans son rapport de 1969, Peck analyse les me-
sures réalisées sur 14 tunnels creusés dans des
argiles plastiques saturées, 4 tunnels creusés
dans des sols grenus sans cohésion, 3 tunnels
creusés dans des sols grenus cohérents (au-
dessus du toit de la nappe) et 4 tunnels creu-
sés dans des argiles plastiques raides. Cording
et Hansmire (1975) présentent 17 nouveaux si-
tes. En 1977, Attewell rassemble des données
relatives a 26 sites (dont 15 sont communs avec
ceux de Cording et Hansmire, 1975). Hanya
(1977) analyse pour sa part les observations
effectudes sur 58 sections de 25 tunnels réali-
sés au Japon par différentes variantes de la
méthode du bouclier. Quatre sites complémentai-
res sont étudiés dans le rapport de Ward et
Pender (1981).

Seize sites supplémentaires ont été décrits
par Farmer (1977), Yoshikoshi et al. (1978),
Glossop et Farmer (1979), O'Reilly et al.
(1980), Ferrari et Correa (1983), Pan et
Oliveira (1983), Da Fontoura et Barbosa (1983),
Ballivy et al. (1983) et Rodriguez et al.
(1983).

Une partie seulement de ces sites a fait 1'ob-
jet de mesures au sein du sol, entre le tunnel
et la surface comme en avant du tunnel. De tel-
les mesures présentent un intéré&t particulier
pour le progrés des connaissances et il est
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souhaitable qu'elles se multiplient & 1'avenir.

A.2.3.3. Cas des tunnels simples

Toutes les mesures réalisées in situ lors de la
contruction de tunnels confirment 1'influence
primordiale des conditions de réalisation des
travaux sur les mouvements du sol observés

tant en surface gqu'au voisinage du tunnel
(Stamatello, 1977).

A la surface du sol, les tassements provoqués
par le creusement d'un tunnel sont distribués
transversalement selon une loi approximative-
ment normale (Fig.8). Leur répartition dépend
de deux paramétres qui sont:

- le tassement maximal sur 1'axe du tunnel,

Smax’
- et la distance i (analogue & un écart-type)

du point d'inflexion de la courbe de réparti-
tion &4 1'axe du tunnel:

X
s(x) = s . exp [ - ;;7 ] F

-2,5i -2i 2
S

Point de

Point =~ courbure
d’inflexion maximale
(0,61 Spqx! (0,22 Smax)
| Tassement S
Profondeur |
z
|
B B
R i

Fig.8: Loi normafe utilisée pour neprésenter fa
distrnibution transvensale des tassements au-
dessus d'un tunnel et définition de
quelques paramiines

En avant de la téte du tunnel, les tassements
ont également une loi de distribution proche
d'une loi normale, avec une autre distance ca-
ractéristique j. A un instant donné, la surface
du sol au-dessus de la téte du tunnel a donc la
forme d'une cuvette (Fig.9).
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Plan vertical de
la tete du tunnel

Fig.9 : Forme de £a dépreassion du s0f au-dessus
d'un tunnel en construction

Si 1'on observe maintenant 1le tassement au
cours du temps d'un point de la surface du sol
situé sur 1l'axe du futur tunnel, la courbe
expérimentale a l'allure générale de la courbe
de 1la figure 10: les tassements sont faibles
jusqu'a 1l'arrivée de la téte du tunnel, ils

augmentent rapidement a son
stabilisent progressivement.

passage, puis se

Tassement

u B:ss.e_mam i Tassement postérieur
anterleur
_________________ U
Bouclier Tunnel

Fig.10: Evolution du tassement de La surface du
408 pendant fe creusement d'un tunnel
(d'aprds Hanya, 197F)

218

Ces tassements résultent de la combinaison de
plusieurs facteurs, dont 1l'importance relative
différe selon les sols et selon les techniques
de creusement utilisées (Hanya, 1977):

- mouvements guasi instantanés dus:
. a 1'effondrement du sol devant le tunnel,
. a l'extrusion du sol & 1l'avant du tunnel,
. aux déformations du sol entre 1la phase
d'excavation et la mise en place du
revétement du tunnel,

. aux déformations du revétement du tunnel:

- mouvements différés dus:
. aux redistributions de
du tunnel,

contraintes autour

. aux variations des pressions interstitiel-
les autour du tunnel (consolidation ou dé-
chargement) ,

. au remaniement du sol autour du tunnel.

Les observations réalisées in situ ont permis
d'établir quelques relations empiriques utiles:

1. Le paramétre de largeur de la cuvette i dé-
pend principalement de la profondeur z de
l*axe du tunnel et du rayon a du tunnel.
Attewell (1977) propose d'utiliser une rela-
tion semi-empirique déduite de la théorie
stochastique de Litwiniszyn (1956):

[
[]
”
~

|

rayon du tuninsi

Parmétre de lorgeur de cuvetie

L
a

2
z _ Profondeur de I'axe du tunnel
20 Diamatre du tunnel

® Atlewell (1977)
o Clough et Schmidi (1977)
+ Essais sur modéles (Clough et Schmidt,1977)

@ Consolidation importanie (Clough et Schmidt,977)
— Pente 0,8
--=~Pente |

Fig.11: Relation entne €e paramdire 4 de
Langeun de cuvette, £e rayon a du tunnel
et La profondeur z de £'axe du tunnel dans
Le cas des anrgiles



dans laquelle 1les paramétres ¢ et n dépen~
dent a la fois de la loi de comportement du
sol et de la technique de construction, de
sorte qu'ils varient en pratique d'un site a
1'autre. Néanmoins, Attewell (1977) préconi-
se les valeurs a=1 et n=1 pour les argiles
(d'autres auteurs, comme Clough et Schmidt,
préférent e=1 et n=0,8, Fig.1ll). Il suggére
d'autre part, pour les autres sols, de modi-
fier les limites définies par Peck (1969)
pour tenir compte de nouvelles données expé-
rimentales (Fig.12). Les limites ainsi défi-
nies ne sont malheureusement pas trés préci-
ses et, pour les sols autres que les argi-
les, ce diagramme ne fournit que des bornes
supérieures et inférieures de la largeur de
la dépression de la surface du sol.

i T T T el | | mim
-4 & B=50° ——-‘
_ 0 Sabla gu dessus de la nappe ‘\OQ o
@
s w Sable sous ta nappe c)o:;\\a,\ 9 (O\cq' B=33°
sl o Arglle O/ v&}\\% 4
S =26°
a A Rocher o Ofs AB =t

Fig.12: Langeun de fa cuveiie de lassemeni en
fonction de La profondeun z el du rayon a
du tunnef (d'apris Attewell, 1977)

(Note : £'angle B est défini poun une cuvette
de fangeur 34 et non 2,54 comme en figure 7)

le tassement du sol est par-
par la valeur du tassement
le volume Vs de la

2. Connaissant i,
faitement défini

i ou ar
maximal Smax p

cuvette de tassement:

Vs =2,51 Smax 9

Le volume Vs peut &tre relié de fagon assez

fiable au "volume de sol perdu dans le
tunnel” Vt, qui est la différence entre le

volume de sol réellement
volume théorique du tunnel.

extrait et le

(1977) a analysé les différents fac-
calculer

Attewell
teur des pertes de sol et propose de

vV, comme somme de quatre termes:

vV, = V_ + Vb + Vu + Vg

avec:

V.: volume du sol qui pénétre dans le tunnel

par la face avant,

V., : volume du sol qui comble les vides créés
par le rebord extérieur de la trousse cou-
pante du bouclier, par son inclinaison
éventuelle et par la courbure éventuelle du
tunnel,

Vv : volume du sol qui remplit les vides entre
le revétement et le sol, avant injection,

V : volume de sol déplacé par 1l'injection.

Le volume V estimé connaissant la

f
vitesse d'avancement du bouclier et la vitesse
de pénétration du sol a travers une surface
immobile correspondant au front du tunnel. Le

volume V, = peut &tre déduit de la géométrie

externe du bouclier. Le volume Vu

peut étre

dépend de la

vitesse d'écoulement du sol et de la durée de
mise en place du revétement du tunnel. Le
volume v est trés difficile & prévoir.

Attewell (1977) propose des formules pour le
calcul des trois premiers termes.
niveau de sollici-

La valeur de V. dépend du

tation du sol et de la technique de creusement
du tunnel. Pour les sols argileux, le niveau de
sollicitation peut é&tre caractérisé par
1'indice de stabilité:

dont on calcule la valeur au niveau de l'axe du
tunnel:

a = YZ:
v !

p.: surpression éventuelle & 1'intérieur du
tunnel (pendant les travaux),

contrainte verticale totale,

c,t cohésion non drainée du sol.
Clough et Schmidt (1977) indiquent que:

- pour N<2, 1le volume de sol perdu est infé-
rieur & 1% du volume du tunnel et que la
technique de creusement n'a pas d'influence;

- pour 2<N<4, la perte de volume potentielle
peut atteindre 10% mais 1l'utilisation d'un
bouclier permet de limiter la perte de volume

3

3 2 ou 3% du volume du tunnel;

- pour 4<N<6, un bouclier est habituellement
nécessaire. Pour 4<N<5, le bouclier suffit a
limiter la pénétration du sol par la face
avant du tunnel. Pour N voisin de 6, les
déplacements & 1l'avant du tunnel tendent a
croitre et il est préférable d'exercer une
pression sur la face avant du tunnel (par des
moyens mécaniques ou avec de la bentonite ou
de 1'air comprimé).

Pour les sols grenus, il n'existe pas de notion
équivalente & celle de 1'indice de stabilité.
Le volume de la cuvette de tassement V_ est 1ié

2 la perte de sol V_ par une relation qui fait

t
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intervenir les variations de volume du sol au-

dessus du tunnel:
a. Dans le cas des argiles, on a:

Vs-Vt+VC
V  désignant les variations de volume créées
par les variations de la pression intersti-
tielle autour du tunnel pendant les travaux
(les tunnels jouent souvent un rdéle de
drain, voir par exemple Howland, 1980). Ces
variations de volume de consolidation peu-
vent avoir des amplitudes importantes. Elles
élargissent d'autre part la dépression & la
surface du sol.

b. Dans le cas des sables, on peut donner les
régles suivantes (Attewell, 1977):

- si le sable est dilatant (sable dense), Vs
est de 1l'ordre de 1% du volume du tunnel:
- si les conditions sont mauvaises, si le sable
est léache, Vs peut prendre des valeurs plus

importantes et 1l'on peut prendre comme borne
supérieure 5% du volume du tunnel.

La figure 13, tirée de Cording et Hansmire
(1975), montre, a partir de mesures in situ, la
position respective des zones d'expansion et de
compression créées par la construction d'un
tunnel dans des sables.

On y voit le mécanisme des déformations: il y a
un resserrement important du terrain dans les
zones latérales autour du tunnel et une zone de
dilatance au-dessus du tunnel, 1limitée latéra-
lement par deux bandes de distorsion maximale.

compression dans lg -
déprassion de tassement
___—limite approximative
de la masse de sol

R TN
/Exponsion

au dessus du
tunnel

Echelle
o]

en tassement

Distorsion maximale
(Y=10%)

SABLES MOYENS A
DENSES

compression par effet
de voute

Perte de volume

2,5

V. z1,7m3/m
Note: Volume en m3/m de tunnel st

Fig.13 : Répartition des volumes de déplacement
du 808 et de changement de volume pour un
tunnel 4{40&¢& dans des Aables
(Cording et Hansmirne, 1977)

La différence entre les volumes Vs et Vt dépend

de 1'importance des variations de volume dans
chacune de <ces zones. En régle générale
(Fig.14), le volume Vs est inférieur au volume

contrairement au cas des argiles.

perdu Vt,
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Fig.14: Comparaison du volume de 80€ pendu Vz
et du volume de tassement de surface V6

dans Le cas de tunnels simples creusés dans
des s08s grenus (Cornding et Hansmire, 1977)

Les déformations horizontales de la surface du
sol, qui constituent le principal sujet de pré-
occupation dans les problémes de subsidence
miniére, ont été peu étudiées dans le cas des
tunnels. Attewell (1977) cite des travaux de
Glossop (1977) dans lesquels les déplacements
et déformations horizontaux observés in situ
sont comparés aux courbes déduites de la théo-
rie stochastique de Litwiniszyn (1956). Selon
cette théorie, qui conduit & une distribution
normale des tassements dans un profil tranver-
sal au tunnel, comme on 1l'a indiqué précédem-
ment, on peut calculer les déformations hori-
zontales dans 1'hypothése des petites déforma-
tions & volume constant et l'on obtient les
formules suivantes:

- pour le déplacement horizontal 6 a la dis-
tance x de 1'axe du tunnel:

x s(x)
ﬁh——nz—

- pour la déformation horizontale e, & la dis-

tance x de 1l'axe du tunnel: h

e = 22X (%2 L 1)

avec les mémes notations
valeurs maximales de Gh et e

que précédemment. Les
h dépendent du
diamétre 2a du tunnel, du volume perdu Vt, des
paramétres « et n et de la profondeur z de

1'axe du tunnel:



t -1
5h , max 2a (73)
0,8 Vt n (2-)
€h,max 7a « z 2a .

La figure 15 compare les résultats théoriques
obtenus par GLOSSOP (1977) avec les résultats
de mesure. L'accord est assez satisfaisant.
L'utilisation de la théorie stochastique modi-
fiée par Sweet et Bogdanoff (1965) fournit éga-

lement de bons résultats (Attewell, 1977), méme
si 1'on ne peut accorder de valeur incontesta—
ble &4 des méthodes de calcul qui ne tiennent

aucun compte des propriétés physiques et méca-
niques des sols, si ce n'est par 1l'intermé-
diaire des deux coefficients a« et n qu'il faut
ajuster sur chaque site.

Datormatlon
Deplacement relative en %
latdral (mm) I5_(Compres.s.lt:m)
£ [ b __ Déformation relative
| Déplacement latéral
a4l

Distance horlzontale
25 30{m)

j0,05

Déformatlon
relative en %
{Extenslon)

Tassement ——

N\
<m=-Calcul (K 0,526 ; n=1,463)

— Mesures 10+ Tassement {mm)

Fig.15 : Distnibuzion transvensale des
tassements, déplacements hornizontaux el
déformations hornizontales au-dessus du
tunnel de Howdon (d'aprés GLossop, 1977,
cité pan Attewefll, 1977)

A.2.3.4. Cas des tunnels multiples

sur des sites ol
ou successive-

Les observations réalisées
1'on avait creusé simultanément
ment de deux 3 guatre tunnels permettent de
donner quelques indications sur les déforma-
tions de la surface du sol provoquées par ces
travaux.

La figure 16 rassemble les données provenant de
quatre sites analysés par Cording et Hansmire
(1975) et Attewell (1977). De nombreux autres
exemples sont décrits par Hanya (1977).

Attewell (1977) conclut que:

- dans un sable dense, le creusement d'un se-
cond tunnel crée une cuvette de tassement asy-
métrique et plus profonde du cété du second
tunnel (Fig.l6a). On peut estimer le volume Vs

2

global 3 1 ou 2% du volume
nels;

total des deux tun-

- dans une argile raide, 1'asymétrie sera moins
marquée. Il se peut que le tassement soit plus
fort du c6té du premier tunnel. Le volume V5

global sera de l'ordre de 1% du volume total

des deux tunnels;

- lorsque l'on vient creuser un tunnel au-
dessus d'un tunnel existant, le tassement créé
par le second tunnel est supérieur a celui créé
par le premier. Le volume Vs global peut repré-

senter de 2 & 3% du volume total des deux tun-

nels.

Pour déterminer la largeur de la dépression de
la surface du sol, on peut calculer les demi-
largeurs correspondant aux deux tunnels pris
séparément et rajouter la distance séparant les
tunnels.

A.2.3.5. Modéles de calcul

Les problémes de déformation des sols autour
des tunnels constituent un domaine trés favora-
ble pour l'application des méthodes de calcul
numérique, notamment pour la méthode des élé-
ments finis. Ces calculs nécessitent naturelle-
ment:

- une bonne connaissance des lois de comporte-
ment des sols autour et au-dessus du tunnel;

- une connaissance précise des phases de tra-
vaux, puisque ces états successifs de la paroi
du tunnel constituent les conditions aux limi-
tes du calcul.

De tels calculs ont été publiés, par exemple,
par Sagaseta et al. (1980), qui ont utilisé un
modéle élastoplastique non associé en déforma-
tions planes, Hanafy et Emery (1980), qui ont
fait des «calculs de type visco-élastique a
symétrie de révolution (selon 1'axe du tunnel),
Watanabe (1979), qui a analysé 1l'effet du creu-
sement d'un tunnel sur les fondations d'un via-
duc protégé par une paroi moulée, ainsi que par
plusieurs auteurs au Congrés de Stockholm (Ward
et Pender, 1981).

La figure 17 (Oteo et Sagaseta, 1982) présente
un exemple de calcul par éléments finis des dé-
placements de la surface du sol au-dessus d'un
tunnel du métro de Caracas. Les déplacements
calculés en élasticité sans tenir compte du
revétement du tunnel ont été multipliés par un

facteur empirique ¥ qui traduit 1l'effet de la
méthode de construction. Les résultats des
calculs sont encourageants, mais de telles

procedures ne peuvent pas encore servir de base
4 1'élaboration des projets de tunnels a faible
profondeur. Néanmoins, les calculs en éléments
finis permettent dés a présent d'intéressantes
comparaisons entre les diverses solutions
envisagées pour un projet.

L'intérét de ces calculs théoriques est encore
limité par 1'aspect tridimensionnel du probléme
4 résoudre: les calculs en déformations planes
ne peuvent reproduire les phénoménes tridimen-
sionnels qui se produisent en avant de la téte
du tunnel tandis que les calculs tridimension-
nels se limitent encore a des lois de comporte-
ment trop simples. Il est toutefois probable
que les méthodes de calcul numérigue permet-
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Sable dense

a) Tubes séparés - Metro de Chicago
(Cording et Hansmire,I977)

0 %0 100
a1
Tassement,mm
0O 5 10
i

Distance,m

b) Tubes accolés - Métro de Chicago
(Cording et Hansmire,I977)
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dans des situations complexes.
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A.2.4. Déplacements des sols lors de la
construction des remblais.

La construction des remblais entraine des tas-
sements et des déplacements horizontaux du sol
de fondation. Ces mouvements ne sont importants

que dans le cas des argiles molles et autres
sols mous, probléme abondamment traité dans la
littérature (Bourges et Mieussens, 1979

Tavenas et al., 1979; Leroueil et al., & paral-
tre en 1985).

Nous ne rappellerons pas ici les résultats con-
cernant les tassements des sols compressibles
sous les remblais qui ont pour principal effet
d'augmenter par frottement négatif les efforts
supportés par les pieux qui les traversent.

Les résultats expérimentaux concernant les dé-
placements horizontaux des argiles molles sous
les remblais méritent par contre une présenta-
tion rapide.

L'analyse des mesures effectuées sous vingt et
un remblais a permis a Bourges et Mieussens
(1979) et Tavenas et al. (1979) de mettre en
évidence les phénoménes suivants:

- la distribution des déplacements horizontaux
6h en fonction de 1la profondeur z garde une
forme constante en cours de consolidation
(Fig.18):
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Fig.18: Distnibution des dépfacements
honizontaux au pied de nemblfais sur argiles
molles (d'aprés Tavenas et al., 1979)

- la valeur maximale du déplacement horizontal

maximal Ghmax augmente proportionnellement au

tassement s de 1'axe du remblai pendant la
consolidation de 1'argile molle:

8h = 0,16.s s
max

- pendant la construction du remblai, dans le
cas des argiles molles surconsolidées, le sol
de fondation a un comportement partiellement
drainé et les déformations volumiques ne sont
pas nulles.

Des études théoriques par la méthode des élé-
ments finis ont mis en évidence les contribu-
tions respectives des facteurs qui contrdlent
les déformations des argiles molles lors de la
construction des remblais (Magnan, 1984). Une
attention particulidre doit étre accordée, dans
les calculs prévisionnels, a 1'anisotropie du
sol, a son état de surconsolidation et a son
état de saturation.

En pratique, les déplacements horizontaux ne
sont importants que jusqu'a une distance du
pied du remblai au plus égale a l'épaisseur de
la couche molle.

A.3. INFLUENCE DES DEFORMATIONS DES SOLS SUR
LES STRUCTURES

A.3.1. Introduction.

L'influence sur les structures des mouvements
du sol créés par les travaux de terrassement a
été analysée de fagon détaillée par Attewell
(1977), Geddes (1977) et Boscardin et al.
(1978). Plusieurs cas de dommages provoqués par
des excavations ou des tunnels ont par ailleurs
été présentés lors des Conférences Internatio-
nales de Cardiff (1977, 1980) sur 1le théme
"Mouvements du sol et structures". A part ces

guelques études relatives aux Dbatiments, il
existe un petit nombre d'études sur 1'influence
des terrassements sur les canalisations (Crofts
et al., 1977, 1978, 1980; Tarzi et al., 1979;
Howe et al., 1980; Nath, 1983) et sur les mou-
vements supportables par les ponts routiers
(Jones et al., 1977; Davies et Smith, 1977;
Moulton et al., 1982; Bozozuk, 1981; Department
of Transport-UK, 1982).

Les travaux classiques de Skempton et MacDonald
(1956), Meyerhof (1956), Polshin et Tokar
(1957) et Burland et Wroth (1975) présentent
également un intéré@t certain pour le probléme
étudié ici, méme s'ils portent principalement
sur les déformations des structures de Dbati-
ments sous leur propre poids, par compactage ou
consolidation des sols de fondation.

Pour suivre la démarche indiquée au début de
cette section, nous examinerons successivement
dans ce gui suit:

- les sollicitations imposées aux structures
par les mouvements du sol;

- et les critéres que 1'on peut adopter pour
définir les déformations admissibles par ces
différents types de structures.

A.3.2. Cas types de structures influencées par
les mouvements du sol.

A.3.2.1. Batiments

La figure 19 résume les principales situations
dans lesquelles peut se trouver un batiment
situé a proximité d'une excavation (Fig.19a),
d'un tunnel (Fig.19b) ou d'une exploitation
miniére (Fig.1l9c).

Dans tous les cas, la structure du batiment est
soumise a une onde de déformation du sol, liée
4 1'avancement des travaux de terrassement.
Suivant la position de la structure par rapport
aux zones de sol en mouvement, on peut observer
simultanément ou successivement (Fig.20):

- une rotation d'ensemble d'angle a de la
structure considérée comme un corps rigide;

- une distorsion angulaire w, définie par le
rapport du tassement différentiel entre deux
points de 1la structure a la distance de ces
deux points (pour évaluer 1les dommages dus a
cette distorsion w, il faut en soustraire la
rotation d'ensemble a);

- une déformation relative horizontale €hs qui

caractérise la modification de la distance ho-
rizontale entre deux points de 1la structure du
fait des déplacements horizontaux de la surface
du sol;

- une courbure de la structure vers le haut ou
vers le bas, gque l'on peut caractériser par
1'indice de courbure (ou de déflexion) IA‘

Suivant la valeur de ces différents paramétres
de déformation et les caractéristiques mécani-
gues de la structure, on peut évaluer les dom-
mages prévisibles sur la base des critéres ras-
semblés dans le paragraphe A.3.3.
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A.3.2.2. Canalisations

L'exécution de tranchées ou de tunnels en site
urbain provoque fréquemment des désordres dans
les canalisations d@'eau ou de gaz (Howe et al.,
1980; Needham et Howe, 1982).

Les exemples analysés par Howe et al. (1980)
illustrent clairement les effets possibles des
travaux de terrassement exécutés parallélement
ou perpendiculairement & une canalisation:

- mouvements verticaux et horizontaux courbant
localement la canalisation vers 1la tranchée ou
le tunnel en cas de travaux paralléles & la
tranchée:
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- suppression des appuis de la canalisation sur
des longueurs importantes en cas d'excavations
perpendiculaires & la canalisation.

Ces observations ont conduit Howe et al. (1980)
a définir des zones de risques potentiels wuti-
lisables pour 1'étude préliminaire des projets
(paragraphe A.3.3).

A.3.2.3. Fondations profondes

Au paragraphe A.3.2.1., les structures étaient
supposées fondées a la surface du sol et leurs
déformations étaient déterminées par les mouve-
ments superficiels du sol. Les mouvements in-
duits par les travaux de terrassement concer-
nent également l'intérieur des massifs de sol
entourant les excavations, les tunnels et les
remblais et ces mouvements peuvent imposer des
efforts parasites aux fondations profondes des
ouvrages, entrainant la rupture de ces fonda-
tions ou des déformations des structures
qu'elles supportent.

Les schémas de déformation décrits en A.2. peu-
vent étre adaptés pour l'estimation des mouve-
ments des sols en profondeur, ce qui permet de
définir empiriquement l'amplitude des mouve-
ments verticaux et horizontaux des sols au
voisinage des pieux et d'en déduire les efforts
supplémentaires qu'ils imposent A ces pieux.

Nous ne traiterons pas ici les problémes d'in-
teraction entre les sols et les pieux, qui ont
fait 1l'objet de nombreuses études théoriques et
expérimentales et ont été discutés dans la plu-
part des congrés internationaux et régionaux de
mécanique des sols et des travaux de fondations
ainsi que dans de nombreuses conférences spé-
cialisées.

A.3.3. Déformations admissibles des structures.

Les déformations admissibles des structures
pendant et aprés leur contruction ont é&té



étudides par Skempton et MacDonald (1956),
Meyerhof (1956), Polshin et Tokar (1957) et
Grant et al. (1974) dont les résultats sont
devenus classiques en mécanique des sols. Ces
auteurs définissent leurs critéres en termes de
distorsion angulaire w, de déformation relative
horizontale €he d'indice de courbure IA’ voire

de tassement maximal Snax °Y de tassement dif-

férentiel maximal (AS)ma" Les critéres corres-
A

pondants sont a peu prés adaptés au cas des
structures qui se déforment progressivement
sous leur propre poids du fait des déformations
et de la consolidation du sol de fondation.

Dans le cas des déformations induites par les
travaux de terrassement, les mouvements sont
plus rapides que dans le cas précédent et une
méme structure peut é&tre soumise successivement
a des flexions concaves ou convexes, a des
tractions ou des compressions, ou a des distor-
sions orientées selon des directions différen-
tes. Les conditions particuliéres des mouve-
ments imposés par les travaux de terrassement
imposent un réexamen des valeurs attribuées aux
déformations admissibles des ouvrages. Ce tra-
vail a été réalisé notamment par Attewell
(1977), O'Rourke et al. (1977), Hutchings et
al. (1977) et Chan et al, (1981).

On peut retenir de ces travaux que les critéres
de déformation des structures ne sont pas éta-
blis de fagon trés fiable & l'heure actuelle et
qu'il serait utile de développer des méthodes
de calcul du comportement des structures soumi-
ses & des déformations extérieures imposées.
Les informations disponibles permettent néan-
moins de donner des ordres de grandeur des
déformations au-dela desquelles des désordres
commencent a se produire dans les structures de
bitiments. Attewell (1977) propose de retenir
les valeurs limites suivantes:

a. pour les déformations horizontales relatives
€ < 0,0005;

b. pour la distorsion angulaire:

w ¢ 0,001 pour les murs porteurs ou les
murs revétus de briques,

w ¢ 0,002 pour les structures a charpente
d'acier et remplissage en béton,

w ¢ 0,004 pour les structures a charpente
ouverte;

c. pour l'indice de courbure IA < 0,001.

L'étude de O'Rourke et al. (1977) concernait
les murs porteurs en briques. Elle a mis en
évidence les seuils suivants pour les dommages
architecturaux, fonctionnels et structuraux:
w = 0,001 &a 0,003 pour les dommages
architecturaux,

0,003 ¢ w ¢ 0,007 pour les dommages
fonctionnels,

x

w » 0,007 a 0,008 pour les dommages
structuraux.

Chan et al. (1981) ont déduit de 1'analyse de
plusieurs bitiments que les seuils généralement

acceptés pour la distorsion angulaire et le
tassement différentiel maximal s'appliquaient
de fagon convenable mais que les seuils rela-
tifs a la déformation relative horizontale, a
1'indice de courbure et au tassement maximal
étaient sous-estimés de prés de 50%. Des crité-
res ont d'autre part été définis pour les lon-
gueurs d'appuis des différents éléments des
structures de bitiment (Attewell, 1977).

Dans le domaine de la subsidence miniére, le
diagramme de la figure 21 est classiquement
utilisé pour définir le niveau de gravité des
déformations des structures implantées a la
surface du sol.

h- déformation horizontale du sol (mm/m)

L - longueur de lo structure (m)

Fig.21: Refation entre La aévériié des dommages
subis pan Les structures, La Longueun des
sthuctunes et La déformation horizontale du so0l
(Defean, 1981)

Pour les canalisations, il n'existe pas de
critére bien défini pour les déformations que
peut supporter une canalisation donnée.
Hutchings et al. (1977) rapportent la valeur
limite de 0,002 attribuée a la déformation

relative horizontale € dans la classification

adoptée en 1961 par le ministére polonais des
mines et de l'énergie. La figure 22 présente
une autre approche possible du probléme, propo-
sée par Howe et al. (1980): trois =zones, de
niveau de risque différent, sont définies en
fonction de la position de 1la canalisation par
rapport a la tranchée paralléle gque 1l'on veut
creuser:

- dans la zone A, il y a des risques trés
élevés de désordres;

- dans la zone B, le niveau de risque est
intermédiaire;

- dans la zone C, il n'y a normalement aucun
risque de dommages.
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Fig.22 : Zones de ndisque pour Les canalisations
(d'aprts Howe et al., 1980)

Une telle approche reste de toute évidence
grossiére et il est nécessaire de développer
des méthodes plus précises pour 1'évaluation

des mouvements admissibles des canalisations.

A.4. PROTECTION DES STRUCTURES CONTRE LES
EFFETS DES TRAVAUX DE TERRASSEMENT

Dans tous les travaux de terrassement, de
faibles déformations du sol sont inévitables,
guelles que puissent étre les précautions pri-
ses. Ces déformations peuvent &tre liées au mo-
de de fonctionnement du souténement (elles per-
mettent au sol de se réorganiser pour s'adapter
4 ses nouvelles conditions aux limites et au
souténement de mobiliser sa résistance) ou aux
conditions de réalisation des travaux et a la

succession des phases de la construction. Lors-
que les déformations prévisibles du sol ris-

quent de provoquer des désordres dans des
structures existantes, différentes techniques
sont wutilisables pour limiter ces désordres:

dans la plupart des cas, il convient d'adapter
la technique de terrassement aux conditions du
site. On peut aussi protéger les structures
existantes en plagant un écran vertical dans le
sol entre ces structures et la zone des tra-
vaux. Les variantes technologiques de toutes
ces solutions sont extrémement nombreuses et
nous nous limiterons ici a une énumération des
principales techniques de limitation des défor-
mations des sols autour des excavations, des
tunnels et des remblais, avec les références de
quelques études plus détaillées sur le sujet
(Tableau I). Dans le cas des tunnels creusés
dans des argiles, des recommandations ont d'au-
tre part été élaborées en termes d'indice de
stabilité (Clough et Schmidt, 1977, 1981) pour
permettre la réalisation des travaux de creuse-
ment de ces tunnels dans de bonnes conditions
(Fig.23).

Bien gue nous nous préoccupions dans ce rapport
de l'effet des travaux de terrassement sur les
structures existantes, il est utile d'aborder
aussi les méthodes utilisables pour adapter les
structures (batiments, ponts, etc.) aux mouve-
ments prévisibles des sols: dans certains cas,

on sait par avance que les structures que l'on
va construire seront soumises a des mouvements
du sol (zones de subsidence miniére, travaux

déja programmés) et il est judicieux de prévoir
des dispositions constructives adaptées.

La subsidence miniére impose des déformations
trés sévéres aux ouvrages construits A la sur-
face du sol (Przybyla, 1977, indique par exem-
ple que, dans certaines régions de Silésie, on

L INDICE DE STABILITE 0

PERTE DE SOL POTENTIELLE 0,4
(Théorique en %

TILISATION D'UN BOUCLIER POUR
scontrdler le reidchement du sol dans
les argiles fissurées

scontrfler les tassements

eassurer la stabilité

BOUCLIER ET AIR COMPRIME POUR
escontrdler les tassements

sassurer la stabilité

BOUCLIER A LA BENTONITE POUR
econtréler les tassements

esassurer la stabilité

AIR COMPRIME SANS BQUCLIER

SOUTENEMENT MECANIQUE DU FRONT DU TUNNEL

SOUTENEMENT DU FRONT DU TUNNEL PENDANT
LA FERMETURE

REVETEMENT

construction au contac! du sol

montage dans le boucller

REMPLISSAGE DU VIDE DERRIERE LE REVETEMENT

jusqu'd 1/2 dlametre  immediat le sol remplira la vide

Fig.23: Recommandations poun £e creusement des tunnels dans €es angiles molLles en fonction
de ¢'indice de stabitité (d'apnds CLough et Schmidt, 197%7, 1981)
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TYPE OE
ACTION SUR TRAVAUX 0BJECTIF MOYENS QUELQUES REFERENCES
Contrdle des déplacements du sol en avant du watanabe (1979)
tunnel (bouclier 3 1'air comprimé, 3 la Hanya (1977)
bentonite, tubes de souténement, bouclier Ward ot Pender (1981)
aveugle, prévoite, etc.) Poyriguey et Pont (1984)
Limiter le volume perdu (Vt) Limitation des déformations du sol avant la mise | Duffaut (1976)
MOOE TUNNELS en place du revdtement (Nouvelle méthode
lors du creusement du tunnel autrichienne, etc.)
DYEXECUTION Traitement du sol 3 traverser (congélation, Duffaut (1966)
injection) vatanabe (1979)
Fujii et Nagasaki (1982)
DES
Réduire 1'extension latérale Créer un écran (rideau de palplanches, etc.) de | Hamya (1977)
des mouvements du sol part et dfautre du tunnel
TRAVAUX
Souténements ancrés Watanabe (1979)
Limiter les déplacements Murs 3 ancrages multiples Kérisel et al. (1981)
horizontaux du souténement Parois berlinoies Clough et Davidson (1977)
Etaiement
EXCAVATIONS Clouage du sol Guilloux et Schlosser (1984)
Traitement du sol autour de 1'excavatlon
(congélation, injection)
Limiter les déplacements du Toutes les méthodes classiques pour les remblais | Magnan et al. (1984)
sol de fondation sur sols mous (traitement du sol, allégement du Leroueil ot al. (3 paraitre
remblai) en 1985)
REMBLAIS
Limiter 1'influence des Protéger les fondations par des rideaux de
déformations du sol sur les palplanches, des colonnes de sol traité, etc.
fondations
TRANSMISSION Empécher que les mouvements du Intercalation d'une couche glissante contre les
DES sol ne se transmettent 3 la mouvements horizontaux. Création d'une zone de
MOUVEMENTS structure sol renforcé (micropieux, colonnes, radier, etc)
sous la fondation
Rigidifier la structure pour
qufelle résiste aux mouvements
du sol
COMPORTEMENT
Rendre la structure souple pour Institution of Civil
DE LA qutelle s'adapte aux mouvements tngineers (1977)
du sol Bell (1977)
STRUCTURE Davies et Smith (1977)
Hutchings et al. (1977)
Permettre la réparation des Davies et Smith (1977)
désordres

Tableau I: Techniques de protectio

n des structures contre Les effets des travaux de terrassement

prévoit des tassements de subsidence atteignant
25 metres) et des techniques spéciales ont été
étudiées, notamment au Royaume-Uni (Institution
of Civil Engineers, 1977; Bell, 1977; Davies et
Smith, 1977; Department of Transport-UK, 1982),
pour construire des structures capables de s'a-
dapter aux mouvements futurs du sol. Cette dé-
marche prudente mérite 4'étre étendue aux au-
tres structures susceptibles d'étre influencées
par des travaux de terrassement, notamment aux
canalisations en site urbain.

A.5. CONCLUSION

Les mouvements des sols provoqués par des tra-
vaux de terrassement (excavations, tunnels,
remblais) s'avérent d'autant plus complexes que
ces travaux sont en général associés a des ou-
vrages de souténement dont la nature et le com-
portement peuvent étre trés différents. Seul le
cas des remblais sur sols mous conduit a des
mouvements actuellement bien analysés sur le
plan expérimental et théorique. En outre le
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phasage des travaux a une grande influence tant
sur 1'amplitude maximale des mouvements que sur
leur distribution. Les mouvements causés par la
contruction des tunnels a faible profondeur dé-
pendent ainsi d'un grand nombre de facteurs, de
telle sorte que la quantification du mecanlsme
des déformations et 1l'analyse théorique des
déplacements s'avérent difficiles.

Pour toutes ces raisons, 1l'accumulation d'ob-
servations sur des ouvrages instrumentés, com-
portant si possible des mesures au sein du sol
méme, s'avére 1'un des éléments pour accroitre
notre connaissance.

Le deuxiéme élément est le développement de
méthodes d'analyse numérique fiables (Méthode
des éléments finis), c'est-a-dire dont les
résultats ont été calés sur un nombre suffisant
d'observations sur ouvrages réels. Beaucoup de
progrés restent & faire dans ce domaine: prise
en compte de lois de comportement des sols bien
appropriées et pas trop complexes, prise en
compte des différentes phases de travaux et de
leur échelonnement dans le temps, prise en
compte des conditions aux limites (comportement
du souténement, comportement a 1' interface,
etc.), prise en compte du caractére tridimen-
sionnel des ouvrages, etc.

L'interaction entre ces mouvements et les
structures avoisinantes (bitiments fondés en
surface, fondations profondes, etc.) reste un
probleme trés complexe qui n'est pas encore ré-
solu de fagon satisfaisante. En effet, la dé-
marche actuelle consiste en général a supposer
que les mouvements du sol ne sont pas modifiés
par la presence de la structure, qu1 doit donc
résister 2 des déplacements 1mposes a ses fon-
dations. Cette estimation est faite & partir de
critéres emplrlques sauf pour les structures
de géométrie simple (conduites linéaires,
pieux).

Les techniques de protection
consistent soit a limiter les déplacements dus
aux terrassements, soit a agir au niveau de 1la
structure ou de sa fondation.

des structures

Lors de 1la séance de discussion, les points
suivants mériteraient d'étre examlneS'

1. Observations et mesures des deplacements du
sol dus a des travaux de terrassement récents
et instrumentés.

travaux sur les dé-
sols et conséquences sur les
existantes pour 1'évaluation

2. Influence des phases de
placements des

lois empiriques
des déplacements.

3. Vvalidité des méthodes numériques actuelles
pour la prévision des déplacements des sols dus
aux travaux de terrassement.

des structures
de terrasse-

4. Observations et mesures sur
soumises & 1l'influence de travaux
ment.

5. Méthodes récentes de protection des structu-
res vis-a-vis des mouvements de sol.
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B. AMELIORATION DE LA RESISTANCE DES SOLS
(Renforcement)

B.1l. INTRODUCTION

Le sol a été utilisé depuis les plus anciennes
civilisations comme matériau de construction et
l'on a constamment cherché a améliorer sa ré-
sistance par des procédés mécaniques (compacta-
ge, drainage), par des procédés chimiques (sta-
bilisation) ou par inclusion d'éléments résis-
tants (renforcement). Cependant, depuis une
vingtaine d'années, la nécessité de construire
sur des terrains de plus en plus médiocres a
conduit a des progrés trés sensibles dans ce
domaine.

Par ailleurs l'extraordinaire développement de
la Terre armée et le concept de "sol armé",
introduit par son inventeur, H. vidal, dans les
années soixante, ont contribué 3 la naissance
d'un nouveau domaine de 1l'amélioration des
sols: le renforcement des sols. Ce domaine re-
pose sur une généralisation du concept de "sol
armé" et comprend des techniques trés varides
comme les micropieux, les colonnes ballastées,
le clouage.

L'importance prise par le renforcement des sols

s'est concrétisée par des collogques ou des

séances de congrés internationaux entiérement

consacrés a ce théme. On peut citer:

- le “Symposium on Earth Reinforcement",
Pittsburgh (1978),

- le Colloque international sur le Renforcement

des Sols, Paris (1979),

- le Béme Congrés européen de Mécanique des
Sols et de Travaux de Fondations, Helsinki
(1983).

A c6té du renforcement des sols, on regroupe

frégquemment toutes les autres technlques d'amé-
lioration sous 1le terme d'"amélioration des
sols par grandes masses".

dans 1'introduction
rapport sera consa-

sans y inclure
qui sera traitée

Comme il a été indiqué
générale, cette partie du
crée au renforcement des sols,
l'utilisation des géotextiles
dans la section C.

On peut faire une premiére et intéressante
classification des ouvrages en sol renforcé a
partir des considérations faites par McGown et
al. (1978) et Gray et Ohashi (1983) sur le réle
de la déformabilité relative de l1'inclusion par
rapport au sol dans le cas d'inclusions tra-
vaillant en traction.

La figure 24 montre que les inclusions extensi-
bles, tout en améliorant 1la résistance, ont
pour rdle principal d'augmenter la ductibilité
du sol et 4'atténuer, voire d'annuler, le ra-
doucissement observé dans le comportement des
sables denses. A 1'inverse, les inclusions
inextensibles augmentent essentiellement 1la
résistance et le module de déformation du sol
mais rendent la rupture du sol renforcé plus



able et inclusion

inextensible résistante
~ Sable et inclusion

o R (R e e, oo Sy — = extensible résistante
b <3
e 7
5 &
’,Jab\e et inclusion o,
8 8! inextensible peu résistante l !
=B ——
S LT sy g s g O
e // \\\\———-1’/ o3 ﬂ Sable dense j O3
8 Sable seul—" ~—__ s - re—
2 T — ; inclusion i
E 44 Sable et inclusion g tairdkdena et e 1
g extensible peu résistante T
S 9
bl
3 2 4 6 8 0
Déformation axiale €, (%)
Fig.24 Effet de La deéformabilité et de £a

nésistance de L'inclusion sun Le comportement
d'un sable dense renfonrcé
[McGown et al., 1978)

brutale. Cela permet de séparer dans le renfor-
cement par mise en traction des inclusions:

1. le renforcement par inclusions idéalement
INEXTENSIBLES, dont le type principal est la
Terre Armée (vidal, 1966) et ou les armatu-
res sont généralement linéaires et métalli-
ques;

2. le renforcement par inclusions idéalement
EXTENSIBLES, dont le type est le "ply-soil"
ou sol multi-couches (McGown, 1978), et ou
les armatures sont généralement planes et
constituées de matériaux synthétiques (géo-
textiles, etc.).

Dans le premier cas, les armatures peuvent étre
cgnsidérées comme des lignes d'extension nulle
(e = 0) et leur présence modifie considérable-
ment le champ des contraintes et des déforma-
tions (Bassett, 1978).

La traction ne constitue que 1l'un des efforts
auxquels peuvent résister les inclusions. La
compression, la flexion et 1le cisaillement
(Schlosser et Juran, 1979) interviennent dans
d'autres types de renforcement, ce qui permet
une autre classification des techniques de
renforcement.

Le tableau II donne une classification des
techniques de renforcement en fonction de 1la
déformabilité relative de 1'inclusion par rap-
port au sol et du caractére géométrique du di-
mensionnement (uni, bi ou tridimensionnel). Au
début, notamment avec la Terre Armée, le ren-
forcement a consisté en inclusions linéaires et

était de ce fait fortement anisotrope. Apreés
les géotextiles et les grillages, il se déve-
loppe maintenant un renforcement tridimension-

nel dont le Texsol (renforcement par fil souple
continu d'un sable rapporté) est 1l'exemple type.

L'interaction sol-inclusion ainsi que le méca-
nisme de renforcement, qui ne sont déja pas
simples dans le cas d'un renforcement unidimen-
sionnel, deviennent trés compliqués dans un
renforcement tridimensionnel.

I\ Renfor- ! ! ! !
! ~\_Cement ! 1-D ! 2-D 8 3-D !
PIne N ! ! ! !
! clusion \_! ! [ !
- = !
! | Terre Armee | l 1
! RIGIDE ! Clouage ! Grillages ! Fibres d
! | Micropieux (métal) ! (métal) !
! | Colonnes ! !
1 i
! SEMI- ! ! Grillages ! Fibres (syn-!
! DFFCRMABLE | ! (plastique) ! thétiques) !
! ! ! Texsol [
! !
! Colonnes ! d L
t DEFORMABLE ! granulaires ! Géotextiles ! !
! ! ! !

Tableau I1 : CLassement des techniques en
§onction de a dimension du renforcement et
de La défonrmabilité relative de L'inclusion

Cette partie du rapport sera limitée a quelques
aspects récents du renforcement des sols et
comprendra les parties suivantes:

1. Frottement sol-inclusion

2. Renforcement tridimensionnel

3. Colonnes de sol compacté,
injecté

4. Clouage

stabilisé ou

B.2. PROTTEMENT SOL-INCLUSION

B.2.1l. Généralités.

Un sol renforcé se rompt généralement de deux
maniéres (Schlosser, 1972):

- soit par cassure des inclusions;
- soit par glissement des inclusions par rap-
port au sol.

Par ailleurs, lorsque le sol a été renforcé par
couches, il convient que 1les lits d'inclusions
ne constituent pas une surface de glissement
préférentielle, ce qui pourrait donner lieu a
un troisiéme mode de rupture.

Le frottement sol-armature dans la Terre Armée
a fait 1l'objet d'assez nombreuses recherches
(Alimi et al., 1977; Mevellec, 1977; Hausmann
et Lee, 1978; Schlosser et Elias, 1978; Bacot
et al., 1978; Guilloux et al., 1979; Murray et
al., 1979; Bacot, 1981; etc.) et il est mainte-
nant établi que le mécanisme du frottement en-
tre un sol granulaire compact et une inclusion
linéaire inextensible est un phénoméne tridi-
mensionnel et local, directement 1ié & la dila-
tance du sol. Comme 1l'indique la figure 25, les
efforts de traction créent autour de 1'inclu-
sion une zone de sol en cisaillement, dont le
volume tend a augmenter de AV. Cette zone étant
frettée par le sol avoisinant, il en résulte
sur 1l'inclusion une augmentation Ac de 1la
contrainte normale initiale, supposée égale au
poids des terres, augmentation qui est d'autant
plus grande que la compressibilité du sol est
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plus faible, et qui est schématiquement donnée

par la formule (Wernick, 1978):

ou r est le rayon de la zone en dilatance et
(E,v) sont les paramétres élastiques du sol.

Ce mécanisme de frottement se rencontre égale-
ment dans les ancrages précontraints et dans
les pieux. L'augmentation de contrainte Ao a
été mesurée par Wernick (1977) en laboratoire
pour un pieu en traction: elle atteint huit
fois la valeur de la contrainte initiale, ce
gqui explique les fortes valeurs du coefficient
de frottement apparent u* déterminées dans les
essais d'extraction d'armatures ou de Dbarres
enterrées dans le sol a partir de la formule:

T

| . —
2 pL«yz2

T: traction en téte
L: longueur de 1'inclusion
p: périmétre de la section de 1'inclusion.

Le coefficient u* dépend principalement de deux
paramétres: les propriétés de dilatance du sol
A la rupture et l'état de surface des inclu-
sions (Schlosser et Guilloux, 1981). La plupart
des études réalisées jusqu'a maintenant sont
expérimentales et il apparait que la modélisa-
tion correcte de la dilatance dans les calculs
aux éléments finis soit un aspect compliqué de
la loi de comportement des sols (Frank, 1983).

Les plus fortes valeurs mesurédes de p* attei-
gnent 10 et ont été obtenues au voisinage de la
surface, c'est-a-dire pour de faibles pressions
des terres correspondant a un effet maximal de
la dilatance.
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Les valeurs de u* diminuent avec la pression
moyenne (Schlosser et Elias, 1978), ce qui a
conduit a retenir pour le dimensionnement de 1la
Terre Armée une décroissance linéaire jusqu'a
6 m de profondeur.

La contrainte limite de frottement T qui, pour

N

la Terre Armée et le clouage, est égale &
u*yz, semble &tre indépendante de la profondeur
(Schlosser et al., 1983), ce qui traduit bien
le caractére local du frottement sol-inclusion.
La figure 26 montre une corrélation entre la

pression limite P 3 1'essai pressiométrique et
la contrainte limite de frottement A3 dans le

cas du clouage: les régles valables pour le

frottement latéral des pieux et des ancrages
sont applicables (Guilloux, 1984).
I T mesure (kPa)
€
Moraine dilatante //
50X /
/
S/
/ © BARRES BATTUES
0 Mo o BAR CELLEES EN PLACE
200 ;
100 ;//Suble
«’ Limon
N Argile T détermine a partir de Py (kPa)
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Fig.26 : Comparaison entrne fes valeurs du
g§rottement sol-barnres dans des murs cloués,
mesurndes et déteamindes & partir du
pressiomdire (Guilloux, 1964)

Il existe deux types d'essais pour mesurer le
coefficient de frottement apparent u* ou la
contrainte de frottement T 1'essai d'arrache-
ment en place, et l'essai d'arrachement & 1la
boite en laboratoire.

L'essai 1le plus courant est l'essai d'arrache-
ment en place d'une petite longueur d'inclusion
(1 2 2 m). On procéde généralement a vitesse de
déplacement contrdlée (2 & 5 mm par minute) ce
qui permet de comparer les valeurs de pic et de
frottement résiduel. Mais 1l'on peut également
procéder, comme pour les essais de chargement
de pieux ou de tirants, par paliers de charge-
ment, ce qui permet notamment de comparer la
charge de fluage Tf a la charge limite Tl' Il

n'a pas été publié d'étude sur la comparaison

entre les deux procédures d'essai.

L'essai d'extraction en laboratoire nécessite
une boite spéciale comportant une ou plusieurs
fentes pour permettre 1l'extraction d'inclu-
sions. Cet essai est standard dans 1le cas des
géotextiles, dont la grande déformabilité ne
permet pas d'effectuer des essais d'arrachement
en place (voir section C).
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B.2.2. Influence de 1'état de surface.
Frottement des grillages.

La figure 27 montre des essais d'arrachement
effectués sur différentes inclusions (barre
lisse, armature de Terre Armée nervurée, barre
avec noeuds, grillage métallique) en semi-
grandeur dans une trés grande boite (L=2m,
B=1,6m, H=1,2m). Le sol utilisé était un sable
grossier & granulométrie étalée et compacté a
une valeur proche de la densité maximale. On
constate qu'avec des barres lisses le frotte-
ment maximal est mobilisé pour un faible dépla-
cement en téte 6M (de l'ordre de 5 mm). Lorsque

1'inclusion comporte a sa surface de grosses
aspérités ou nervures, ces derniéres augmentent
le volume de la zone en cisaillement et par
suite en dilatance autour de 1'inclusion, ce
qui autmente a la fois les valeur de u* et de
6M. C'est le cas des armatures nervurées en

Terre Armée, mais aussi des barres munies de
noeuds. Le comportement des grillages métalli-
ques a larges mailles est plus complexe
(Schlosser et Juran, 1983): il y a d'abord
mobilisation du frottement le long des barres,
puis mobilisation progressive de la butée sur
les barres transversales; les courbes efforts-
déplacements continuent a &tre ascendantes méme
pour des déplacements supérieurs a 10 cm. Ce
mécanisme est confirmé par Morbois et al.
(1983) qui ont effectué des essais d'arrache-
ment sur des barres métalliques munies de 1 ou
2 rondelles, jouant un r8le d'ancrage. Dans ce
cas (Fig.28), la mobilisation du frottement a
lieu sans radoucissement (absence de pic) car
l'essai a été réalisé i charges imposées et non
3 vitesse de déformation constante.

Le frottement entre un grillage et un sol dé-
pend de plusieurs paramétres, dont 1'état de
surface (aspérités, nervures) et la dimension
des mailles par rapport & celle des grains du
sol.
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et de La butée sur des banres munies de
rondefles d'ancrage
{d'aprds Monbois et Long, 1984)

Forsyth et Bieber (1984) ont comparé, & surfa-
ces identigues, un grillage métallique ou la
dimension moyenne de la maille est d'au moins
20 ecm et un grillage en matiére plastique
("Tensar") ou cette dimension est de 1l'ordre de
guelques centimétres. Les courbes efforts-
déplacements sous une contrainte normale de
34,5 kPa sont affines dans un rapport de 3 en-
viron, 1'effet de butée sur les éléments trans-
versaux étant beaucoup plus faible dans le cas
du Tensar.

Jewell et al. (1984) ont étudié le mécanisme du
frottement plan (coefficient "ps) entre les

grillages en matiére plastique et 1le sol en
réalisant des essais a la boite de cisaille-
ment, analysés au moyen de 1'équation:

¥os tgé
ng=1-u(1-?gi)

avec:

[ ] : angle de frottement interne du sol,

M : coefficient de frottement entre le gril-
ps ‘ :

’ lage supposé plan et continu et le sol,
6 : angle de frottement plan entre la matiére
plastique et le sol,
a : fraction de la surface totale du grillage

qui résiste au cisaillement.

Le coefficient a varie entre 0 et 1 en fonction
de la dimension des grains par rapport a la
maille du grillage (Fig.29), dimension qui gou-
verne la position de la surface de rupture par
rapport au grillage. Ces mémes auteurs ont
présenté une approche théorique (étude en
équilibre limite) combinant le frottement et la
butée pour estimer le coefficient de frottement
plan "pp dans l'essai d'arrachement, coeffi-

cient dont la valeur est bien sfir limitée a tge.
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B.2.3. Influence de la teneur en fines du sol
sur le frottement sol-inclusion.

Méme s'il est possible de construire des ouvra-
ges renforcés en sol fin: murs en Terre Armée
(Kawasho, 1979; Boden et Murray, 1979;
Battelino, 1981), murs en sol cloué (Schlosser
et Guilloux, 1983), la teneur en fines d'un sol
est en général un facteur déterminant du com-
portement de 1l'ouvrage renforcé et notamment du
frottement sol-inclusion. Dans la Terre Armée,
on limite & 15% le pourcentage en poids de
grains de dimension inférieure a 15um.

La figure 30 montre la raison du choix de cette
dimension de 15um. Des essais rapides de
cisaillement direct & la boite ont été réalisés
sur des échantillons saturés de sable mélangé a
du limon (diamétre des grains < 20um) et & de
l'argile pure dans des proportions variées. La
comparaison des valeurs du rapport de 1l'angle
de frottement interne du mélange L a 1'angle

de frottement interne du sable 00 en fonction

de 1la teneur en fines montrent que 1le limon
fait partie des fines et non du squelette gra-
nulaire.

Le frottement apparent sol-inclusion p* diminue
4 la fois avec la teneur en eau et la teneur en
fines du sol. Pour un sol passant de la teneur
en eau de l'optimum Proctor a la saturation,
des essais d'arrachement, d'armatures de Terre
Armée nervurées ont montré que la diminution
relative de p* est de 10¥ pour wune teneur en
fines de 5% et de 50% pour une teneur en fines
de 20%.

B.2.4. Influence des vibrations sur le
frottement sol-inclusion.

Richardson et Lee (1974), Murray et al. (1979)
ont réalisé des essais d'extraction de bandes
métalliques dans des massifs de sol renforcé
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soumis & des vibrations. Murray et al. ont mon-
tré gque, dans le cas de vibrations verticales
appliquées au sommet d'un mur en Terre Armée,
le coefficient de frottement dynamique u*d

était le méme que le coefficient de frottement
statique u*, & condition de considérer que la
contrainte verticale était diminuée d'une va-
leur correspondant a 1'amplitude de la vibra-
tion. On pourrait donc estimer que des vibra-
tions horizontales pourraient n'avoir aucun
effet sur le coefficient de frottement sol-
inclusion, ce qui n'a pas encore été vérifié
expérimentalement.

B.2.5. Influence de 1l'ondulation des inclusions

Bacot (1983) a étudié expérimentalement et
théoriquement 1'influence de 1'ondulation d'in-
clusions linéaires et flexibles. Cette ondula-
tion existe surtout dans le cas du renforcement
des sols rapportés (Terre Armée, renforcement
des remblais, radiers, etc.) obu la mise en pla-
ce des inclusions a lieu 1lit par 1lit sur une
surface de remblai qui n'est pas complétement
plane. Le coefficient de frottement apparent u*
varie exponentiellement en fonction de la somme
des variations angulaires BT de 1'inclusion par

rapport a 1l'horizontale. D'aprés
effet s'ajouterait a 1l'effet de 1la dilatance
pour expliquer les valeurs élevées du coeffi-
cient p*, lequel pourrait ainsi conserver des
valeurs supérieurs a tg®, méme a grande pro-
fondeur. Cet effet favorable de la flexibilité
peut cependant &tre compensé par un effet défa-
vorable de l'extensibilité de 1'inclusion dans
le cas des sols présentant une résistance rési-
duelle trés différente de la résistance de pic.

Bacot, cet

B.3. RENFORCEMENT TRIDIMENSIONNEL

Le renforcement de sols en place par des inclu-
sions orientées dans toutes les directions est
trés difficilement réalisable. Par contre, le
développement des géotextiles et des fibres
synthétiques a conduit & s'intéresser au ren-
forcement tridimensionnel de sols rapportés, en
y mélant soit des inclusions de faibles dimen-
sions (fibres, plaquettes), soit des fils con-



tinus (Texsol). Les matériaux
dans lesquels les grains sont tous plus ou
moins liés aux autres, sont plus proches des
bétons que ne le sont les matériaux renforcés
de fagon uni- ou bidimensionnelle. Leur
mécanisme de fonctionnement est complexe et
encore peu étudié; leurs applications sont
encore limitées en dépit de 1'intérét qu'ils
présentent.

ainsi obtenus,

B.3.1. Renforcement par fibres ou plaguettes.

La rupture d'un sable renforcé par de petites

inclusions trés résistantes (disques métalli-
gues) a été étudiée pour la premiére fois par
Hausmann (1976) & l'appareil triaxial. La rup-

ture se produit par défaut d'adhérence et est
caractérisée par un angle de frottement interne
apparent Oa gui augmente avec le rayon des dis-

ques et une cohésion qui reste limitée a 30 kPa
lorsque la dimension des inclusions ne dépasse
par Bmm. Ces résultats ont été confirmés par
Verma et Char (1978) qui ont réalisé un pro-
gramme de plus de 120 essais triaxiaux sur un
sable renforcé par de petites inclusions
métalliques de diverses formes.

L'utilisation de fibres naturelles ou synthéti-
ques, flexibles et de faible module de déforma-
tion (Gray, 1978, 1983), ou de plaquettes de
géotextiles (Hoare, 1979; Mercer et al., 1984),
montre gque la rupture du sable renforcé n'a,
dans ce cas, jamais lieu par cassure des inclu-
sions.

La figure 31 montre des essais effectués par
Gray (1983) A la boite de cisaillement direct
sur un sable renforcé par des fibres naturelles
selon la procédure mise au point par Jewell
(1980). Les fibres augmentent la résistance au
cisaillement du sol mais de fagon différente en
fonction de leur inclinaison, L'amélioration
optimale est obtenue pour une inclinaison de 60
correspondant & la direction de 1l'extension
maximale dans le sable seul. Il existe wune
contrainte normale critique 9 qui sépare les

courbes de rupture en deux zones: au-dela de 9y

la présence des fibres se traduit par une cohé-
sion mais n'augmente pas 1l'angle de frottement
interne; en-dega de 9 il y a seulement aug-

mentation de l'angle de frottement interne.

Ce phénoméne peut étre expliqué ainsi: dans le
premier cas, c'est le sol qui se rompt avant
les fibres compte tenu de leur extensibilité,
dans le deuxiéme cas la rupture se produit par
défaut d'adhérence et glissement des fibres
dans le sable. Il n'y a ainsi jamais de cassure
des inclusions.

Ce mécanisme de rupture est a comparer avec
celui correspondant a des inclusions rigides et
étudié & partir d’'essais triaxiaux sur un sable
renforcé par des armatures en feuille d'alumi-
nium, réguliérement espacées, mais inclinées
par rapport & l'horizontale (Laréal et Bacot,
1973). En interprétant les résultats en terme
d'influence de 1'inclinaison, on obtient des
courbes de rupture analogues a celles obtenues
par Gray, mais la contrainte 9y sépare dans ce

cas une rupture par glissement (o<oi) d'une

rupture par cassure des armatures (o>oi).

o Non renforce
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Fig.31: Influence de &'inclinaison des {4ibres
sun La courbe de nupture d'un sable renfored
(Gray, 1983)

Il apparait ainsi que dans un sol renforcé par
des fibres il n'y a pratiquement jamais de rup-
ture des fibres, sauf si celles-ci sont inex-
tensibles (métal) et trés longues. Il en résul-
te que le renforcement par fibres améliore la
ductilité du matériau, tout en restreignant la
dilatance (Gray, 1983).

on trouve un comportement mécanique analogue
dans le cas d'un sable renforcé par des pla-
quettes de grillage en matiére plastique
(Mercer et al., 1984) de 4 cm de coté et qui
constituent des inclusions trés souples. Jus-
gu'ad 0,6% en poids d'inclusions, et pour un
compactage donné, ce type de plaquettes n'aug-
mente pas 1'indice des vides du sable, contrai-
rement A4 ce gu'avait trouvé Hoare (1979) pour
un renforcement par de petites bandes de géo-
textile non-tissé. Il semble que la valeur de
la contrainte critique 9 soit faible, puisque

auteurs ce type de renforcement
sable, méme pour des
L'augmentation

d' aprés les
améliore la résistance du
niveaux de contraintes faibles.

de la contrainte déviatorique maximale est de
25 a 60%, pour un pourcentage de plaquettes en
poids de 0,19%. Il est probable que cette

faible valeur de o soit due 3 1'enchevétrement

important qui intervient entre le sol et les
inclusions par suite de la grande souplesse des
plaguettes.

B.3.2. Renforcement par fil continu: le Texsol.

Le principe du Texsol consiste a placer dans un

sol granulaire un ou plusieurs fils continus
(Leflaive, 1982) de fagon a obtenir un mélange
tridimensionnel désordonné de fils et de

grains. L'inclusion, qui est un fil synthétique
d'un diamétre de 1'ordre de O0,lmm, avec une
résistance de 1l'ordre de 10N, est entrainée par
un jet d'eau associé a une projection du sable

(Fig.32). Bien que la teneur pondérale en fil
soit faible (0,1 & 0,2%), les longueurs sont
non négligeables (environ 20cm par cm3 de

matériau).

233



Mur existant

Chemin a retablir

}

Remblai en Texsol

Mise en place du materiau

Fig.32: Texsof : nembfai de Caudebec-en-Caux
(Leflaive, 1983)

Un tel matériau présente un bon comportement
mécanique a la rupture, et surtout une bonne
résistance a l'érosion, ce qui n'est pas le cas
des autres matériaux renforcés. Sa mise en
oeuvre a nécessité de nombreuses études avant
de pouvoir atteindre des débits de 30 tonnes a
1'heure, nécessitant la projection d'environ
3000 km de fil! Enfin, une fois le matériau mis
en place, il est trés difficile de 1l'enlever ou
de le détruire.

La figure 32
faite avec
s'agissait
falaise

montre la premiére réalisation

ce matériau (Leflaive, 1983). Il
de réparer un glissement dans une
de craie en rétablissant un chemin de

créte. Il a été mis environ 300 m3

avec un talus a4 60° sur 1l'horizontale et dans
des conditions d'accés difficiles. La tenue a
long terme du talus s'est avérée excellente.

de Texsol

La présence de fils continus améliore la résis-
tance et la ductilité du sable. Il y a création
d*une véritable cohésion isotrope d'une valeur
de 100 & 250 kPa. Il semble par ailleurs que le
module du sol ne soit pas amélioré, ce qui peut
se comprendre d'aprés le mécanisme en jeu.

D'aprés Leflaive, dans le mécanisme de renfor-
cement par fil continu interviennent, outre
1'interaction de frottement le long du fil, les
deux interactions suivantes:

1. l'effet de courbure du fil qui, associé au
frottement, augmente de fagon trés importan-
te la résistance au glissement. Ce phénoméne
est analogue a celui étudié théoriquement et

expérimentalement par Bacot (1981) (voir
paragraphe B.2.5.);
2. 1'effet d' enchevé@trement tridimensionnel,

grace auquel chaque volume de sol est enrobé
par un grand nombre de fils.

Parmi les applications envisageables de ce ma-
tériau, on peut citer: les souténements de
talus, les fondations sur sols compressibles,
le renforcement de remblais notamment immergés,
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les routes a chaussées souples, la création de
massifs anti-sismiques.

B.3.3. Comparaison des différents renforce-
ments tridimentionnels.

Il est intéressant de constater que les inclu-
sions déformables en matériau synthétique, au-
dela d'une certaine contrainte normale o, aug-

mentent la résistance d'un sable en créant une
cohésion, mais sans changer 1'angle de frotte-
ment interne, et cela quelle que soit leur for-
me (fibres, plaguettes ou fil continu). Le ta-
bleau III montre 1l'ordre de grandeur de cette
cohésion en fonction du type d'inclusion pour
une mé&me teneur pondérale en inclusions (envi-
ron 0,2%). On remarque que l'effet de 1la lon-
gueur des fibres est sensible; mais il est 1li-
mité car au-dela d'une longueur de 10 a 15 cm
il n'y a plus d4'augmentation de la résistance.
En outre, le mécanisme de renforcement se
complique lorsque l'on passe des fibres aux
fils continus.

Plaquettes ! Fils

1 1 Fibres ! !
I Inclusions ! Sem 153 ! de grillage 1 continus 1
1 1 20em 1 (A x bem) ! |
1 !
1 ! ! 1 |
| COHESION ! 10kPa  100kPa I S50kPa I 200kPa 1
! 1 ! ! !
1 1
I TYPES 1 Frottement ! .frottement I .Frottement 1
1 ! .Extensibilité ! .Extensibilité ! .Extensibilité 1
1 DYINTER- I ! .EnchevBtrement ! .Enchevétrement !
! ACTION I 1 1 Effet de !
! | 1 ! courbure 1

Tableau I11: Valeuns de La cohésion et types
d interaciion dans un sable renfoncé par des
inclusions synthétiques.

B.4. RENFORCEMENT PAR COLONNES DE SOL

Depuis une dizaine d'années, de nombreux procé-

dés se sont développés ou ont été inventés, qui

consistent a3 renforcer un sol de fondation par

des colonnes de sol i résistance améliorée. On

peut schématiquement distinguer les trois tech-

niques suivantes:

1. colonnes ballastées ou en sol granulaire
densifié,

2. colonnes de sol stabilisé en place,

3. colonnes de sol en place injecté sous haute
pression.

ballastées consistent & réaliser
un pieu en sable ou en gravier généralement au
sein d'un sol mou, par l'utilisation d'un vi-
breur, d'un tube vibrant ou d'un tube battu. Le
principe en est relativement ancien puisqu'il a
été développé en Allemagne il y a plus de 50
ans. De nombreuses variantes techniques ont été
développées (Aboshi et al., 1979; Wallays et
al., 1984). On peut également rapprocher de ce
principe le procédé de la substitution dynami-
que (Kruger et al., 1980) qui consiste a réali-
ser les colonnes en utilisant le compactage
dynamique développé par Ménard.

Les colonnes



Les colonnes ballastés ont fait 1'objet de tout
un rapport général dans un congrés (Greenwood
et Kirsch, 1983) et ont été traités dans les
rapports généraux de divers congrés internatio-
naux (Schlosser et Juran, 1979; Mitchell, 1981;
Schlosser et al., 1983). On n'analysera dans ce
rapport que le procédé de la substitution
dynamique.

Les colonnes de sol stabilisées en place sont
limitées aux argiles molles et wutilisent le
principe de l'adjonction de chaux ou de ciment
au cours d'un malaxage au sein du sol en place.
Le procédé a été développé de fagon indépen-
dante au Japon (Okumara et al., 1972; Okumara
et Terashi, 1975) et en Suéde (Broms et al.,
1975). Limitée au début i une dizaine de métres
de profondeur, la technique s'est bien amélio-
rée et des machines spéciales (Fig.33) permet-
tent maintenant un traitement jusqu'a 70m de
profondeur, avec des sections traitées en une

seule passe allant jusqu'a 10 m2 de surface. On
peut réaliser des fondations de formes variées
(puits, panneaux, etc.). Cette technique a été
et reste trés utilisée au Japon pour la cons-
truction de quais portuaires et Terashi (1982)
en a fait une synthése assez précise. Le procé-
dé des colonnes de sol stabilisé ne sera pas
traité dans ce rapport.

La technique des colonnes de sol injecté par
jet sous haute pression (jet grouting) a été
mise au point en 1970 au Japon par Nakanishi.
Elle n'a cessé depuis de se développer, tant
dans la technologie que dans les applications.

Moteur hydraulique

Tuyau dinjection Lames rotatives

du coulis de ciment

Lames rotatives

Sol stabilisé

Fig.33 : Machine penmettant La néatisation de
colonnes de s0f stabilisé & grande profondeur

B.4.1. Substitution dynamique.

Ce procédé mis au point par la Société Ménard
consiste a mettre en place une colonne granu-
laire par pilonnage et refoulement du sol
(Fig.34). Il y a une certaine similitude avec
la consolidation par picots (Gigan, 1975) mais
les masses des pilons mises en
les possibilités du procédé.

L' expérience montre (Kruger et al., 1980;
Gambin, 1984; Liausu, 1984) gque l'on peut réa-
liser & partir de cette technique des puits

ballastés de grand diamétre (3m) dans des sols
compressibles, jusqu'a 6 a 7 m de profondeur

jeu augmentent

Pilonnage

REMBLAI

SOL

OMPRESSIBLE

Fig.34: Réalisation de colonnes panr
substitution dynamique (Krugen et al., 1980)

maximale. La profondeur dépend de 1'énergie
mise en jeu: 4 & 5 m pour 250 a 350 txm et 6 a
7 m pour 700 & 1000 txm. Le diamétre réel des
puits est toujours plus grand que 1le diamétre
du pilon, par suite d'un refoulement latéral
important du sol. Lorsque le maillage est
serré, le sol entre les puits est soumis a une
forte compression latérale qui peut améliorer
sensiblement sa résistance.

Le dimensionnement du sol de fondation ainsi
renforcé comprend d'une part la vérification de
la stabilité de chaque puits, d'autre part le
calcul des tassements, calcul d'autant plus
important que 1la longueur des colonnes est
limitée.

En fait, cette technique différe des colonnes
ballastées classiques par les points suivants:

1. une mise en place des colonnes par refoule-
ment complet du sol,

2. la propreté du chantier (pas d'eau),

3. une forte compression latérale du terrain,

4. une profondeur limitée.

B.4.2. Injection par jet sous haute pression.

L'injection classique de coulis de ciment n'est
pas possible dans les sols plus fins que les
sables moyens et toute injection chimique est
impossible lorsque la teneur en fines (<80um)
est supérieure a 20% (Mitchell, 1981). L'injec-
tion par jet sous haute pression permet de des-
cendre en dessous de ces limites en utilisant
le pouvoir de pénétation d'un jet de coulis de
ciment dont la pression a 1la sortie de la buse
est de 20 a4 60 MPa. Sous cette pression le sol
en place est désagrégé puis mélangé au coulis
de ciment.

Ce principe de base a été modifié par ajdonc-
tion d'air comprimé au jet de coulis, ce qui
permet 4'augmenter le pouvoir de pénétration,

comme le montre la figure 35 qui donne les va-
riations de la pression dans un jet d'eau en
fonction de la distance a 1la buse et de la na-
ture du milieu environnant (Miki et Nakanishi,
1984). Baumann et Dupeuble (1984) citent une
augmentation observée de 40% dans la distance
de pénétration d'un jet enrobé d'air dans un
remblai de scories.

Sur le plan pratique, la méthode consiste a
injecter en profondeur, autour d'une tige munie
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) o ~ Jet d'eau
*» dans l'air
o = . N
o S Jet d eau N
= dans l'eau N
s N\
x A
f Jet d'eau  \
enrobe d'O\r, \
0,5 dans I'equ
\
\
0,2 1 ! ! \
00! 0,05 o, 05 | 5

Distance ala buse (m)

Fig.35: Varniations de £a pression dans des fets
d'eau sous haute pressdion initiale (Miki, 1984)

d'une buse a jet horizontal, au fur et a mesure
de la remontée de la tige. Aprés durcissement
du coulis, on peut obtenir soit des colonnes
(par rotation de la tige), soit des barrettes.

En dehors des congrés internationaux de méca-
nique des sols, plusieurs symposiums ont traité
de ce sujet, parmi lesquels:

- le Symposium sur "Soil and rock improvement
techniques including geotextiles, Reinforced
Earth and modern piling methods". Bangkok
(1982);

- le Colloque international sur le Renforcement
en place des sols et des roches. Paris (1984).

Le procédé a été inventé au Japon en 1970

montre les quatre méthodes qui ont été succes-
sivement développées au Japon (Miki et
Nakanishi, 1984); il y a eu progressivement
évolution de 1l'injection seule vers une injec-
tion combinée & une substitution partielle ou
méme totale. Le procédé est bien adapté aux
sols fins (argiles et limons), mais également
aux sables et graviers.

Les applications principales de ce type d'in-
jection sont, soit le renforcement par création
d'inclusions résistantes, soit 1l'étanchement
puisque la perméabilité des sables et des sols

fins est réduite aux environs de 10_9m/s
(Aschieri et al., 1981; Baumann et Dupeuble,
1984). Les domaines d'application sont multi-
ples, car comme pour les colonnes stabilisées,

il est possible par recouvrement de créer des
éléments ou zones continues de sol injecté et
consolidé; on peut citer: les fondations pro-
fondes, les diaphragmes d'étanchéité, les re-
prises en sous-oeuvre, les tunnels (réalisation
de prévoltes), les ouvrages de souténement
d' excavation.

Le diamétre des colonnes est un paramétre im-
portant du dimensionnement. Il est directement
1ié au pouvoir de pénétration et de découpage

du jet, lequel est difficile & appréhender sur
le plan théorique, car les mécanismes exacts
sont encore assez mal connus (Gilbert, 1981;

Robinet, 1984). Il dépend de la méthode utili-
sée, de la nature du sol et des paramétres
d' exécution (Baumann et Dupeuble, 1984).

La résistance des sols ainsi injectés est im-
portante. Miki (1982) cite les caractéristiques

(Miki, 1973; Yahiro et al., 1973). Depuis, la £g=2'i ‘cl M?a;t§:ig 'go_;o pour une B:Egziz ::
technologie a beaucoup évolué et la figure 36 sistance n u 7 :
[METHODE ET PRINCIPE CCP : Jet de coulis JSG : Jet de coulis [ CJG : Semi-substitution [ SSS-MAN Substitution par
sous haute pression sous haute pressiomn, [ par jet d'eau sous circulation inverse avec
| enrobé d'air haute pression, enrobé | jet d'eau sous haute pres-
d'air sion, enrobé d'air
cce Jsp] CJ6 | SSS-MAN |
| \!/ 1 compressaur f - compresseur \L
= e ol ==} o alr pompe aspirante
| 5 ‘d;ﬁmmw | {
pompe @ ;J E )7 acoulis i ey [*«' 1 ™ pompe &
1IEMA -—-J-J--_—E- E] trés houte ~—pompe @ st ‘qucf 0' tube™ J\ A m tres haute
ool { e B :reess:?:r:e il ’or::esss%\iwe e ; ’T/ C pression
o - »h; TR el
TR~ “"?“1“5 ::gﬂ/lseg ﬁ {r_'!_ palpeur o ondes
Jw=—=t% Diamatre: J< Diamatre: == Diamétre: b Diométre
' 0,3-0,5m = 0,8-2,0m P |,5-3,0m 2,0-40m
-
INJECTION SEULE INJECTION AVEC INJECTION ET REMONTEE | . EXCAVATION COMPLETE
FAIBLE REMONTEE DE BOUES AVANT REMPLISSAGE
DE BOUES
Pression du jet Pression du jet Pression du jet . Pression du jet
ARCIEA ARG 20 MPa 20 MPa 30 - 40 MPa 60 MPa
SOLS : Argiles et SOLS : Argiles, SOLS : Argiles, SOLS : Argiles, limons,
limons, sables limons, sables, limons, sables sables, graves
graviers

Fig.36: Mdthodes d'infection pan fet sous haute pression développles

au Japon

(d'apres Miki et Nakanishi, 1984)
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Dupeuble (1984) donnent les valeurs suivantes
de la résistance a la compression simple pour
des rapports eau/ciment du coulis compris entre
0,67 et 1,0: limons (0,3-1Mpa), sables (0,5-1,4
MPa), graviers (0,6-1,8 MPa).

Il semble que les sols soient injectés de fagon
assez uniforme et qu'il n'y ait pas trop de
dispersion dans les propriétés mécaniques.

Par diffusion du coulis et compactage, il y a
augmentation des caractéristiques mécaniques
des terrains autour des colonnes, jusqu'a 0,5 a
1,0 m au-deld du sol injecté.

B.5. LE CLOUAGE DES SOLS

Le clouage des sols est une technique de ren-
forcement des terrains in situ par inclusions
linéaires travaillant & la traction et au ci-
saillement. Ces inclusions sont généralement
mises en place dans des forages, puis scellées
avec un coulis; elles peuvent aussi &tre bat-
tues ou vibrofoncées. Cette technique s'est
principalement développée depuis une dizaine
d' années dans deux domaines: les souténements
des excavations et la stabilisation des pentes.
Dans le premier cas, les inclusions sont pla-
cées subhorizontalement et 1'effort majeur est
la traction; dans le second cas, les inclusions
sont plutét verticales et l'effort majeur est
le cisaillement. Nous traiterons uniquement
dans ce rapport des ouvrages de souténement en
sol cloué.

B.5.1. Mécanisme et comportement des murs de
soutenement en sol cloue.

Un mur en sol cloué présente une grande simili-
tude avec un mur en Terre Armée. Dans les deux
cas, les tractions le long des inclusions ne
sont pas maximales prés du parement, mais & une
certaine distance 4 1l'intérieur du mur
(Schlosser et Juran, 1979). La ligne des trac-
tions maximales sépare une zone active, ou le

Déplacements: x 102

Zones de 30l en plasticite

sol entraine les inclusions, d'une zone de ré-
sistance, ou le sol retient les inclusions.
Cependant, deux différences principales sépa-
rent les deux techniques (Schlosser, 1983):

1. Un mur en sol cloué est construit en descen-
dant, alors qu'un mur en Terre Armée est
réalisé en montant. Il en résulte des champs
de déplacements assez différents comme le
montrent des études par la méthode des élé-
ments finis (Shafiee, 1983), (Fig.37). Dans
un mur cloué, les déplacements horizontaux
sont concentrés en téte, alors que dans un
mur en Terre Armée ils le sont plutdt en
partie basse. De nombreuses observations
expérimentales confirment ce point (Stocker
et al., 1979; Cartier et Gigan, 1983); Shen
et al., 1981; Juran et al., 1984).

2. Dans un mur en sol cloué, les inclusions
peuvent mobiliser, en plus de la traction,
des efforts de flexion et de cisaillement
compte tenu de leur inertie et de leur di-
rection qui peut &tre trés différente de la
direction horizontale.

Une synthése sur des murs cloués ayant fait
1'objet d'observations montre que le déplace-
ment horizontal en téte est compris entre
H/1000 et 3H/1000 (Guilloux et Schlosser,
1983). Les phases d'excavation successives
conduisent en fait & des déplacements horizon-
taux dans la masse, supérieurs a ceux qui ré-
sulteraient de la construction d'un mur en
Terre Armée de méme géométrie. Cela conduit a
des tractions maximales dans les inclusions
légérement plus fortes en téte mais beaucoup
plus faibles dans le reste du mur. De méme, la
distribution correspondante de la pression des
terres est beaucoup plus parabolique, méme si
la position de la ligne des tractions maximales
n'est pas modifiée (Juran et al., 1984).

L'inclinaison des inclusions a une grande
influence sur le comportement des murs cloués.
Dans le cas d'inclusions plongeantes a partir
du parement, les déplacements horizontaux du

MUR EN TERRE ARMEE
Armotures horizontales)

MUR EN SOL CLOUE

MUR EN SOL CLOUE
(Barres horizontales) Barres inclineas a 30 sur I horizontale)

Fig.37%: Comparaison entre Les comportements d'un mur en Terre Axmée et de muns en a0l cloul

{(Méthode des ce&ments {inis)

(Shafiee, 1983)
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massif cloué ont tendance & s'accentuer avec
1'inclinaison et la ligne des tractions maxima-
les a reculer & l'intérieur du massif cloué,
comme cela a été montré a4 la fois théoriquement
par la méthode des éléments finis (Shafiee,
1983) et expérimentalement en modéle réduit
(Juran et al., 1984). L'augmentation des dépla-
cements qui atteint 100%¥ pour une inclinaison
de 20° conduit a des tractions plus faibles qui
se rapprochent de la ligne Ka.

Ces mémes auteurs ont étudié l'effet de 1'iner-
tie des inclusions sur les déplacements hori-
zontaux et sur la répartition des tractions
maximales dans les inclusions. Les calculs en
€léments finis montrent que dans le cas de
barres horizontales de grande inertie, les
tractions maximales ne sont pas modifiées et
les efforts tranchants qui se développent res-
tent limités & de faibles valeurs ne dépassant
pas en moyenne 5% des valeurs de ces tractions.
Ces résulats sont confirmés dans les essais en
modéle réduit tant que les déplacements du
parement restent faibles; par contre au voisi-
nage de la rupture de grands efforts tranchants
peuvent étre mobilisés et conduire & une rup-
ture par cassure des armatures en cisaillement
et non plus en traction.

B.5.2. Dimensionnement des murs en sol cloué.

Contrairement au cas de la Terre Armée pour
laguelle on utilise une méthode de dimensionne-
ment locale (Schlosser et Segrestin, 1979) pre-
nant en compte les forces de traction dévelop-
pées dans les armatures, les murs en sol cloué
sont généralement calculés 3 partir de méthodes
globales a 1'équilibre limite wutilisant des
surfaces de ruptures potentielles arbitraires,
soit planes (Stocker et al., 1979), soit circu-
laires (Schlosser, 1981, 1983), parfois parabo-
liques (Shen et al., 1982). La raison en re-
vient a la diversité des paramétres, notamment
géométriques (inclinaison du parement, incli-
naisons des barres, talus en té&te, longueurs
des barres), qui interviennent dans ce type
d'ouvrage et qui peuvent difficilement é&tre
tous pris en compte dans une méthode locale. A
l'inverse les méthodes globales présentant
1l'inconvénient de faire travailler les inclu-
sions de fagon uniforme & l'intérieur du mur,
sans tenir compte du comportement réel en
déformation. Leur calage sur des ouvrages réels
et notamment sur des ouvrages ayant subi des
ruptures est pour cette raison indispensable.

Dans ces méthodes & 1'équilibre limite, le cal-
cul est généralement fait & partir d'une métho-
de des tranches dans laquelle interviennent la
force de traction Tn et parfois l'effort tran-

chant Tc de chaque barre traversée par la sur-

face potentielle de rupture. On aboutit a un
systéme de critéres multiples qui, dans le cas
le plus général (TC#O) correspond aux ruptu-

res suivantes (Schlosser 1981, 1983):

1. la rupture du sol, avec le critére classique
de Mohr-Coulomb,

2. 1'arrachement de 1'inclusion dans la zone
résistante auquel correspond le critére de
frottement sol-inclusion,

3. le poingonnement du sol par 1'inclusion sous
1*'action des contraintes normales & 1l'inclu-
sion,
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4. la rupture de 1'inclusion, généralement

associée a un critére de Tresca.

2

Les valeurs respectives de Tn et de Tc a la

rupture sont déterminées a partir de ces divers
critéres en utilisant le principe du travail
maximal.

L'utilisation des méthodes globales a 1'équili-
bre limite est parfaitement justifiée lorsque
le dimensionnement est réalisé en vérifiant la
stabilité & chaque phase d'excavation; ce qui
doit normalement é&tre fait si 1l'on souhaite
éviter des incidents lors de la construction.
On rejoint dans ce cas un dimensionnement du
mur de type local.

Juran et Beech (1984) ont développé une méthode
locale a 1'équilibre limite permettant de cal-
culer les tractions maximales dans les lits
d'inclusions et qui est la suite de travaux
antérieurs sur le dimensionnement de la Terre
Armée (Juran, 1977). On considére une surface
de rupture circulaire le long de laquelle 1la
contrainte normale est calculée & partir de
1'équation de KoOter. La surface du mur est
horizontale, mais 1l'on peut tenir compte a la
fois d'une inclinaison du parement et d'une
inclinaison des armatures. Les résultats sont
en bon accord gqualitatif avec les résulats
expérimentaux en modéle réduit, mais la méthode
est quantitativement un peu pessimiste. En
outre elle ne permet pas encore de prendre en
compte de cohésion du sol.

La figure 38 montre une comparaison entre trois
méthodes de dimensionnement: la méthode globale
avec rupture circulaire, la méthode locale pré-
cédente et la méthode locale classiquement uti-
lisée pour les murs en Terre Armée. L'ouvrage
considéré est un mur expérimental en Terre
Armée de 6 m de hauteur qui a été rompu par
corrosion accélérée des armatures (Guilloux et
Jailloux, 1979). La méthode globale donne une
bonne valeur du coefficient de sécurité, mais
la surface de rupture observée est assez diffé-
rente du cercle calculé. La méthode précédente
est pessimiste (F = 0,6).

n

METHODE GLOBALE

(rupture circulaire

- =
/
-
S METHODE LOCALE
R SEMI-EMPIRIQUE
3 (Terre Armee)
- I
5 prea
] /,/ METHODE LOCALE
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B.6. CONCLUSION ET SUJETS DE DISCUSSION

Les sujets et les techniques précédemment trai-
tés montrent que les mécanismes du renforcement
des sols et le comportement des ouvrages en sol
renforcé sont dominés par le probléme des dé-
formations:

- Le frottement entre un
inclusion résistant & 1la traction apparait
ainsi fonction de deux paramétres essentiels:
la zone de sol en dilatance autour de 1l'inclu-

sol granulaire et une

sion et la déformabilité relative de 1'inclu-
sion par rapport au sol. Les grillages et au-
tres inclusions de ce type mettent en jeu des
phénoménes complexes qui méritent des recher-

ches approfondies. Enfin on sait peu de choses
3 1'heure actuelle sur le frottement sous vi-
brations, et le frottement avec les sols inter-
médiaires, comportant une assez forte propor-
tion de fines, nécessite des études complémen-
taires.

- Le renforcement tridimensionnel par fibres,
plaquettes ou fil continu synthétiques s'avere
intéressant par ses propriétés et par ses
applications. L'étude du mécanisme d'inter-
action montre qu'il n'y a pratiquement jamais
de rupture des inclusions dans le renforcement
par fibres ou plaquettes compte tenu de leur
déformabilité. Le Texsol, qui met en jeu des
interactions complexes, mériterait guelques
publications approfondies sur ses propriétés
mécaniques.

- Le renforcement des sols de fondation par
colonnes soit de sol granulaire, soit de sol en
place stabilisé ou injecté, constitue mainte-
nant un domaine important du renforcement des
sols. Des méthodes rationnelles de dimensionne-
ment tenant compte de 1l'interaction et de la
cinématique réelle de 1la rupture s'avérent
nécessaires.

- Le clouage des sols utilisé dans les souténe-
ments d'excavations présente, en dépit d'une
analogie certaine, des différences assez nettes
avec la technique maintenant classique de la
Terre Armée. Le mode de construction, l'incli-
naison des barres, 1leur raideur influencent
assez sensiblement le champ des déplacements au
sein du massif armé.

Les sujets suivants mériteraient d'étre discu-

tés:

1. Procédures des essais d'extraction d'inclu-
sions in situ. Comparaison entre essais par
paliers de chargement et essais a vitesse de
déplacement constante.

2. Comparaison entre le frottement statique sol-
inclusion et 1le frottement sol-inclusion
sous vibrations.

3. Comparaison entre les propriétés mécaniques
des diverses techniques de renforcement tri-
dimensionnel.

4. Dispersion des propriétés mécaniques dans
les colonnes de sol stabilisé ou injecté.

5. Mécanisme de découpage et d'injection des
sols par jet sous haute pression.

6. Méthodes de dimensionnement des fondations
renforcées par colonnes de sol.

7. Méthodes de dimensionnement des souténements

d'excavations en sol c¢loué et des pentes
stabilisées par clouage.

C. GEOTEXTILES

C.1l. INTRODUCTION

On appelle "géotextile" tout textile synthéti-
que perméable, introduit dans un sol pour faire

partie d'une structure géotechnique. Les géo-
textiles sont devenus d'importants matériaux
de construction durant ces derniéres années.
Leur utilisation croissante résulte d'une part
de leurs propriétés (facilité de mise en oeu-
vre, surveillance réduite et en général bonne
durée de vie) et d'autre part de leur faible
colit par rapport aux autres solutions plus
conventionnelles.

Le terme "géotextile" est aussi utilisé dans un
sens plus large pour désigner des matériaux a
structure bidimensionnelle tels que: bandes
tissées, matelas, filets, grillages ("géogril-
lages") et méme membranes. Le terme de "géomem-
brane" désigne les membranes imperméables uti-
lisées en association avec le sol pour consti-
tuer des réservoirs de liquides ou des boues.
Les géomembranes ne seront pas discutées dans
ce rapport.

Les géotextiles sont constitués a partir de dé-
rivés hydrocarbonés, principalement le polypro-
pyléne et le polyester, produits sous forme de
fibres variées tels que monofilaments, multifi-
laments, fibres courtes, bandes tres fines,
etc... Ces fibres sont ensuite assemblées de
facon tissée ou non tissée pour constituer les
divers types de géotextiles.

Les géogrillages sont généralement constitués
en matiére plastique, mais ils peuvent étre
également en bois, métal ou bambou. Les plus
courants sont réalisés a partir de matiére
plastique extrudée ou de feuilles de polymeére
perforées qui sont ensuite étirées dans une ou
deux dimensions de telle fagon que les fibres
acquiérent un haut degré d'orientation molécu-
laire.

Géotextiles et géogrillages peuvent é&tre combi-
nés pour former des matériaux composites.

La figure 39 montre les principaux types de
géotextiles, considérés au sens large du terme.

Koerner et Welsh (1981), Rankilor (198l), Gourc
(1982), Giroud et Carroll (1983), Christopher
et Holtz (1984) ont donné des descriptions
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Jewell et al. (1984)

détaillées des géotextiles, géogrillages et
matériaux composites courants. Ils en ont par
ailleurs répertorié les applications dans le
génie civil (plus de 60), ainsi que les diver-
ses fonctions., Ces derniéres sont principale-
ment au nombre de quatre: filtration, drainage,
séparation et renforcement. Dans de nombreuses
applications ces fonctions peuvent étre asso-
cides, le géotextile ayant, en plus d'une fonc-
tion premiére, une ou plusieurs fonctions
secondaires., Cela constitue l'un des atouts des
géotextiles.

Le nombre de fonctions que peut remplir un géo-
textile dépend de ses propriétés physiques et
mécaniques. Celles-ci couvrent wune large gamme

compte tenu de la variété existant dans les
géotextiles: types, épaisseurs, compositions,
etc., et le seul moyen pratique de bien les

connaitre est de les déterminer en laboratoire
par des essais précis et bien définis.

Les propriétés des géotextiles peuvent &tre di-
visées en trois catégories: les caractéristi-
ques générales, les paramétres d'identification
et les propriétés d'interaction sol-géotextile.

a. Les caractéristiques générales sont fournies

par le fabricant; elles comprennent le type
de polymére et son mode de fabrication, le
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poids, 1l'épaisseur, 1le poids volumique et
les caractéristiques des rouleaux (longueur,
diamétre et poids).

d*identification résultent
d'essais standardisés. Ils peuvent compren-
dre des paramétres mécaniques tels que la
résistance et le module de traction, la ré-
sistance au fluage, la résistance de coutu-
re, la résistance au déchirement et la ré-
sistance a la perforation.

b. Les paramétres

N

Ils comprennent aussi des paramétres liés a
la durabilité tels que la résistance a 1l'a-
brasion, la sensibilité aux rayons ultravio-
lets et aux radiations, la résistance chimi-
que et biologique, ainsi que la sensibilité
a la température. Un certain nombre de ca-
ractéristiques hydrauliques font également
partie de ces paramétres d'identification.

Les paramétres d'identification ne devraient
pas étre utilisés directement dans le dimen-
sionnement car 1ils ne sont pas représenta-
tifs du comportement réel en place. En effet,
les essais correspondants sont réalisés sur
des échantillons de géotextile qui ne sont
pas confinés par le sol et cela peut avoir
une importance notable, particuliérement
dans les systémes en sol renforcé.

c. Les propriétés d'interaction sol-géotextile
sont obtenues & partir d'essais en labora-
toire et d'études sur le comportement en
place.

Cette partie du rapport, consacrée aux géotex-

tiles, sera essentiellement limitée a l'utili-

sation des géotextiles en tant qu'éléments de
renforcement. Les géotextiles offrent en effet
un certain nombre d'avantages qui rendent leur
utilisation intéressante dans certaines struc-
tures en sol renforcé. Leur souplesse et leur
relativement bonne durabilité a permis de les
utiliser avec succés dans les remblais, les
pentes et les chaussées. Dans le dimensionne-
ment, 1'aspect le plus important est 1l'inter-
action sol-géotextile et son influence sur la
réponse du systéme renforcé. On présentera dans
cette section du rapport 1les résultats des re-
cherches récentes sur cette interaction, puis
on en analysera les applications aux chaussées,
remblais et talus renforcés par des géotextiles.

C.2. INTERACTION SOL-GEOTEXTILE

C.2.1, Caractéristiques de résistance et de
deformabilite.

Contrairement a ce qui se passe pour les autres
inclusions, la déformabilité et 1la résistance
des géotextiles non tissés croissent avec la
pression de confinement exercée par le sol sur
le géotextile. Ce phénoméne, qui a été étudié
par McGown et al. (1981), résulte d'une part de
ce que la pression de confinement augmente les
contraintes de frottement qui se développent
entre les fibres et, d'autre part, de ce que
les grains de sable en contact de plus en plus
étroit avec les filaments s'opposent a leur
glissement et a leur réorientation.



Plusieurs chercheurs ont étudié la déformabili-
té et la résistance des géotextiles au sein du
sol. Leurs approches ont consisté a réaliser
soit des essais triaxiaux classiques sur des
échantillons de sable renforcé par des disques
de géotextiles (Broms, 1977; Gray et al.,
19682; Holtz et al., 1982), soit des essais en
déformation plane (McGown et al., 1978), soit
des essais de traction de géotextiles confinés
(McGown et al., 1981, 1982). Les essais de
traction sous pression de confinement nécessi-
tent généralement un appareillage relativement
complexe car 1l'échantillon de géotextile doit
&tre placé au sein d'un lit de sable. Cepen-
dant, Christopher (1983) a proposé un appareil
trés simple pour déterminer la courbe effort-
déformation en traction d'un géotextile enter-
ré. Le systéme peut &tre installé sur une boite
classique de «cisaillement direct. Les deux
extrémités de 1l'échantillon de géotextile sont
fixées entre deux fines plaques métalliques
(Fig.40); l'une est bloquée sur l'arriére de la
boite et 1'autre est libre et peut étre mise en
traction. Il n'a pas encore été publié de
comparaison avec les résultats des autres
méthodes.

Charge &

Ty
) .m

GEOTEXTILE
Force de traction z

Bande “de geotextile
(collée entre deux SOL
plaques métalliques)

Fig.40: Mesure de La nésistance du géolextile
au sein du sof (Christophen, 1983)

La figure 41 montre l'effet de la pression de
confinement sur les courbes effort-déformation
en traction de deux géotextiles (McGown et al.,
1981). Les modules de déformation du Bidim U24
augmentent d'environ 200 a 250%, lorsque la

pression de confinement passe de 0 a 100 kPa.
Pour le Terram 1000, dont la structure initiale

est plus rigide, 1'augmentation est plus fai-
ble.
L'effet du confinement est beaucoup moins im-

portant pour les géotextiles tissés et peut é&tre
négligé.

C.2.2. Frottement et adhérence entre le sol et
le geotextile.

Le frottement (ou 1'adhérence dans le cas des
sols cohérents) entre un géotextile et le sol
constitue 1'un des paramétres du dimensionne-
ment lorsque des géotextiles sont utilisés com-
me éléments de renforcement dans des ouvrages
comme les remblais sur sols mous, les chaussées
ou les talus. Ce frottement dépend des caracté-
ristiques de résistance au cisaillement du sol,
mais aussi de 1l'extensibilité du géotextile.

————— | Pression de
onfinement
) (kN/m2

| ——— Non confine

o or = ]
i BIDIM U24 ‘

TERRAM 1000

~

Force de traction par matre de largeur (kN/m)
Force de traction par matre de largeur (kN/m)

1 | L J 1 = 1 |
5 10 5 20 X 5 10 15 20
Déformation axlale (%) Deformation axiale (%)

Fig.41: Effet de £La pression de confinement
sun Le comportement de géotextiles non 1i484¢s
(McGown et al., 1981)

On utilise deux types d'essais de laboratoire
pour mesurer le frottement sol-géotextile:
l'essai d'extraction et 1'essai de cisaillement
direct. Dans l'essai d'extraction, 1'élément de
géotextile est placé au sein du sol dans une
boite munie d'une fente permettant de le tirer.
Dans l'essai de cisaillement direct, le sol est
placé dans la demi-boite supérieure et vient
frotter sur le géotextile qui est placé a la
surface de la demi-boite inférieure.

Dans le renforcement des sols, les inclusions
souples sont soumises a des efforts de trac-
tion; on peut donc penser que l'essai d'extrac-
tion est le mieux adapté pour étudier 1l'inter-
action de frottement (Holtz, 1977; Mitchell et

Schlosser, 1979). Cependant plusieurs cher-
cheurs (Bell et Hicks, 1980; Jewell, 1979;
McGown, 1979) ont suggéré que 1l'essai de ci-

saillement direct était plus approprié car le
champ des déformations au sein d'un massif de
sol renforcé n'est pas le méme que dans un
essai d'extraction. En outre, dans le cas 4'in-
clusions inextensibles, le coeffient de frotte-
ment plan déterminé dans un essai de cisaille-
ment direct est toujours plus faible que celui
résultant d'un essai d'extraction; il n'y a en
effet pas de dilatance emp&chée dans 1'essai de
cisaillement direct, alors que ce phénoméne
existe dans l'essai d'extraction, dés que la
largeur de 1'inclusion est sensiblement plus
faible que celle de la boite. Enfin, 1l'essai de
cisaillement direct est simple, il ne nécessite
pas d'appareillage complexe et il a été stan-
dardisé notamment par le comité D35 de 1'ASTM
sur les géotextiles.
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Collios et al. (1980) proposent de choisir en
pratique entre l'essai d'extraction et l'essai
de cisaillement direct en comparant les dépla-
cements relatifs des sols et du géotextile dans
1'ouvrage étudié et dans les essais. La figure
42 indique, pour quelques cas typiques d'utili-
sation de géotextiles, les essais les mieux
adaptés pour l'étude en laboratoire du frotte-
ment du sol et du géotextile.

Sur cette figure, les efforts exercés sur les
demi-boites de cisaillement ou sur le géotexti-
le sont notés par des fléches. Le graphique
porte en abcisse le déplacement relatif (us/c)

du matériau de la demi-boite inférieure par
rapport au matériau de la demi-boite supérieure
et en ordonnée le déplacement relatif (ug/c) du

géotextile par rapport au matériau de la demi-
boite supérieure. Ainsi, 1l'axe des abscisses
représente les essais de cisaillement direct
dans lesquels le géotextile reste solidaire de
la demi-boite supérieure, et 1'axe des ordon-
nées les essais d'extraction. Dans 1le secteur
S, il y a déplacement des boites et extraction
simultanée du géotextile.

Lorsque 1'on effectue des essais d'extraction
sur des éléments de renforcement extensibles
comme les géotextiles, la distribution de 1la
déformation le long de 1'inclusion est forte-
ment non linéaire (Fig.43). Cela a été mis en
évidence par Holtz (1977), McGown (1979) et
Delmas et al. (1979). L'interprétation de 1l'es-
sai en termes d'angle de frottement apparent ou
de facteurs d'adhésion (Ingold, 1981) est alors
faussée, sauf si l'on mesure les déformations
durant 1'essai.

Le frottement entre le sol et le géotextile dé-
pend de nombreux paramétres: le diamétre des
interstices entre les fibres, l'état de surface
en liaison avec la dimension des grains, 1'an-
gularité des grains, la contrainte normale
effective et la densité du sol. L'influence de
tous ces paramétres n'a pas encore été complé-
tement étudiée, la recherche ayant surtout été
orientée sur la détermination de 1'angle de
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frottement ¥ entre le sable et les géotextiles:

- Pour les géotextiles non tissés, Haliburton
et al. (1978) ont trouvé que, dans le cas
d'une surface rugueuse et d'un sable lache,
1'angle ¥ est légérement inférieur a 1l'angle
de frottement interne ¢. Pour un sable dense,
il peut étre quelque peu inférieur (Myles,
1982).

- Pour les géotextiles tissés, des essais 4d'ex-
traction dans des sables denses dont les
grains avaient approximativement la méme
dimension que les interstices du tissage ont
donné ¥=¢ (Holtz, 1977).

- Pour les géogrillages (voir B.2.2.), 1l'angle
¥ est toujours inférieur ou égal a ¢, le
rapport de 1'un & 1'autre variant en fonc-
tion du rapport du diamétre de la maille au
diamétre des grains (Jewell et al., 1984).



C.2.3. Résistance au fluage, résistances
dynamique et cyclique.

Les contraintes de service étant relativement
élevées et les coefficients de sécurité souvent
bas, il est nécessaire de tenir compte du flu-
age dans la plupart des renforcements utilisant
les géotextiles.

La majorité des essais de fluage sont effectués
sur des échantillons de géotextiles en traction
(Haliburton et al., 1978; Shrestha et Bell,
1982; McGown et al., 1984), mais sans tenir
compte du confinement par 1le sol, qui peut
avoir un effet sensible sur les résultats,
comme 1'ont montré Holtz et al. (1982) et
McGown et al. (1982).

Pour la prise en compte du fluage dans le di-
mensionnement, Koerner et al. (1980) ont propo-
sé une méthode approchée a partir des vitesses
de fluage du sol seul et du géotextile seul.
McGown et al. (1984) ont développé une méthode
de calcul au fluage pour les géogrillages.

Dans leurs applications aux routes et aux
chemins de fer, les géotextiles peuvent &tre
soumis a des efforts cycliques de longue durée.
Les méthodes de calcul utilisées a cet effet
restent encore empiriques et wutilisent des
caractéristiques de chargement statique. Des
expérimentations in situ ou des essais sur mo-
déles en laboratoire seraient nécessaires pour
étudier les phénoménes et développer des procé-
dures d'essais ainsi que des méthodes de dimen-
sionnement. Des comparaisons entre les compor-
tements de systémes renforcés et non renforcés
par géotextiles seraient également utiles.

C.3. APPLICATIONS

C.3.1. Introduction.

On considérera ici 1'application des géotexti-
les aux routes, aux remblais et aux talus.

Selon Giroud et Carroll (1983) c'est dans la
construction routiére, principalement pour les
routes provisoires ou les pistes de chantier,
gque 1l'on utilise la plus grande quantité de
géotextiles. Leur utilisation dans la construc-
tion des grandes routes se développe également.

Dans les remblais, les géotextiles sont utili-
sés pour le renforcement des fondations et des
talus. Lorsque le sol est trop mou pour suppor-
ter la charge du remblai, un renforcement de la
base par des géotextiles est une solution pra-
tique. On peut également raidir leurs pentes
avec des géotextiles et avec de faibles quanti-
tés augmenter sensiblement leur résistance a
1'érosion grace a un meilleur compactage des
bords (Iwasaki et Watanabe, 1978).

Dans un glissement de terrain, l'utilisation
combinée ou non de géotextiles et de géogril-
lages permet d'abaisser le coilit des réparations
et s'avére une utilisation intéressante.

On ne traitera pas ici de l'utilisation des
géotextiles dans les ouvrages de souténement en
sol renforcé.

C.3.2. Routes et remblais.

C.3.2.1. Les fonctions du géotextile

Dans 1'application des géotextiles a la cons-
truction des routes en remblai sur sols mous,
on doit séparer deux cas:

1. celui des remblais bas, pour lesquels les
surcharges dynamiques sont élevées comparées
au poids du remblai;

2. celui des remblais hauts, pour lesquels les
surcharges sont comparativement petites et
n'ont gu'une faible influence sur la stabi-
lité.

Les remblais bas sont généralement construits
sans renforcement a la base, mais les contrain-
tes dues aux surcharges peuvent amener progres-
sivement des désordres. Le géotextile, placé a
la base, a une fonction de séparation entre le
matériau de remblai et le sol de fondation: il
joue également un rdle de renforcement. En ou-
tre le géotextile peut agir comme filtre et
comme drain, pour dissiper les surpressions
interstitielles générées dans le sol mou.

Dans le cas des remblais hauts, la fonction
essentielle du géotextile est d'agir comme
renforcement.

Dans sa fonction de séparation, le géotextile
empéche les éléments fins du sol de fondation
de remonter dans le remblai et/ou dans la cou-
che de base sous l'action des charges dynami-
gues, notamment lorsque la nappe phréatique est
a la surface du sol. Pour exercer cette fonc-
tion, il doit résister aux efforts de traction
résultant de zones de faiblesse dans le sol de
fondation ou de ruptures localisés dans le cas
de sols trés mous; en régle générale, méme les
géotextiles de faible résistance a la traction
sont capables de résister a ces efforts. Le
géotextile peut également &tre utilisé pour
réduire durant la contruction le remaniement du
sol de fondation en surface et les pertes de
remblai.

Dans le renforcement des remblais bas et des
routes par des géotextiles, on est amené A
considérer les mécanismés suivants.

a. Limitation des déplacements latéraux de la
couche de fondation et influence du géotextile
sur la cinématique de la rupture.

Sous sollicitation, une route se comporte comme
une poutre chargée. Sous l'effet de la flexion,
la couche d'aggrégats (couche de base ou rem-
blai) est soumise i une compression en téte et
34 une traction & sa base. Les sols pulvérulents
ne résistant pas a la traction, cette derniére
se reporte dans le sol de fondation qui, en
terme de déformation, a ainsi pour rdle de li-
miter les déplacements horizontaux. La présence
d'un géotextile & la base de la couche de fon-
dation permet, par mise en traction, de limiter
efficacement ces déplacements. Le module de dé-
formation du géotextile, ainsi que son coeffi-
cient de frottement au contact du sol, sont les
paramétres déterminants de ce renforcement.
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Si le géotextile est placé & une profondeur
telle gu'il interfére avec les surfaces de rup-
ture correspondant a un poingonnement local, sa
présence peut modifier la cinématique de 1la
rupture et en conséquence augmenter la capacité
portante.

Gourc et al. (1983) ont vérifié expérimentale-
ment ce mécanisme de limitation des déplace-
ments horizontaux et ont considéré que le géo-
textile augmentait la résistance de 1la couche
d' aggrégats au poingonnement local.

b. Effet de membrane sous les charges concen-
trées

Lorsque 1les roues des véhicules transmettent
des contraintes trop élevées au sol de fonda-
tion, il se produit un orniérage accompagné
d'une déformation sensible du géotextile. Dans
ce cas, et si le géotextile a un module suffi-
sant, les tractions développées dans le géotex-
tile ont une composante verticale qui équilibre
en partie les charges des roues. (Fig.44).

Char
UE

Matériau

grarulaire

GEOTEXTILE

tension —

‘ Sol mou cohérent
dans le geotextile

~distribution des pressions
verticales dues al'effet de membrane

Fig.44: Effet de membrane dd au géotextife
sous une charge concentrée
(d'apr2s Haliburton et al., 1980)

Cet effet de membrane ne peut donc pas se déve-
lopper sans orniérage. C'est pourquoi cette
fonction est généralement 1limitée aux routes
provisoires ou non revétues. Dans le cas de
routes définitives, on peut attendre pour
mettre en place le revétement gu'un certain
orniérage se soit produit et stabilisé.

Giroud et al. (1984) ont montré que 1l'effet de
membrane reste négligeable tant que la profon-
deur d'orniérage ne dépasse pas 10 a 15 cm.
Cela résulte de calculs faits sur des routes
non rev@tues renforcées par des géotextiles
(Giroud et Noiray, 198l1) et concorde avec les
conclusions obtenues indépendamment par Holtz
et Sivakugan (1984).

c. Effet de membrane global

L'effet de membrane produit par un géotextile
peut en fait s'étendre a 1l'ensemble du remblai
ou de la couche de base, mais cela nécessite en
général que les sols de fondation soient trés
mous ou que le coefficient de sécurité vis-a-
vis d'une rupture de la fondation soit relati-
vement bas. Dans ce cas, des déformations
importantes se produisent dans les sols de
fondation, notamment des déplacements latéraux,
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qui peuvent é&tre fortement réduits par la pré-
sence de géotextiles entre le sol et la couche
de fondation.

C.3.2.2. Dimensionnement de routes temporaires
et de routes non revétues

Il y a deux fagons de dimensionner une route
non revétue dans laquelle on utilise des géo-
textiles. La premiére consiste & supposer que
le géotextile n'a qu'une fonction de sépara-
tion, la seconde a prendre en compte l'effet de
renforcement apporté par le géotextile. Le
choix d'une méthode ou de 1'autre est fonction
du rapport entre le poids des terres en remblai
et les surcharges routiéres (voir C.3.2.1.).

Pour le dimensionnement vis-a-vis de la fonc-
tion de séparation, le géotextile doit retenir
les grains du sol de fondation et résister aux
contraintes développées durant et aprés la
construction, Les différents critéres ont été
donnés par Christopher et Holtz (1984). La per-
méabilité du géotextile doit &tre supérieure a
celle du sol de fondation et il ne doit pas se
colmater. On doit également considérer sa dura-
bilité. Dans les routes provisoires, ol 1l'on
admet un certain orniérage, le matériau de rem-
blai ou de la couche de base est continuelle-
ment en mouvement au contact du géotextile et
1'abrasion constitue un facteur important de la
résistance a long terme, méme si jusqu'a main-
tenant aucune méthode valable n'a été dévelop-
pée pour pouvoir en tenir compte. En outre il
faut évaluer pour chaque site les critéres chi-
migues et biologiques qui gouvernent la durabi-
lité au sens habituel du terme.

Haliburton et al. (1980) et Gourc et al. (1983)
ont montré que n'importe quel bon géotextile
ayant une permabilité plus grande que le sol de
fondation peut &tre utilisé comme élément de
séparation. Seule 1'abrasion, dans le cas de
surcharges routiéres élevées, peut poser un
probléme.

Pour le dimensionnement du géotextile, lors-
qu' interviennent & la fois la fonction de ren-
forcement et celle de séparation, diverses mé-
thodes ont été proposées (Bender et Barenberg,
1978; Stewart et al., 1977; Giroud et Noiray,
1981; Haliburton et Barron, 1984) et ont été
résumées par Christopher et Holtz (1984). Elles
permettent en particulier de calculer 1'écono-
mie que fait réaliser l'utilisation d'un géo-
textile de module et de résistance donnés dans
le volume de matériau granulaire utilisé pour
la couche de base. De tels résultats ont été
présentés sous forme d'abaques par Giroud et
Noiray (1981).

C.3.2.3. Dimensionnement des remblais sur sols

mous renforces par geotextiles

Un remblai construit sur un sol mou peut se
rompre de différentes fagons et des géotexti-
les, ou tout autre renforcement analogue, pla-
cés 4 sa base peuvent augmenter le coefficient
de sécurité vis-a-vis de certaines de ces rup-
tures: glissement sur la base, rupture rota-
tionnelle et poingonnement (Fig.45).

Un certain nombre d'analyses du comportement
d'un remblai renforcé ont été faites par 1la
méthode des éléments finis (entre autres: Rowe,
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1982; Andrawes et al., 1982; Petrik et al.,
1982; Boutrup et Holtz, 1982), mais aucune
d'elles n'a encore conduit & une méthode de di-
mensionnement pratique. En effet, lorsque l'on
utilise des lois de comportement non linéaires
associées a de grandes déformations, ce qui
s'avere nécessaire pour représenter correcte-
ment la réalité, les calculs deviennent trés
complexes et peu fiables. Actuellement les mé-
thodes de dimensionnement des remblais renfor-
cés par géotextiles reposent sur des analyses a
1'équilibre 1limite soit de capacité portante,
soit de rupture circulaire. L'analyse de capa-
cité portante assimile le remblai a une semelle
de longueur infinie. L‘'analyse en rupture cir-
culaire développe des calculs par la méthode
des tranches, dans lesquels 1'élément de ren-
forcement agit comme une force horizontale (ou
parfois tangente a la surface de rupture) qui
augmente le moment résistant.

On peut émettre des doutes sur la validité des
méthodes & 1'équilibre limite. D'une part elles
ne tiennent pas compte des déformations avant
la rupture, 2 la fois dans le sol et pour 1l'in-
teraction sol-géotextile, d'autre part elles
ignorent 1la redistribution des contraintes
provoquée par le renforcement. Sur le plan des
observations, Rowe et al. (1984) ont par ail-
leurs montré, dans le cas d'un remblai renforcé
fondé sur de la tourbe, gque ces méthodes peu-

vent &tre du cbté de 1'insécurité. C'est pour-
quoi des expérimentations en vraie grandeur
sont absolument nécessaires pour caler les
différentes méthodes de dimensionnement.

En dépit de ces limitations, les méthodes a
1'équilibre limite sont couramment utilisées a
cause de leur simplicité et parce gqu'elles sont
3 peu prés les seules disponibles. Christopher
et Holtz (1984) ont indiqué 1les différentes
étapes d'un tel dimensionnement:

1. Calcul de la capacité portante au poingonne-
ment général.

2. Calcul de la capacité portante locale (sous
les bords) ou analyse de 1la stabilité en
rupture circulaire.

3. Calcul de la stabilité au glissement sur la
base.

4. Calcul des déformations du géotextile.

5. Calcul de la résistance nécessaire du géo-
textile dans la direction longitudinale.

6. Calcul des tassements et étude du fluage.

I1 convient de citer la méthode proposée par
Rowe (1984), qui est sans doute la seule repo-
sant sur une analyse en éléments finis en gran-
des déformations et utilisant pour le sol une
loi de comportement élasto-plastique non liné-
aire. Cette méthode est présentée sous forme
d' abaques pour le dimensionnement.

L'accent étant mis dans ce rapport sur les dé-
formations, on donne ci-aprés quelques indica-
tions sur le calcul des élongations du géotex-
tile, des tassements du remblai et sur 1'étude
du fluage.

Pour le calcul des élongations du géotextile,
on considére principalement la possibilité de
rupture par glissement sur la base. La déforma-
tion le long du géotextile est supposée varier
linéairement entre le milieu du remblai (valeur
maximale) et le pied de talus (valeur nulle),
et cela quel que soit le niveau des déplace-
ments. Cette distribution peut &tre justifiée
par le fait que la pression latérale des terres
dans le remblai varie de fagon similaire et
transmet au géotextile par le biais du frotte-
ment des contraintes de cisaillement qui 1lui
sont en gros proportionnelles. Mais cela est un
peu optimiste, car la courbe réelle est plutdt
concave vers le haut que linéaire. C'est 1la
raison pour laquelle on prend généralement un
coefficient de sécurité de 1,5 sur le module du
géotextile (Christopher et Holtz, 1984).

La déformation nécessaire pour mobiliser la ré-
sistance du géotextile au travers d'une surface
de rupture potentielle circulaire constitue une
autre cause de la déformation globale du rem-
blai. On ne connait pas bien comment se déforme
le géotextile au voisinage de la surface poten-
tielle de rupture, seul le comportement a la
rupture ayant été étudié (Maagdenberg, 1977).
En attendant les résultats de recherches futu-
res, on peut adopter les hypothéses suivantes
concernant le géotextile (Christopher et Holtz,
1984):
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1) Le géotextile est rigidement 1ié au bloc de
sol qui glisse.

2) Dans la partie centrale du remblai (non
affectée par la rupture), le géotextile se
comporte comme dans un essai d'extraction.

3) Le géotextile est rigidement fixé a 1'axe
central du remblai.

4) La déformation maximale moyenne du géotexti-
le, entre le centre du remblai et la surface
potentielle de rupture, est de 1l0%.

Vis-a-vis des déformations verticales, et donc
des tassements, l'effet du géotextile n'est pas
évident, notamment en ce qui concerne les tas-
sements a long terme (consolidation). Les tas-
sements immédiats sont réduits de 10 a 15% car
la présence du géotextile rigidifie le remblai,
réduit les déplacements latéraux et modifie la
distribution des contraintes sous le remblai,
mais il est difficile de quantifier cet effet
dans le dimensionnement. Par contre, pour les
tassements a long terme, notamment de consoli-
dation, cet effet semble beaucoup plus réduit.
Des calculs en éléments finis (Boutrup et
Holtz, 1983) ont montré que les tassements to-
taux sous le remblai sont légérement diminués,
mais que 1'amélioration la plus significative
est la réduction des tassements différentiels.

Le fluage peut dans certains cas &tre un élé-
ment trés défavorable, s'il conduit & de larges
déformations. Le dimensionnement au fluage con-
siste a se placer en de¢a du seuil de fluage,
ce qui revient & augmenter la quantité de géo-
textile, mais en ne tenant compte que des char-
ges statiques et non des surcharges dynamiques.
Il faut également tenir compte de la consolida-
tion du sol, dans la mesure ou ce phénoméne est
lui aussi fonction du temps et influe sur les
déformations et les contraintes.

C.3.3. Renforcement des talus et des pentes.

C.3.3.1. Talus de remblai

On peut &tre amené & renforcer la pente d'un
talus de remblai pour diverses raisons: augmen-
tation de la stabilité, diminution des tasse-
ments en créte, raidissement de 1la pente. Le
renforcement se fait alors généralement par
couches successives (Fig.46).

NAPPES
| (stobilité locale du talus)
2/

s _— 3 o d i
NAPPES LONGUES (stabilité générale

Fig.46: Renforcement d'un remblai par nappes

multiples de géotextiles
(d'aprs Twasaki et Watanabe, 1978)

246

Un exemple type est donné par Iwasaki et
Watanabe (1978) pour des talus de remblai de
voies ferrédes japonaises. Ces remblais assez
étroits sont difficilement compactables sur les
bords. La mise en place de géotextiles ou de
géogrillages sur 1 ou 2 métres de longueur a
partir du bord permet, pour un faible coit, de
supprimer 1'érosion et les effondrements super-
ficiels.

Seules quelques méthodes ont été actuellement
développées pour dimensionner ces systémes en
sol renforcé. La plupart reposent sur des ana-
lyses a l'équilibre limite; les autres sont
semblables dans leur principe au calcul des
murs en Terre Armée. L'analyse a 1'équilibre
limite considére différentes surfaces de ruptu-
re circulaires passant totalement ou en partie
a4 travers les couches de renforcement, qui sont
supposées résister en traction suivant leur di-
rection initiale. Pour chaque couche 1la force
de traction prise en compte est 1la valeur la
plus faible entre la rupture par traction et la
rupture par défaut 4'adhérence, cette derniére
étant fonction de la longueur de géotextile
située au-deld de la surface de rupture.

Murray et al. (1982), Murray (1982) et Jewell
et al. (1984) ont proposé des approches légére-
ment différentes ou l'on considére des surfaces
de rupture formées de deux plans. Ingold (1983)
a présenté une méthode dans laquelle la distri-
bution des contraintes est celle d'une pente
infinie.

On peut se poser quelques questions a propos de
la validité de telles méthodes simples & 1'é-
quilibre 1limite, dans la mesure ou certaines
d'entre elles ne tiennent pas compte de 1'in-
fluence du renforcement sur 1la localisation de
la surface de rupture et ou, d'une fagon géné-
rale, on suppose gque les déformations avant
rupture sont nulles, ce qui dans 1le cas 4d'in-
clusions extensibles est une hypothése trés
éloignée de la réalité.

Il convient dans le dimensionnement de tenir
également compte du fluage, dans la mesure ol
ce dernier peut conduire a des déformations
importantes a long terme. On peut a cet effet
réaliser des essais de fluage sous les con-
traintes de service.

On trouve dans Christopher et Holtz (1984) des
spécifications pour le dimensionnement et la
construction des talus de remblai renforcés.

C.3.3.2. Réparation des glissements

Bien que Koerner (1984) ait développé une tech-
nique associant ancrages et géotextiles (ou
géogrillages) pour augmenter la stabilité d'un
talus en déblai ou d'une pente naturelle, il ne
semble pas que l'utilisation de géogrillages ou
de géotextiles en tant qu'éléments de renforce-
ment soit en régle générale un procédé économi-
que pour de tels talus. Par contre Murray et
al. (1982) ont décrit le cas d'une utilisation
de géogrillages dans la réparation d'un talus
glissé sur une tranchée d'autoroute. On a réa-
lisé une économie trés importante par rapport a
la substitution classique, en réutilisant les
matériaux grdce a une stabilisation & la chaux
et a un drainage efficace, lequel est dans tous



les cas nécessaire. Des cas similaires, dans
lesquels le drainage peut &tre réalisé avec des
géotextiles, ont été rapportés par Bonaparte et
Marguson (1984), Busbridge (1984) et Forsyth et
Beiber (1984).

Dans son principe, le renforcement des talus de
déblai est trés semblable & celui des talus de
remblai. On construit en quelque sorte devant
le talus un mur en sol renforcé avec le maté-
riau de déblai. Les méthodes de dimensionnement
sont donc semblables, la seule différence im-
portante résidant dans l'utilisation possible
de sols fins et par suite dans la génération
éventuelle de surpressions interstitielles
(Murray, 1982; Jewell et al., 1984).

C.4. CONCLUSION ET SUJETS DE DISCUSSION

Les géotextiles se sont trés rapidement déve-
loppés et dans le domaine du renforcement ils
sont assez largement utilisés pour des ouvrages
trés divers (remblais, routes, talus, etc.). On
peut citer les principales conclusions suivan-
tes sur leurs propriétés et leurs applicatons
dans ce domaine:

1. Ils permettent, avec des colts relativement
réduits, d'améliorer la construction et
d' augmenter les coefficients de sécurité. En
outre, leur fonction de renforcement peut
8tre utilement associée a d'autres fonc-
tions (séparation, drainage).

2. Leurs propriétés mécaniques, notamment lors-
gu'il s'agit de géotextiles non tissés, sont
largement dépendantes de la pression de con-
finement apportée par le sol. Il en résulte
que les paramétres d'identification déduits
d'essais simples standardisés ne peuvent pas
étre utilisés tels quels dans le dimension-
nement. Il s'agit de propriétés telles que:
modules de déformation, résistance a la
traction, frottement avec le sol, fluage et
résistance dynamique.

3. Pour déterminer le frottement sol-géotextile,
deux essais de 1laboratoire sont couramment
utilisés: l'essai de cisaillement direct et
1'essai d'extraction, chacun d'eux corres-
pondant 4 un type de sollicitation diffé-
rent. Dans l'essai d'extraction il convient
de mesurer les déformations du géotextile si
l'on veut correctement interpréter les
résultats.

4. Dans l'utilisation des géotextiles pour les
routes provisoires, les méthodes de dimen-
sionnement sont bien établies, sur la base
de mécanismes clairs et en tenant compte des
deux fonctions de séparation et de renforce-
ment.

5. Le dimensionnement des talus de remblai et
de déblai renforcés par des géotextiles, a
partir des méthodes classiques a 1'équilibre
limite en rupture circulaire, peut conduire
a2 des insécurités dans la mesure ol les dé-
formations avant rupture sont supposées nul-
les, alors qu'elles ont une influence cer-
taine sur le champ des contraintes dans le
sol et sur les efforts dans les nappes de
géotextiles.

En fonction de ces conclusions, les sujets
suivants mériteraient d'étre discutés:
1. Quelle wutilisation peut-on faire dans le

dimensionnement des paramétres d'identifica-
tion résultant des essais standardisés?
Peut-on mettre au point des essais simples
dans lesquels soit exercée une pression de
confinement du sol sur le géotextile?

2. Pour déterminer le frottement sol-géotextile,
quel est l'essai le plus représentatif de la
réalité: l'essai de cisaillement direct ou
1l'essai d'extraction? Peut-on envisager
d'autres types d'essais, notamment pour
mettre en évidence 1'influence de 1'incli-
naison du géotextile par rapport a la surfa-
ce potentielle de rupture?

entre les observations et les
différentes méthodes sur des
de routes renforcées

3. Comparaison
prévisions par
chantiers instrumentés
par des géotextiles.

des géogrillages et/ou des géo-
le renforcement des sols fins

4. Utilisation
textiles dans
cohérents.

5. validité des méthodes de dimensionnement a
1'équilibre limite et améliorations possi-
bles. Autres méthodes, dont les méthodes de
calcul en déformation.
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