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Deux problemes sur la stabilité du sol

Problems of Soil Stability

par V. MENcL, Ing. Dr., Prof. a I’Ecole du Génie Civil, Brno, Barvitova 85

et

L. PrusKaA, Ing. C. Sc., Ingénieur de recherches a ’Institut de Mécanique théorique et appliquée de 1’Académie

Tchécoslovaque des Sciences, Praha 6, Solinova, 7

Sommaire

Dans la premiere partie on se propose d’introduire dans le
calcul de la stabilité, au lieu d’un seul coefficient de sécurité,
plusieurs coefficients qu’on rattachera aux paramétres corres-
pondants.

La deuxiéme partie contient une introduction de [’espace
élastique semi-indéfini & trois phases et son application essentielle.
La distribution des contraintes dans le sous-sol des structures
est évaluée pour le cominencement de la consolidation.

Comme le sous-sol est un systéme a trois phases, la distribution
des contraintes peut étre évaluée a I’aide d’un « espace élastique
semi-indéfini A trois phases ». Les propriétés de cet espace sont
définies dans la présente communication. On indique une équation
4 I’aide de laquelle on peut évaluer la distribution des contraintes
totales sur les contraintes effectives et interstitielles. Ensuite on
présente les équations générales de la distribution des contraintes
dans ’espace élastique semi-indéfini a trois phases. L’étude est
complétée par deux problémes numériques, charge concentrée et
charge uniforme sur la surface.

Les résultats de I’étude théorique précédente sont comparés
avec les résultats de la mesure de la pression interstitielle dans
le sol sous une citerne a I’huile. La comparaison satisfait 1’étude
théorique.

I. CALCUL DE SECURITE
A L’EQUILIBRE LIMITE DES SOLS

par V. MENCL

Citons les idées principales du calcul des constructions a
I’état d’équilibre limite :

1. On doit considérer les forces externes aussi bien que
les internes, agissant a la limite de rupture.

2. Tous les facteurs, qui résultent de I'incertitude des
différents paramétres sont rattachés a ceux-ci et ne sont
donc pas réunis dans un unique «coefficient de sécurité».

En ce qui concerne la mécanique du sol, la premiére partie
a été suivie depuis longtemps et a été particuliérement étudiée
par M. K. TErRzAGHI et M. R. B. PeEck (1948). Par contre
la deuxiéme partie n’est pas traitée dans la mécanique du
sol et seul un coefficient de sécurité unique est utilisé. L’auteur
pense, qu’il serait avantageux d’admettre aussi dans cette
application la méthode de calcul utilisée dans les autres
domaines des constructions (A. L. Baker, V. M. Keldys,
R. Lévi, B. G. Neal, A. G. Pugsley, E. Torroja, etc.).

C’est pourquoi l'auteur propose d’adjoindre aux para-
métres les facteurs correspondants suivants :

1. Pour les charges /e coefficient de surcharge :

(a) Dans les charges de la construction un facteur qui
varie d’aprés la catégorie de la construction (modéré s’il
t’agit de constructions lourdes plus élevé s’il s’agit de cons-
sructions légéres) et aussi d’aprés la proportion de la charge

Summary

Instead of using a single factor of safety, the authors suggest
several factors which will be closely linked with corresponding
parameters.

They also evaluate the distribution of stress in the subsoil
below a structure at the start of consolidation. Since the subsoil
is a three-phase system, they advance the idea of a“three-phase
elastic semi-infinite mass”, the properties of which are defined.
They have developed an equation for calculating pore pressure
and effective stress and they deduce the general equations of
stress distribution for a three-phase elastic semi-infinite mass.

Two examples have been calculated, for line and strip loading
of the surface of a soil.

They compare the results of theoretical calculations with the
measured values of pore pressure beneath an oil tank, obtaining
satisfactory agreement.

permanente a la charge utile. La valeur de ce coefficient
est de 105 a 1-15.

(b) Pour le poids du sol, s’il contribue a la stabilité un
coefficient de 0-95.

2. En ce qui concerne la résistance du sol :

(@) Le facteur d’hétérogénéité—I1 est naturellement néces-
saire de déterminer la surface de rupture et de connaitre
les sols que traverse cette surface. Si I’on considere une couche
du sol comme homogéne, on peut déterminer la valeur
garantie de la résistance. M. K. TERZAGHI et M. R. B. Peck
(1948, p. 431) recommandent pour ’argile de choisir la valeur
moyenne la plus faible résultant des sondages individuels.
Mais si 'on peut considérer la série d’échantillons comme
représentative de la couche en question, I'auteur pense qu’il
est plus juste d’utiliser la moyenne garantie, c’est-a-dire une
moyenne avec une grande probabilité, par exemple de 0-999.
Si I’on peut considérer la répartition observée comme pro-
venant d’une population normale, la moyenne garantie est
donnée par la formule

M=M —z

ou M’ est la moyenne pour une série d’échantillons, z, le
coefficient de probabilité (au sens de la table de «Student»);
dans les tables usuelles, on peut trouver la valeur de ce
coefficient. L’auteur donne des valeurs de z pour que la
moyenne réelle M ne décroisse pas au-dessous de M’ avec
la probabilité 0-999
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r =31 29 25 23 21 20
z= 05 062 068 072 077 072
r=19 18 17 16 15 14
z= 038 0-82 08 09 095 102
r=13 12 11 10 9 8
z= 11 1-15 128 141 159 1-85
r= 17 6

z = 22§ 297

o' est I’écart quadratique moyen de la série d’échantillons ;

r est le nombre d’échantillons; on peut voir par la table,
que pour r << 12 les valeurs de z croissent considéra-
blement.

(b) Le coefficient de rhéologie—Il est connu que pour des
sols argileux (M. J. Hvorslev, A, Casagrande, S. D. Wilson,
R. B. Peck, W. A. Geuse, Tan Tjong Kie, etc.), les essais
rapides donnent une résistance plus élevée que la résistance
réelle. 11 est alors nécessaire d’introduire le coefficient de
rhéologie, qui peut atteindre tout au plus la valeur de 1-3.
L’auteur a fait beaucoup d’essais sur deux sortes de sols
importants pour la construction et il a déterminé les valeurs
suivantes : Marne du néogéne (équivalent & Wiener Tgel),
Pr =45 a 60 pour cent

pour w = 24 pour cent 27 pour cent 30 pour cent

33 pour cent

facteur de

rhéologie 1-28 1-1 1-04

1

Limon de loess, Pr = 30 — 40 pour cent, compacté (Proctor
stand.)
pour r = 22 pour cent 25 pour cent 28 pour cent 30 p. cent
facteur de
rhéologie 1-12 1-09 1-07 1

Pour les sols sableux, on doit craindre, qu’il faille diminuer
la résistance eu égard aux vibrations qu'on peut trouver
usuellement dans les constructions. Mais on peut déterminer
par essais, que jusqu’a I'amplitude de 40p Pinfluence des
vibrations est sans importance. Quand il s’agit de vibrations
plus élevées, il faut des recherches spéciales.

3. Pour la valeur résultante de pression admissible ou du
degré de stabilité :

(a) Le coefficient d’imperfection du calcul («factor of ignor-
ance»)—Ce facteur doit étre déterminé d’aprés le progrés
de la science dans le probléme en question. On peut assez
bien déterminer les valeurs relativement précises d’aprés le
nombre des accidents. On peut trouver une dispersion consi-
dérable des résultats, ainsi chaque valeur, qu’on introduira,
peut étre discutable. Je recommande le facteur de 11 pour
les cas usuels en supposant, qu’on utilise les solutions les
plus exactes.

(b) Le coefficient de sécurité au sens propre, c’est un coef-
ficient qu’on intrdouira aussi dans les solutions les plus
exactes et pour un entretien parfait, pour étre certain que
les personnes et la propriété ne seront pas endommageées.
Sa valeur dépend de I'importance des dommages éventuels.
D’aprés la commission présidée par le Prof. A. G. Pugsley,
on peut introduire les coefficients suivants :

Danger pour les personnes
faible sérieux trés sérieux

| faible 1 12 1-4

Danger de ) sérieux  1'1 1-3 1-5
pertes économiques |  tres

sérieux 1-2 1-4 1-6

Il a été objecté que dans le domaine des constructions
du batiment il y a toujours un danger trés sérieux pour les
personnes. Mais dans la mécanique du sol il y a un nombre

742

de problémes, ol ce danger est moindre. Par exemple un
mur de souténement de terre-pleins dans un terrain argileux
va s'incliner trés lentement,

Exemple 1— Quelle est le taux de travail admissible du
sol (limon alluvial) sous la fondation des murs de magasin,
si nous supposons la possibilité de consolidation ? D = 2 m,
B =2 m. L’emplacement a été prospecté par 3 forages, on
a fait r = 14 essais qui ont donné la résistance minimale
7y = 01 + o tg25° (t/m?) maximale 7, = 1'6 + o tg 28°.

La résistance pour

c= 1'5t/m2: M =137 t/m? & = 05! t/m2
M =137—102 x 0-51 = 0-85 t/m?
6=20 t/m?:M =111t/m? ¢’ = 1-54 t/m?2

M 11-1 —1-02 X 1:54 = 9-5 t/m2.

De cela on déduit 1, = 0-14 + o tg 25°. Aprés la réduction
du coefficient de rhéologie 112, 7, = 0-12 + o tg 22°40.
Densité moyenne garantie y = 1-95 t/m?. D’aprés G. G.
Meyerhof N, =18, N, =85, N; =38.

q, [18 x 014 4 85 x 0:95 x 1:95 x 2

Tl x 11 x 16
+ 8 % 095 X 195 x 1 = 254 t/mZ.

Exemple 2—Quelle est la résistance calculée du sol (schistes
du Crétacé) pour la fondation d’un barrage de 20 m de
hauteur ? On a fait 10 essais de cisaillement sur blocs (Fig. 1).
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Fig. 1 Résultats des essais des cisaillements en blocs.
Results of shear tests of blocks.

Les essais Nr. 1-4 (force normale N<C 7-5 t) ont démontré
que les blocs avaient glissé le long de leur base, tandis que
dans les essais Nr 5-10 (force normale N > 7-5 t) la surface
du glissement a traversé le rocher. Aprés I'analyse des essais
le long de la surface du glissement, on a trouvé la résistance
au cisaillement du rocher (t/m2) : min ©, = 13 + o tg33°,
max T, =25+ octg38°. La moyenne garantie (calculée
comme dans I’exemple Nr 1) est 7, = 16 + o tg 34°. Pour
le calcul du barrage, on a introduit le coefficient de sur-
charge 1-05, celui de rhéologie 1-3, le coefficient d’imper-
fection du calcul 1-1 et le coefficient de sécurité 1-6.

II. ’ESPACE ELASTIQUE SEMI-INDEFINI
A TROIS PHASES
ET SES APPLICATIONS ESSENTIELLES

par L. PRUSKA
1. Introduction

La répartition des contraintes dans le sous-sol des cons-
tructions est souvent comparée a la répartition des contraintes



dans I’espace élastique semi-indéfini. Cette comparaison est
valable lorsqu’il s’agit d’un sous-sol consolidé.

S’il s’agit d’'un sous-sol non consolidé, la comparaison
ne donne pas de résultats suffisamment exacts. Dans ce cas,
pour la répartition des contraintes, on emploie des pré-
somptions fondées, dans la majorité des cas, sur I’évaluation
des mesures des pressions interstitielles. Pour d’autres appli-
cations, par exemple pour la détermination de la capacité
portante, les conclusions découlant par exemple de la théorie
de I'espace élastique semi-indéfini sont sujettes a différentes
modifications. Ainsi par exemple les «théories» ginéralement
connues @ =0 ou ¢ =0.

M. Ohde (KARAFIATH, 1955) suppose que lors d’une charge
instantanée sur le sol des fondations, une zone de pression
d’eau (Druckwasserkissen) se produit.

Selon la théorie de M. FLORIN (1948), au moment de la
charge instantanée uniforme sur I'espace semi-indéfini a
largeur constante, nait un accroissement de pressions inters-
titielles Au, défini par la relation :

Au=%(Acl+Ac3) 0

Ao, et Aoy étant les contraintes principales créés par la
charge instantanée. Elles sont données par les équations

Aey = (o + sinw)
Ac, = (& — sin )

(2

L’importance du symbole « est généralement connue.

La raison la plus importante qui nous empéche de com-
parer simplement la répartition des contraintes dans les
sols cohérents non consolidé avec celle de I’espace semi-
indéfini réside dans I’essence physique méme de la matiére
d2s deux corps comparés. L’espace élastique semi-indéfini
est une matiére élastique homogéne. Les sols cohérents se
composent de trois phases, dont chacune pour certains
égards se comporte indépendemment des autres et transmet
§2s propres contraintes.

2. Définition du sol élastique semi-indéfini a trois phases

Dans la suite de cette étude essayons de découvrir les lois
générales de la répartition des contraintes dans le sol non
consolidé.

Afin de résoudre ce probléme, nous imaginerons un sol
idéalisé que nous appellerons espace élastique semi-indéfini
et que nous définirons de la maniére suivante :

L’espace élastique semi-indéfini a trois phases est géo-
métriquement conforme a l’espace élastique semi-indéfini.
I1 comporte trois phases passant I'une a travers de l'autre,
a savoir des phases solide, liquide et gazeuse — qui sont
inchangeables entre elles et qui transmettent chacune ses
propres contraintes. Les contraintes des phases gazeuse et
liquide sont égales I'une par rapport a l'autre et se com-
portent comme contraintes uniques et c’est pour cette raison
que I'on peut, du point de vue des contraintes, les désigner
comme une seule phase liquide.

Nous supposerons ensuite que :

—Iles phases solide et liquide sont incompressibles ;

—pour la phase gazeuse la loi Boyle-Mariotte est valable;

—la phase solide transmet les contraintes normales et tan-
gentielles ;

—Ia phase liquide (comprenant les phases gazeuse et liquide)
ne transmet que les contraintes normales;

—Ila tension de la phase liquide est la méme dans toutes les

directions et les déformations apparaissent simultanément

avec les contraintes.

Nous formulerons ensuite la supposition que dans tout
cet espace élastique a trois phases les contraintes totales

principales sont réparties uniformément et qu’elles sont
aussi grandes que les contraintes principales dans I’espace
élastique semi-indéfini «classique».

3. Données pour le calcul de la répartition des contraintes
dans ID’espace élastique semi-indéfini

Au cours de I'étude présente nous ne traiterons que de la
variation des contraintes ayant lieu au moment du char-
gement instantané. Nous allons donc suivre [’état inijtial de
la consolidation dans I'espace élastique semi-indéfini a trois
phases, le terme de «consolidation» comprenant tous les
phénoménes qui sont annexes a I’égalisation de la pression
interstitielle.

Le calcul de la répartition des contraintes est opéré de la
maniére suivante :

A Tlintérieur de l’espace élastique semi-indéfini nous dési-
gnerons un volume élémentaire de cotés dx, dy et dz (Fig. 2 (a)).
La variation de la charge extérieure entraine une variation
dans les contraintes agissant sur le volume élémentaire,
représenté schématiquement dans la Fig. 2 (a). Les contraintes
extérieures totales normales Ao sont divisées en contraintes
effectives Ao’ et surcharges interstitielles Au. On présume
que les contraintes tangentielles (voir «propriétés de I’espace
élastique semi-indéfini & trois phases») sont déduites seu-
lement des contraintes effectives.

Il est pratiquement impossible d’établir le calcul général
des changements des contraintes dans la totalité de l’espace
élastique semi-indéfini a trois phases a partir des équations
de I'équilibre et des rapports de déformation. Nous allons
donc 1’élaborer par un procédé différent.

Orientons le volume élémentaire de sorte que ses cOtés
soient situés dans les plans normaux aux contraintes prin-
cipales (Fig. 2 (b)). Ainsi le volume élémentaire n’est soumis
qu'aux contraintes totales principales Aq,; do,; Ao,

La variation des contraintes intérieures dans le volume
élémentaire considéré sera en équilibre avec la variation
extérieure et se compose de la variation des contraintes
effectives et de celle de la pression interstitielle. La variation
de la pression interstitielle des contraintes intérieures -Au-
sera calculée par I’équation suivante :

2Au = 2Auy + Auy, + Auy)
= 2[Fydc, + Fy(do, — Aay) + Fi(doy — Aay)]

a(l — 8) _AG:’I
Cs3 _

_ -2
1—S
- \/ll = Uy - H(C—) — AG3 I -+ 4(1 + llo)'AO'a
s3 _

- [1 g + nd -5 _ (Uoy, — Aay) I

=—|I+u0+

C.v2

/ _ 2
-+ [1—%— "(IC S)—(AGZ—A%)] +4(1 + ugl(Adoy—Aa,)
R s2
— I 1 = uy + 1 — S)

C81 — (Acl — Acz):l

I
i—v I 1+~ C‘_ (Jcl—Acz)] +4{l + upl(doy — day)

s1
3

Aa, indiquant la variation de la contrainte principale (exté-
rieure) la plus petite ;

Ao, indiquant la variation de la contrainte principale (exté-
rieure) moyenne ;
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Fig. 2 (a) Variation des contraintes sur un volume élémentaire A l'intérieur de l’espace élastique semi-indéfini a trois phases.
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Seules les forces agissant sur deux faces perpendiculaires sont représentées.

(b) Contrainte sur un volume élémentaire orienté de fagon que les axes coincident avec les contraintes principales.
Les longueurs des cotés dr, ds, dt sont égales a celles des cOtés dx, dy, dz, du cas représenté sur la Fig. 2 (a).

(a) Change of loads on a small element in a three- phase elastic semi-infinite mass. The designed loads act on two walls.

(b) Changes in loads acting on the same element turned to a special position. Sides dr, ds, dtf equal to sides dx, dy, ds of
Fig. 2 (a).
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Ao, indiquant la variation de la contrainte principale (exté-
rieure) la plus grande;

uy étant la pression interstitielle a Iintérieur du volume
élémentaire avant la variation (on considére la pres-
sion atmosphérique comme nulle) ;

n  étant la porosité avant la variation;

S indiquant le degré de saturation avant la variation et

Cgq, Cyp, C, étant les coefficients de la déformation de
volume. Si nous désignons par V le volume avant la
surcharge et par 4V la variation du volume causé par
les contraintes extérieures, les coefficients de défor-
mation du volume sont définis par les équations sui-

vantes :

av, 1

Ca= - VvV (do, — Auw)
AV, 1

N 4
Car Vv (ds, — Ao, — Au) @
o __4an I
T Ty Aoy — Ao, — Au)

Dans les équations (4) la variation de volume AV, est
causée par la contrainte extérieure dans tous les sens
(463 — Au), la variation de volume AV, est causée par les
contraintes (4o, — Aoy — Au) dans les sens des contraintes
principales o, et g, et la variation de volume AV, est causée
par les contraintes (do; — Ao, — Au) dans le sens de la
contrainte principale o;.

Dans I’équation du calcul de la variation de la pression
interstitielle (3), les coefficients généraux de la déformation
de volume sont introduits volontairement. En utilisant les
constantes de I’élasticité il serait difficile d’appliquer cette
équation pour la mécanique des sols, parce que les coef-
ficients C, et C,; dépendent, lors de I'application aux sols,
de la grandeur et de la maniére méme de la variation et pour
certain cas de surcharge peuvent méme prendre des valeurs
négatives comme quelques expériences le confirment, par
exemple celles de L. Rendulic (1937). Dans le cas de valeurs
négatives des coefficients C, et C dans Péquation (3), les
signes négatifs sont pris devant les racines.

S’il s’agit seulement d’un probléme a deux dimensions,
I’équation (3) prend une forme plus simple (PRUSKA, 1959) :

24u = 2(Auy + Auy) = 2[FyAey + Fi(da, — Aoy)]
(1—35)
‘[‘ s+ 2 |
n(1 - S) :
+ \/I 1+ & -~ Acg | + 4(1 + ug)Aoy
1 —
| 1+ 0+n( )—(Z]O'I—AO'a)

—(Acr1 Aoy) l +4(1 +ug)( Ao, —Aay)

+ \/[1+”0
(5)

Dans le cas d’un probléeme a deux dimensions, nous pou-
vons calculer au lieu d’utiliser I’équation (5), le changement
de la pression interstitielle a 1’aide des coefficient 4 et B de
I’équation suivante (SKEMPTON, 1954) :

Au = Aug + Au, = B- Aoy + A (Ao, — Aay)
(6)
4. Analyse des équations (3) et (5)

Les équations (3) et (5) ont été déduites pour lI'ensemble
de l'espace élastique semi-indéfini a trois phases ayant les

propriétés décrites. Elles sont essentiellement du méme type
que I’équation (6) et les fonctions Fget Fj, resp. F, ont une
importance égale a celle des coefficients 4 et B. Elles ne
donnent cependant pas de valeurs numériques absolument
identiques, comme il découle de la comparaison du coef-
ficient B avec la fonction Fg pour des sols absolument secs,
par exemple, SKEMPTON (1954) indique pour ce cas que le
coefficient B est égal a zéro. Il est vrai que la fonction cor-
respondante Fy a pour le méme cas une valeur petite dif-
férente mais non égale a zéro, laquelle dépend de la porosité,
de Délasticité, de la pression interstiticlle originale et du
changement dans les contraintes extérieures.

Nous démontrerons sur quelques graphiques d’un probleme
numérique I’évolution des fonctions F; et F; dans le cas
d’un probléme a deux dimensions (Figs. 3 a 7).
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and the degree of saturation. Influence of the porosity.
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Fig. 5

Fig. 6
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Variation de la pression interstiticlle en fonction de
I'accroissement uniforme de la pression extérieure.
Coefficient de compressibilité
Cs; = + 0020 cm?/kg (Fig. a),

Cs, = — 0-020 cm?/kg (Fig. b).

The relationship between the change in pore pressure
and the over-all pressure. Coeflicient of compressibility
is Cs3 = + 0020 sq. cm per kg (Fig. a),

Cs; = — 0-020 sq. cm per kg (Fig. b).
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Fig. 7 Variation de la pression interstitielle en fonction du

degré de saturation. Influence de la pression intersti-
tielle initiale.

Cs; = + 0-020 cm?*/kg (Fig. a),

Cs,; = — 0-020 cm?/kg (Fig. b).

The relationship between the change in pore pressure
and the degree of saturation. Influence of the pore
pressure acting before loading.

Cs; = + 0020 sq. cm per kg (Fig. a),
Cs; = — 0:020 sq. cm per kg (Fig. b).

11 est intéressant de comparer la Fig. 6 avec les mesures
indiquées dans les références, par exemple MOIGNE (1957),
GLYNN (1948), SKEMPTON (1954) etc.

D’aprés les graphiques il est évident que I'on peut méme
partiellement confondre les deux fonctions.



5. Répartition des variations des contraintes dans D’espace
élastique semi-indéfini A trois phases au moment d’une charge
verticale brusque sur sa surface. Problemes fondamentaux a
deux dimensions

La répartition des variations des contraintes dans I’espace
élastique a trois phases sous l’effet d’une charge brusque
peut étre déduite des variations des contraintes totales prin-
cipales (elles sont aussi grandes que les variations des con-
traintes principales dans I’espace élastique semi-indéfini
«classique») a partir de 1’équation (5) ou bien (6) et des rap-

ports A 4 A
6, =406y —Au )
Aoy’ = Aoy’ — Au n

Les variations des contraintes effectives dans les directions
des coordonnées x et z peuvent étre déduites des équations
générales

de, = Aoy*sin? B + Aay'-cos? 3
Ads,’ = Aoy’ cos® B + Aoy’ sin%B
! 1
Ax, = =240’ + Aoy = —l(Acl’ — Aay') sin 23
tgf + cotg B 2

R ;—(Acl — Aoy) sin 2p

(8)

dans lesquelles ’angle 3 indique la déviation de la direction
de la contrainte principale o; de l'axe z.

Les variations des contraintes totales dans les directions
des axes des coordonnées peuvent étre déduites des relations :

Ao, = Ao, + Au
Ads, = As’', + Au
Aty = A7,

A partir des troisiémes équations (8) et (9), il est évident
que la variation des contraintes tangentielles ne dépend pas
de la valeur de la variation de la pression interstitielle, c’est-
a-dire qu’elle ne dépend pas des propriétés physiques de
I’espace élastique semi-indéfini a trois phases et qu’elle est
toujours la méme que dans l’espace élastique semi-indéfini
« classique ».

(a) Charge ponctuelle P—les variations des contraintes
principales totales en un point quelconque de coordonnées
x et z, sont

©®)
\

40, =25 ( (10)
Aoy, =6 (,

En portant ces termes dans I’équation (5) nous obtiendrons
le double de la variation de la pression interstitielle :

n(l —S) 2Pr
240 = — LT ey
Au [1 " o i Csl Trrz]
i\/ R ) 2Pr—|2+8(1+ ..
MU 9) o 2k P
“o Ca nrz_l O 2

an

A T'aide des équations (7) a (11) nous déduirons facilement
les équations de la répartition des contraintes.

Il découle de I’équation (11) que les lignes de méme varia-
tion de la pression interstitielle (les isobares) sont des cir-
conférences tangentes a la surface de 'espace semi-indéfini
au point de chargement et ayant leurs centres sur la direc-
tion de la force P.

Les lignes de courant sont les trajectoires orthogonales
aux isobares et a l'instant du chargement leur forme et leur
position peuvent étre déduites de I’équation générale du
systéme des isobares :

x2 422 —2rx =0

(12)

L’équation différentielle des trajectoires orthogonales est

2x-z:dz = z2%dx — x%dx (13)
La solution de cette équation donne
x2 +22—2Cx =0
C=r | e (19

Il découle de I’équation (14) que les lignes de courant
ont la forme de demi-circonférences a l'instant du char-
gement, Ces demi-circonférences forment deux systémes
symétriques a l’axe r. Toutes les demi-circonférences ont
leur centre sur I’axe x et passent par l'origine dusystéme
de coordonnées.

(b) Probléeme 1. — La solution du probléme de la répartition
des contraintes dans l’espace semi-indéfini & 3 phases (sys-
téme a deux dimensions) sous une charge verticale ponc-
tuelle est donnée par les Figs. 8 et 9.

TR
Cg" C540.02em/kg

ug I:_(_»kq,‘cm‘
n=407

|

5,0 | 5

Fig. 8 Evolution des contraintes sur I'axe de la force P.
Change of pressure in the direction of application qf
the isolated load P within the three-phase elastic
semi-infinite mass.

Dans la Fig. 8, la ligne extréme S = 100 pour cent limite
dans le cas de l’espace élastique semi-indéfini les valeurs
de la variation des contraintes verticales. Dans le cas de
l’espace élastique semi-indéfini complétement saturé d’eau,
cette ligne limite les grandeurs de la variation de la pression
interstitielle. La variation des contraintes verticales effectives
est donc dans ce cas égale a zéro.

Les lignes S = 90 pour cent, et la ligne S = 80 pour cent,
répartissent la variation des contraintes verticales en varia-

747



tion de la pression interstitielle et en variation des contraintes
effectives verticales.

Les contraintes totales horizontales sont toujours nulles.
Comme la pression interstiticlle est la méme dans toutes les
directions, la variation des contraintes effectives horizontales
le long de la direction de la force P est toujours une dimi-
nution et est égale en valeur absolue a la valeur de la varia-
tion de la pression interstitielle.

De la Fig. 8, on peut facilement déduire les isobares de la
variation de la pression interstitielle et les variations de la
pression intertitielle en des points quelconques.

(c) Charge verticale uniforme—Au moment de la charge,
en un point quelconque de coordonnées x et z les variations
des contraintes principales totales sont

Aclzg(a—i-sina) j
T
, (15)
A03=7(—i(a—sina) \

Le double de la variation de la pression interstitielle est :

2Au = — [l + ug — - (¢ — sina) +u)—|
CsS .

' -8 T
+\/[1+uw+“ X—f(a—gna{l+«1+u@?(a—gn@
Cg b 0

119

-

) 1 — 2
—I 1 4+ uq +n(_S) . —q-sinoc]
- : Csl -n -
1 1-5 2 ' 2
i\/[l + uq *’l(—) - —q-sinal 4401 + uo)—qsinoz
Ca T T
(16)
P.4,0
20 10 10 20

4u

I
\\\\ + '/'
ol 7 |
du
T T 1 i !
e
AE) ///" e | |
-~ - \ 1
-t ™~ | |
- = 3|
+ | l +
A8
| = S \
—— [ %
T == ¥y e
Csq= C520,02 cm/kg T ——
uz0,0 kg/em
n=407, 3
s=907T,

748

Ps 40

4u { |
\F\_‘\.—’T—’—# i
45, | e |

R | i
i -—"’”I \ |
=) ——
Csu= Csy™ 0,02 cm/kg —
up=0,0 kg/crn‘
n =40% §=80%

Fig. 9 Evolution des contraintes dans un plan horizontal
(z = 1-0). Degré de saturation S = 90 pour cent
(Fig. a) et S = 80 pour cent (Fig. b).
Changes of pressure in the horizontal plane z = 1-0.
Degree of saturation S = 90 per cent (Fig. a), and
S = 80 per cent (Fig. b).

A T'aide des équations (7) a (9) et (15) et (16), nous dédui-
rons facilement les équations de la répartition des contraintes.

11 découle de I’équation (16) que les isobares de la varia-
tion de la pression interstitielle sont situées sur les circonfé-
rences ayant leurs centres sur I’axe z et qui passent toutes
par les points extrémes de la charge.

La position et la forme des lignes de courant peuvent
étre déduites a partir de 1’équation générale du systéme des
isobares :

/B\*
x24+22—-2z2z,— (=) =0 an
\2/
B\
Le symbole z, = \/ r: — (2—> indique I’ordonnée du

centre de l'isobare et le symbole B désigne la portée de la
charge uniforme. L’équation différentielle des trajectoires
orthogonales est

it
B
2rxzdz = z%dx — x%dx + (2—) “dx 18)
La solution en est
2

/ B\
xX—22-2xC+{=) =0 (19)

\2/



/ 3
B\
ou C = \/ r? 4 ( 2—) = x, indique labscisse du centre

de lignes de courant. Pour le dessin, les relations représentées
a la Fig. 10 sont valables. Ces équations montrent que cele
(1) établie par M. Florin est valable pour des sols complé-
tement saturés.

ﬂT[...E’.HliL..Lll.;l...i .

TROR G

0

4

Fig. 10 Position des centres des circonférences des isobares
et grandeur du rayon des circonférences des lignes
de courant.

The relation between isobars and streamlines.

(d) Probléme 2. — Le probléme de la répartition des
contraintes dans ’espace élastique semi-indéfini a trois phases
(a deux dimensions) soumis en surface a4 une charge verticale
uniforme est représenté aux Figs. 11 et 12.
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Fig. 11 Evolution des contraintes dans ['axe de la charge.
Les aires hachurées indiquent les variations des
contraintes lorsque le degré de saturation est
S =90 %.

Changes of pressure under a strip load. Changes of
effective pressures for degree of saturation S = 90 %
are shaded.
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Fig. 12 Isobares et lignes de courant pour les degrés de satu-
ration § = 100 9; (Fig. a). et S = 90 % (Fig. b).
Isobars and streamlines of changes of pressure for the
degree of the saturation § = 100 % (Fig. a) and
S =90 % (Fig. b).

6. Cas fondamentaux a trois dimensions

A partir des résultats déduits des problemes a deux dimen-
sions, il est possible de juger par analogie que dans le cas
d’une surcharge de l'espace élastique a trois phases a trois
dimensions par un seul poids vertical, les isobares prendront
la forme de sphéres qui passent par le point de surcharge
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et dont les centres sont situés sur ’axe du poids P. Dans
le cas d’une surcharge uniforme verticale appliquée sur une
surface circulaire, les isobares auront la forme de calottes
sphériques qui passent par la circonférence du cercle de
charge et dont lss centres sont situés sur 'axe de symétrie
de la charge.

Nous basant sur cette théorie nous considérons les varia-
tions de la pression interstitielle, qui ont été mesurées lors
d’un essai de remplissage d'une citerne a huile (CooLING,
1955). Ce cas peut trés bien étre considéré comme cas de
charge instantanée uniforme d’une aire circulaire.

La Fig. 13 est extraite de 'ouvrage précité. On y distingue
la position de la citerne a huile, le profil géologique et les
points 42, A3, A6, C2, C3 et C5 pour lesquels dans le texte

des «brown clay and soft blue clay» et qu’entre 15 et 90
pieds se trouvait de la «grey laminated sandy clay».

En comparant ce sous-sol a I’espace élastique a trois phases,
nous sommes a méme de calculer, pour les points mesurés,
les isobares et leurs points d’intersection avec I'axe z.

Comme les différences de la pression interstitielle entre
les isobares sont toujours égales, sur la Fig. suivante (No 14),
nous considérons a la place des points A2 a C5 les points
d’intersection correspondants des isobares avec I'axe z.
C’est pour ces points d’intersection que les valeurs moyennes
de toutes les variations mentionnées (en mesure absolue)
sont désignées. Au surplus, la Fig. 14 est complétée encore
par la ligne de la variation des contraintes verticales totales
Aa, sur 'axe z pour le cas de la valeur moyenne de la charge
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—BROWN CLAY e 0 f s =S
SOFTBLUE CLAY | el el o e
20' L rAN — e _;
GREY LAMINATED | A3 re3
SANDY CLAY '
40' - - L -
—CS
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80" |- —-e
80' L = - - —
‘. ]
100' L | I

Fig. 13 Rdésultats des mesures publiées par Cooling.
Measurements published by Cooling.

cité on trouve une représentation graphique de I’évolution
de la pression interstitielle. Dans les limites du possible,
nous avons calculé les var.ations de la pression interstitielle.
Les résultats figurent au tableau 1.

Dans le texte ou les mesures ont été reprises, il n’y a malheu-
reusement pas de description précise des propriétés du sol.
Nous savons seulement qu’entre 0-0 et 15 pieds, il y avait

Tableau 1
n
2p
Surcharge p (ft. d’eau) 1
Point n
| (ft.
2 | Bl craiipdi=ay)
Pression totale
N 80 40| 20 | 20 — 160 16:0/ 8-00
A2 56 | 35| 1.8 | 15 |—11-8 13-3] 625
A3 513516 |15 |—105 12-1| 572
A6 32 30|22 18 |— 71 92| 442
Cc2 341131013 |— 83 88 4-02
C3 31| 36 ' 13 12 |— 47 59 330
CS5 221 231 14|08 |— 41 50 262
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(en mesure absolue g = 8-0 feet of water). A partir de I’évo-
lution de cette ligne et a partir des valeurs mesurées nous
pouvons juger en nous basant sur les déductions indiquées
ci-dessus que la Fig. 14 confirme la légitimité de l'intro-
duction de I'espace élastique semi-indéfini & trois phases a
I’application aux sols cohérents.

PRESSION
0 S A0 (ft  d'eau)
0
T
! —] 1-—— == A2
— — —+ - _T_7A3
o — . _./L —
- S S S S ]
50' — — / +
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Fig. 14 Interprétation des résultats par la théorie de I'espace

élastique semi-indéfini a trois phases.
Evaluation of Cooling’s measurement by means of
three-phase elastic semi-infinite mass.



7. Conclusion

Dans la présente communication nous avons envisagé
Pespace élastique semi-indéfini a trois phases et nous avons
montré ses applications essentielles, dans la mécanique des
sols. Etant donné l'espace limité réservé a la communi-
cation, nous n’avons pas pu indiquer d’autres applications.
Nous le ferons donc ultérieurement dans nos études suivantes.

L’auteur serait trés reconnaissant de recevoir des résultats
de mesure sur le terrain lui perme:tant de vérifier la théorie
présentée.
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