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-Résumé-

Résumé

La thése présente un ensemble de résultats expérimentaux sur des sols
soumis a une pression interstitielle négative sur différents chemins: drainage-
humidification, oedométrique, triaxial, etc... Ceux-ci mettent en évidence les
difféerents domaines de comportement du sol et les aspects spécifiques du

comportement dans chaque domaine: saturé, quasi-saturé, faiblement saturé.

Parallélement, une modélisation a partir d'arrangement réguliers de billes
est proposée et validée par confrontation avec les résultats expérimentaux; cette
approche permet d’expliquer un certain nombre de comporteménts observés dans la
réalité et est a la base d'une modélisation élasto-plastique du comportement des
sols partiellement saturés utilisant un concept de contraintes effectives
généralisées.

L'étude est complétée par des mesures de perméabilités polyphasiques
dans différents matériaux et la recherche d’'une plus grande cohérence entre toutes
les propriétés de ces matériaux.

Abstract

The thesis presents an experimental study of soils submitted to a negative
pore pressure on different paths: Drying-wetting, oedometric, triaxial etc... The
results highlight the existence of different domains in the behaviour of soils and the
specific aspects of each domain: saturated, quasi-saturated, at low degrees of
saturation.

At the same time, a constitutive model based on regular packings of balls is
proposed. The predictions of the model were compared to the experimental results.
This approch can expiain many types of behaviour observed in reality, and it is used
in an elasto-plastic constitutive model of partly saturated soils based on a

generalised effective stress concept.

In addition, measurements of polyphasic permeabilities in several materials
were performed in order to find a general framework to explain the properties of
these materials.
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-Introduction générale- i

INTRODUCTION GENERALE

Un des buts de la thése est d'éclairer la complexité des sols non saturés au moyen de la
méthode de la Mécanique des Milieux Continus appliquée au milieu discontinu formé de « grains ».
Nous avons cherché & utiliser la méme logique que pour les sols saturés (Biarez & Hicher, 1994),
c'est & dire partir des propriétés du matériau discontinu polyphasique (grains solides- liquide- gaz),
pour calculer le comportement du milieu continu.

La méthode de la Mécanique des Milieux Continus nécessite un classement du matériau
discontinu:

|- Equations générales: valables pour tous les corps F=mr.....
- Thermodynamique

ll- Lois de comportement:

1- des phases:
Solide:

- grains : Eg, vg si grains élastiques.
- inter-grains: Frottement (¢ F) et éventuellement « colle »
(ductile, fragile, visqueuse)

Dans cette étude, nous n'étudierons pas de « colle » en dehors de celle due a Ia
capillarité de I'eau.

Liquide: Viscosité - Darcy

Gaz: Compressibilité volumétrique, Mariotte Boyle.

2- Inter-phases:
- Mouillabilité:

- Loi de Laplace: la différence des pressions de I'air u, et de I'eau u, dépend de
l'inverse des rayons de courbure principaux de 'interface :

1 1
(u,~u,)=T| —+—
R R
- Solubilité de I'air dans I'eau (Loi de Henry):
- Passage de I'eau de la phase liquide & gaz selon les tensions de vapeur.

lll- Conditions aux limites:

- action sur le solide: oedométre...:
- action sur le liquide: séchage-humidification:

2- géométriques des solide, liquide, gaz:

A) géométrie du solide: grains et arrangement des grains.
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B) géométrie du liquide:

- discontinu: par exemple I'eau n'existe qu’'aux points de contact entre grains
(avec mouillabilité), la permeéabilité K,, de I'eau est nuile.
- continu: K, (S;....); cas particulier: saturation.

C) géométrie du gaz:

- discontinu: par exemple bulle de gaz (K,=0). Le gaz et le liquide sont considérés
comme une seule phase « fluide » compressible.
- continu: K, (S,....)

Le calcul du matériau discontinu nécessite la connaissance de la géométrie du solide. On
constate qu'il est nécessaire d’'avoir au moins deux catégories de particules selon la préparation du
matériau:

A)
- grains élastiques: dissociables dans I'eau. A I'origine, des grains
sédimentent dans I'eau.
- pates saturées: préparées aux w>w

En général, la granulométrie des sols argileux change peu a la suite des déformations
plastiques courantes du milieu continu saturé. Si l'argile saturée est dense, on peut augmenter sa
teneur en eau par mélange pour obtenir w=w_ ou w=2w_ sans perturber ia granulométrie.

B) Mottes: Une motte est formée de grains liés par une cohésion (capillaire...) et
caractérisée par un indice des vides et des propriétés mécaniques propres a chaque motte. Il existe
une granulométrie & lintérieur des mottes et un indice des vides entre mottes. Si le compactage crée
des contraintes supérieures a la résistance mécanique des mottes, on peut écraser celles-ci et revenir
au cas des pates précédentes, sinon les lois de comportement sont différentes.

IV- Calculs:

Les calculs permettant de passer du milieu discontinu au milieu continu sont complexes. lis
vont s'améliorer avec les progrés des ordinateurs, mais la méthode peut étre appliquée a des cas
élémentaires, par exemple a des arrangements réquliers de billes avec eau pour essayer d’améliorer
nos connaissances sur les lois de comportement des sols, en partnculler pour le passage des sols
saturés aux sols non saturés.

Expérimentations:

Nous avons procédé par étapes, en étudiant d’abord expérimentalement le réle de la pression
interstitielle négative d’eau sur le comportement des sols, dans les domaines ol ceux ci restent
saturés, et ensuite non saturés, en mettant en évidence les aspects propres & chaque domaine.

le premier chapitre de la thése est consacré au réle de la pression interstitielle négative dans le
comportement des sois sur des chemins de drainage-humidification (réle de {'état initial...). La
représentation de ce comportement dans 5 plans permet de mettre en relation la pression interstitielle
négative u, et les parameétres du matériau (e,S,w), et de définir clairement deux domaines
principaux: un premier domaine ol le sol reste saturé: dans ce cas, la relation de contrainte effective
de Terzaghi reste valable pour les chemins Normalement Consolidés (NC) repérés par w_ et wp et
Surconsolidés (OC). Dans un second domaine, le sol est non saturé. Il est caractérisé par un arrét
des variations de volume malgré la diminution de u,, alors que la résistance mécanique ne cesse de
croitre. Ces constatations sont en accord avec le calcul des forces capillaires responsables de cette
augmentation de résistance, mais qui ne provoquent pas de variation de volume.

Dans le second chapitre, nous avons étudié le réle d'une contrainte mécanique sur le
comportement des sols soumis & une pression interstitielle negatsve en restant dans le domaine
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saturé. Cette étude menée sur une kaolinite (P300) Normalement Consolidée et Surconsolidée, a
permis d'étendre la validité de la relation de Terzaghi aux chemins oedométriques et triaxiaux.

Le chapitre 1l aborde le cas des sols qui sont proches de la saturation (0.8<S,<1). C’est un
domaine intermédiaire entre le cas saturé et le cas franchement désaturé. Dans ce domaine, le fluide
interstitiel est composé d'une phase liquide continue (eau) et d'une phase gazeuse discontinue (air).
Cette phase gazeuse se trouve sous forme de petites builes isolées dans les interstices. Nous avons
étudié I'évolution des parametres de pression interstitielle définis par Bishop et Skempton sur les
chemins isotrope et déviatoire dans le cas du matériau compacté provenant du noyau du barrage de
la Verne. Par ailleurs, nous avons cherché a établir une relation entre les paramétres apparents de

résistance maximale (gaap,cap) et les parametres de pression interstitielle A et B. La formule des
contraintes effectives de Terzaghi est acceptable avec un seul fluide compressible.

Dans le chapitre IV, nous abordons le comportement mécanique des sols franchement
désaturés. L'étude réalisée sur le limon de Sterrebeek a permis de mettre en évidence:

- sur le chemin oedométrique: une augmentation de la limite élastique de préconsolidation
avec la pression interstitielle négative dans le plan [log (c-u.),e].

- sur chemin triaxial: une non linéarité du critére de rupture dans le plan [p-u., q].

Ces constatations rejoignent celles faites par d'autres chercheurs (Wheeler 1992, Ridley
1993...), et permettent de conclure a la non validité de la relation de contrainte effective telle qu'elle a
été énoncée par Terzaghi. Nous avons donc cherché dans le chapitre suivant & préciser le role des
forces entre grains dues a la capillarité.

La modélisation du comportement des sols non saturés -présentée au chapitre V s'appuie sur
les résultats expérimentaux présentés dans les différents chapitres. Elle est abordée a partir d'un
calcul du milieu discontinu basé sur la recherche des forces intergranulaires qui peuvent faire

intervenir I'angle de frottement intergrains et celui du milieu continu , ou M. Le
P, Pop) \Peu

passage des forces capillaires & un tenseur de contrainte et complexe; mais associé & un modéle
d’écrouissage spécial, il présente de nombreux avantages, notamment en assurant un passage
logique du milieu saturé au milieu non désaturé, & condition de disposer d'une définition correcte de
la contrainte capillaire, contribution de la pression négative a la contrainte effective. Un modéle
composé d'arrangements réguliers de sphéres permet de comprendre des aspects essentiels du
comportement des milieux granulaires en disposant d'un milieu bien défini du point de vue
géomeétrique et mécanique. En effet, toutes les grandeurs peuvent s'exprimer d'une fagon analytique,
méme si les nécessaires simplifications du modéle nuisent quelque peu a sa représentativité vis-a-vis
d’'un milieu granulaire réel.

La résolution d’'un probléme « aux limites » nécessite, en plus de la loi de comportement du
matériau non saturé (locale), de disposer des relations ku(S;; ua-u,) et Ka (S Us-Uy). Nous avons
donc consacré le chapitre VI & I'étude des perméabilités polyphasiques (a I'air et & I'eau) dans les sols
non saturés. Nous avons développé a cet effet un perméamétre & surpression d'air basé sur le
principe des « flux stabilisés » ou «steady state », qui permet de déduire les perméabilités
directement a partir des mesures dans le cas des matériaux trés peu déformables puisque tous les
parameétres demeurent constants pendant ies mesures. En revanche, ce . principe est
expérimentalement compliqué, car il faut séparer les phases liquide et gaz aux bords de I’échantillon,
grace a des membranes semi-perméables. Les mesures ont été effectués sur quatre matériaux
compactés. par ailleurs, une comparaison entre les perméabilités relatives a I'eau mesurées, et les
prédictions du modéle de Van Genuchten, est présentée.
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CHAPITRE |

COMPORTEMENT DES SOLS SUR CHEMINS
DE DRAINAGE ET D'HUMIDIFICATION

I-1- Introduction

Lorsqu'on s'intéresse au comportement des sols a pression interstitielle négative, I'étude des
chemins de dessication-humidification (dans lesquels le paramétre moteur essentiel est la pression
interstitielle négative, en l'absence de contrainte extérieure) est un passage obligé; en effet, elle
présente un double intérét, d'une part parce qu'elle permet de mettre en évidence le role de la
pression interstitielle négative a laquelle est soumis le sol et de comprendre cet aspect important de
son comportement, d'autre part parce que de nombreux phénoménes réels suivent, en premiére
approximation, des chemins de dessication ou d’humidification : retrait-gonflement des sols & faible
profondeur lors de variations du niveau de la nappe phréatique, géotechnique routiére, etc.

Il est habituel de distinguer dans la pression interstitielle mesurée dans un sol deux
composantes (Fleureau 1992):

, - une composante "osmotique" due & un déséquilibre de composition ionique entre l'eau
interstitielle et la surface des particules solides (Krahn & Fredlund, 1972, Verbrugge, 1974). Ce terme
ne joue aucun réle dans le comportement mécanique du sol, mais il intervient pour perturber certains
types de mesures et il convient donc de savoir I'estimer précisément;

- une composante "matricielle” qui représente le véritable paramétre du comportement
rhéologique du sol. Au niveau microscopique, le concept de pression négative matricielle fait
intervenir a la fois les propriétés capillaires du milieu, caractérisées par le "rayon des pores" et
I'affinité de l'interface liquide-gaz pour le solide, et les propriétés d'adsorption des minéraux argileux
et des ions superficiels (Tessier, 1984).

Plusieurs chercheurs (Everett, 1955; Poulovassilis, 1970; Mualem, 1974, 1977) ont tenté de
donner des descriptions mathématiques de la courbe de pF - c'est-a-dire de la relation entre le

ogarithme de ia pression négative et ie degré de saturation - pour un milieu rigide, basées sur une
généralisation de la loi de Laplace pour un matériau formé de capillaires interconnectés de
différentes tailles. Les résultats de Mualem permettent de prédire avec une bonne précision la forme
des petits cycles de dessication-humidification, connaissant les enveloppes formées par le premier
chemin de dessication 3 partir d'un matériau sous forme de pate et le chemin d'humidification de ce
matériau aprés séchage a I'étuve. D'autres auteurs (Andrei, 1977; Seker, 1980; Van Genuchten,
1980) ont proposé des expressions purement mathématiques des courbes de pF, dont les paramétres
ont été ensuite corrélés aux limites d'Atterberg des sols (Sinninger & Seker, 1984; Fry, 1991). Dans
tous les cas, ces approches ne prennent pas en compte la compressibilité du matériau.
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Par ailleurs, I'analyse statistique de données expérimentales a conduit certains chercheurs
(Lloret & Alonso, 1985, Suraj de Silva, 1987) a proposer des équations des "surfaces d'état", c'est-a-
dire des relations entre la pression interstitielle négative, la contrainte totale et l'indice des vides ou le
degré de saturation. Ces expressions peuvent étre utilisées, entre autres, pour connaitre la forme des
courbes e (-u,) ou S, (-u,) a contrainte nulle, mais elles sont extrémement dépendantes des sols
étudiés et de leur état initial et elles ne peuvent étre extrapolées.

Nous présentons dans ce chapitre des résultats expérimentaux de dessication et
d'humidification obtenus sur trois matériaux différents, dans plusieurs états initiaux, pour lesquels
nous avons essayé de mettre en évidence les caractéristiques essentielles des courbes et de relier
les pafamétres cor.respondants aux grandeurs significatives telles que w; (sols argileux) ou Dgy/D4,
(matériaux granuiaires).
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I-2- Classification des sols non saturés

Le comportement des sols soumis & une pression interstitielle négative est trés liée a
I'état hydrique d'une part, et au mode de fabrication de I'autre. Un premier classement nous semble
nécessaire pour mieux comprendre les différences de leurs comportements mécaniques. Ce
classement peut étre énoncé comme suit:

Considérons un milieu triphasique partiellement saturé (grains solides, eau et air); en
fonction de son état hydrique, on peut distinguer quatre types principaux de comportement (Fig 1.1)

I-2.1- Premiére classe: Phase liquide (eau) discontinue (k,=0)

L'eau forme des ménisques au point de contact entre particules; la pression a l'intérieure du
ménisque est négative (uy<u,). La phase air est continue (K,#0) et sa pression joue un rdle, aussi
bien que la pression de I'eau, dans la formulation de la force capillaire. La Fig 1.2 représente ce cas.

Du fait de la pression négative de I'eau, les ménisques exercent sur les particules des
forces d'attraction normales aux plans tangents. Ces forces ne peuvent donc pas provoquer de
réarrangement des grains ou de changements de volume; elles contribuent néanmoins a la résistance
du milieu. Expérimentalement, on rencontre ces conditions pour des teneurs en eau inférieures a la
limite de retrait.

Considérons deux billes de méme diamétre (D = 2R), entre lesquelles s'est formé un
ménisque (Fig 1.2 a).

(b)

Fig. .1.2 - Phase eau discontinue

La "force capillaire" f, due au ménisque entre les deux sphéres peut s'exprimer comme le
produit de la pression négative et de S, section du ménisque dans le plan tangent (Figl.2b):

f; =(ua—uw)'S:—uw'S ’

D'aprés la loi de Laplace, la pression négative est égale au produit de la tension
superficielle par la somme des 2 courbures principales, de rayons ret /:

)
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Fig I.1- Classification des sols en fonction de leurs degré d'humidité et leurs granulométrie -
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I-2.2- Deuxiéme classe: Phase gazeuse (air) discontinue (k.=0)

L'air forme alors des bulles isolées & l'intérieur de I'eau, sans contact avec les grains. La
présence des bulles d'air rend I'eau beaucoup plus compressible. On peut admettre alors que la
notion de contrainte effective de Terzaghi est valable. Pour des grains de forme irréguliére, ou pour
un arrangement irrégulier de grains sphériques, Biarez (1962) a montré que la résultante des forces
externes n'était généralement pas perpendiculaire aux plans tangents : elle est donc susceptible de
provoquer des déformations volumiques du milieu.

Pour un ensemble de billes de méme diamétre initialement saturé, le processus de drainage
suit un mécanisme souvent appelé "ink bottle", selon lequel le volume poral reste saturé tant que la
pression capillaire n'est pas suffisante pour permettre le passage d'une bulle d'air sphérique a travers
les seuils des pores les plus petits : le rayon de courbure et la pression négative correspondante sont
appelés respectivement r(A) et -uy,4. Ce point (A) est le point d'entrée d'air. Une fois que la pression
négative atteint - u, elle reste constante pendant la désaturation, car elle est supérieure en valeur
absolue a la pression négative nécessaire pour vider les pores plus gros existant entre les billes. Ce
mode de désaturation cesse lorsqu'il ne reste plus que des ménisques d'eau autour des points de
contact entre les particules, c'est-a-dire au moment ou la phase eau devient discontinue et la phase
air continue. Le point correspondant est par conséquent situé sur la courbe de dessication-
humidification obtenue au paragraphe précédent. On peut, de cette fagon, construire la courbe de
dessication du matériau (Fig 1.3).

De la méme fagon, la pression négative correspondant au point C sur la courbe
d'humidification (-uy(C)) est plus petite que la pression nécessaire pour passer & travers les seuils de
pores, ce qui signifie que le milieu va se saturer complétement sous cette méme pression -uyAC).
Les chemins de dessication et d'humidification de ce matériau “idéal" sont entiérement définis par le
diameétre des billes et le type d'assemblage. On remarque I'existence d'une hystérésis entre ces deux
chemins, qui est due seulement & la topologie du réseau poreux, indépendamment de I'hystérésis des
angles de contact dont l'effet s'ajouterait A celui-ci.

- Un point particulier peut étre marqué sur la courbe de dessication, correspondant a des
bulles d'air coincées entre les billes et complétement entourées d'eau. Le diamétre de ces bulles est
tel que le systéme est en équilibre sous la pression (-upwg). avec un degré de saturation bien défini
(point A’ sur le diagramme). Expérimentalement, on pourrait rencontrer cette situation en provoquant
la cavitation de I'eau interstitielle. :

I-2.3- Troisiéme classe: Phases eau et air continues (k,,k, #0)

Expérimentalement, ce cas est observé dans les sols réels dans un domaine du degré de
saturation dans lequel, les perméabilités & I'air et a I'eau sont différentes de 0 (cf chapitre VI ). En
effet, dés que la pression de désaturation est atteinte sur le chemin de drainage, il se produit une
baisse brusque du degré de saturation; & ce moment, les pores qui sont remplis d'air communiquent
entre eux, pendant que la phase eau reste continue. Cependant, cette possibilité ne peut pas exister
dans un arrangement régulier de sphéres puisque les diamétres des seuils de pores sont tous égaux
et la saturation de ces seuils implique la saturation compléte du milieu poreux.

I-2.4- Quatriéme classe: Cas particuliers des sols structurés
en agrégats ("mottes")

Le paramétre caractéristique du diamétre des grains (D4g) dans les argiles est
généralement de l'ordre de quelques dixiémes de microns; Une fois humidifiées, les particules
forment de petits agrégats, ou mottes, dont la dimension est de I'ordre de quelques millimétres, voire
de quelques centimétres. Le comportement du sol compacté contenant des mottes est radicalement
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Fig 1.3 - Chemins de dessication et d'humidification d'un arrangement cubique de billes de 4 um de diamétre.



Chap I- Comportement des sols sur chemins de drainage et d'humidification- T -

différent du comportement du sol constitué de grains "individuels" (lorsque il est fabriqué a
partir d'une pate par exemple) (Schreiner 1991, Tessier 1984, Alonso 1987). Il existe une
granulomeétrie des mottes et un indice des vides entre mottes. Par ailleurs, chaque motte est formée
de grains liés par une cohésion (capillaire...) et caractérisée par un indice des vides propre a chaque
motte. Si le compactage crée des contraintes supérieures & la résistance mécanique des mottes, on
peut écraser celles-ci et revenir au cas des "pates" (grains sédimentant dans I'eau), sinon les lois de
comportement sont différentes.

I-3- Représentation globale et description des chemins

de dessication-humidification

I-3.1.  Cycle de dessication-humidification dans le plan
indice des vides - pression interstitielle négative

Afin de comparer l'effet d'une contrainte totale et d'une pression négative sur les variations
de volume d'un sol, considérons un essai oedométrique classique, sur l'argile blanche saturée par
exemple (Fig. I.4a) : Dans le plan [log (o')) ; e], lorsque I'on augmente la contrainte, on observe deux
domaines de comportement :

_ - pour les contraintes plus faibles que la contrainte verticale de consolidation (o"c), le
comportement du sol surconsolidé est quasi-élastique (tant que 'OCR n'augmente pas trop) et se
traduit par un segment de droite de pente C,: il ne s'agit pas dans ce cas de I'élasticité vraie des
essais en petites déformations , puisque I'amplitude des déformations dépasse largement 104
(Hicher, 1985), mais d'une quasi-réversibilité volumétrique.

- pour les contraintes supérieures a cette limite élastique, le sol normalement consolidé se
déforme plastiquement, avec écrouissage anisotrope du matériau. Le chemin suivi est sensiblement
linéaire, de pente C_, jusqu'a des contraintes d'une dizaine de MPa dans ce type d'argile, puis l'indice
des vides tend asymptotiquement vers 0 (Naskos, 1985, Takla, 1989).

En partant d'une péte, préparée a une teneur en eau égale a 1.5 fois la limite de liquidité de
l'argile, on observe une aliure analogue des courbes si I'on porte l'indice des vides en fonction du
logarithme de la pression négative (Fig. l.4b). On retrouve en particulier I'existence d'un domaine
surconsolidé jusqu'a la limite élastique (-u,. = 10 kPa), suivi d'un domaine de déformations
plastiques. Cependant, ce chemin présente une différence fondamentale par rapport au chemin
oedométrique saturé : I'existence d'un palier quasi-horizontal lorsque Ia pression négative dépasse un
seuil de l'ordre de 2 MPa pour l'argile blanche. L'humidification réalisée a partir du point de séchage
maximum (& I'étuve) montre que, du point de vue des déformations volumiques, le palier correspond
a un comportement réversible du sol.

I-3.2-. Représentation globale des changements d'état

La Fig. 1.5 représente le premier cycle de dessication-humidification de la péate d'argile
blanche, dont la teneur en eau initiale est égale a 1.5 fois la limite de liquidité: les 3 graphiques de la
partie droite représentent les variations de l'indice des vides, du degré de saturation et de la teneur
en eau avec la pression négative ou le pF. Sur les 2 graphiques de la partie gauche, l'indice des
vides et le degré de saturation sont tracés en fonction de la teneur en eau.

Le premier graphe (A) est la courbe de retrait usuelle, ou l'indice des vides remplace le
volume total. Sur un chemin de dessication, le sol suit d'abord la droite de saturation, d'équation :
e=(Ys/Y,)W. Ensuite, lorsque la teneur en eau décroit, lindice des vides tend vers une valeur
constante. La limite de retrait (wg,) est définie comme la teneur en eau du sol saturé correspondant &
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Fig l.4.a- Chemin oedométrique classique sur I'argile blanche saturée (Takla, 1989)
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Fig L.4.b- - Premier cycle de dessication-humidification sur I'argile blanche préparée sous

forme de pate (w, = 1.5 w;) (Zerhouni, 1991)
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sous forme de pate a w, = 1.5 W, (Zerhouni, 1991)
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I'indice des vides final du sol aprés passage & I'étuve; elle correspond donc a I'abscisse du point situé
a l'intersection de la droite de saturation et de I'asymptote horizontale de la courbe lorsque w tend
vers 0. On constate dans ce cas que sa valeur est légérement supérieure a la limite de plasticité du
sol.

Le second graphe (B) est la courbe de compressibilité que nous avons décrite dans le
paragraphe précédent. Le coude de la courbe ou débute le palier de retrait constitue un point
caractéristique de ce graphe. Par analogie avec la limite de retrait, nous désignerons par pression
négative de retrait, -u, g, , I'abscisse de ce point, proche du point de flétrissement des plantes.

Le graphe (C) met en évidence le domaine de teneur en eau dans lequel le sol reste saturé.
Lorsque la teneur en eau devient inférieure a celle du point d'entrée d'air, le degré de saturation
diminue trés rapidement, presque linéairement avec la teneur en eau. Partant de cette observation
expérimentale, il est possible de suggérer une définition conventionnelle du point d'entrée d'air, &
lintersection de cette droite et de la ligne horizontale pour S, = 1. Cette construction fournit une
détermination assez précise de ce point, souvent mal défini dans le plan [w - €].

Le graphe (D) montre les variations du degré de saturation avec le pF : lorsque l'on
augmente progressivement la pression négative, le sol reste quasi-saturé jusqu'a une pression de
'ordre de 2 MPa, puis le degré de saturation décroit rapidement pour atteindre approximativement
0.1 pour -u, = 10 MPa. Cette pression négative de désaturation, -u,,, plus faible que la pression
négative de retrait, caractérise également le comportement du matériau lorsque f'on part d'un sol
saturé sous forme de pate. '

L'effet de la pression sur l'indice des vides apparait donc étroitement lié a la saturation du
matériau : la phase de compressibilité maximale de l'argile correspond au domaine ou le sol est
quasi-saturé, tandis que l'indice des vides ne varie presque plus lorsque le degré de saturation
descend au dessous de 0.80.

La diminution rapide de S, se traduit par une chute de la teneur en eau (Graphe E). Ce
graphique correspond a la courbe usuelle de pF, dans laquelle on a inversé les axes afin de mettre
en évidence les correspondances entre les variations de e, S, et w et celles de la pression négative.
Tant que la pression négative est plus faible que -u,, , les variations de teneur en eau et de degré de
saturation sont liées, alors que la teneur en eau varie avec le degré de saturation pour les pressions
plus élevées.

Si I'on considére a présent le chemin d'humidification de I'échantillon séché a pF 7, dans les
5 graphes de la Fig. 1.5, on constate que I'hystérésis des cycles dépend du domaine de pF considéré:

- de pF 7 a pF 5, la teneur en eau et l'indice des vides changent peu, le degré de saturation
varie de 0 & approximativement 0.1. L'hystérésis entre la dessication et I'humidification est
négligeable. Dans ce domaine de pression, I'eau forme des ménisques entre les particules. Les
forces d'attraction interparticulaires dues a la pression négative & lintérieur des ménisques sont
normales aux plans tangents entre les particules et ne peuvent donc pas produire un réarrangement
de la structure; elles contribuent néanmoins a la résistance du matériau, qui augmente avec la
pression négative, jusqu'a une limite correspondant & un maximum des forces intergranulaires.

L'augmentation ou la diminution du rayon des ménisques est un mécanisme quasi-
réversible dans un sol dont les particules sont parfaitement mouillables par I'eau comme une argile.
En revanche, lorsque le mouillage n'est pas parfait, dans les sables ou les billes de verre, par
exemple, I'nystérésis des angles de contact peut créer une certaine irréversibilité des chemins de
dessication dans ce domaine (Fleureau &t al., 1988).

- De pF 5 a pF 4, l'augmentation de teneur en eau et de degré de saturation est plus
importante, tandis que l'indice des vides reste sensiblement constant. Il s'agit |4 d'une phase
intermédiaire de resaturation ou des pores de plus en plus gros se saturent progressivement. Le
comportement des pores les plus gros est encore régi par un mécanisme de ménisques tandis que
les pores ies plus petits se comportent comme un matériau saturé. Dans ce domaine, I'hystérésis
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entre le chemin de dessication initial et le chemin d'humidification est importante dans le plan [pF ;
S, et resulte essentiellement d'un effet de type "ink-bottle", c'est-a-dire de la différence de
remplissage résultant du franchissement d'un seuil de pore en humidification ou en dessication
(Mualem, 1974; Fleureau, 1979).

- En dessous de pF 4, le sol est quasi-saturé. Alors, les forces interparticulaires ne sont plus
normales aux plans tangents entre particules (Biarez, 1962). Si leur obliquité excéde I'angle de
frottement de la phase solide, elles produiront un réarrangement des particules, avec changement de
volume. Dans ce cas, la pression négative est équivalente & une contrainte isotrope appliquée aux
grains. Sur un chemin normalement consolidé, ces déformations sont irréversibles tandis que, sur un
chemin surconsolidé, elles sont quasi-élastiques, d'ou I'hystérésis, qui apparait principalement dans le
pian [-u, ; e].

Les remarques précédentes s'appliquent globalement & tous les matériaux argileux
remaniés ayant suivi le méme processus de fabrication. Nous présentons sur les Figs. 1.6 a 1.8 les
exemples de l'argile jaune, du limon d'Orly et de I'argile de Vieupré.

Indarto (1991), dans sa thése, a montré que la courbe de saturation S, (pF) de l'argile jaune
était tout-a-fait similaire a celle de billes de verre de méme diamétre (Fig. 1.9) : la désaturation se
produit presque complétement entre pF 4.2 et pF 5, ce qui correspondrait 4 des diamétres de pores
compris entre 0.1 um et 0.01 um si I'on suppose que la loi de Laplace est encore applicable dans ce
domaine ( cf. § 1.2).

On peut supposer (Fleureau 1992), que la derniére valeur correspond a celle des pores
dans les plus petites entités (c'est-a-dire les "grains" élémentaires du sol), tandis que la premiére
valeur serait celle qui correspond aux aggrégats; en revanche, les matériaux naturels comme l'argile
de Vieupré (dont les limites de liquidité sont pratiquement les mémes que celle de l'argile jaune)
présentent une courbe de désaturation continue depuis pF 3.5 jusqu'a pF 6, reflétant une distribution
étalée des tailles de particules. Pour les matériaux usuels, on peut, en premiére approximation,
assimiler la courbe de désaturation & un segment de droite entre le pF de désaturation et pF 50ub:
La pente de cette partie linéaire apparait d'autant plus faible que la granulométrie est plus étalée, et
augmente légérement avec w,, la limite de liquidité jouant toutefois un réle secondaire.

I-4- Application aux matériaux étudiés

Les matériaux étudiés sur ces chemins sont:

- une kaolinite pure, connue sous le nom d"argile jaune".

- un limon naturel qui provient de la région d'Orly et connu sous le méme nom.
- une argile provenant du noyau du barrage de Vieupré.

Une description de ces matériaux est donnée en Annexe |.
Selon les essais, les matériaux ont été préparés sous forme :
- de pate a une teneur en eau initiale égale a une fois et demi la limite de quuidité du sol,

- d'échantillons consolidés obtenus en consolidant la pate dans des moules oedométriques
sous des contraintes statiques de 100 kPa,

- d'échantillons compactés de fagon quasi-statique dans les conditions oedométriques sous
des contraintes variant de 0.5 & 5 Mpa, & partir d'une poudre humide. Celle-ci est préparée par
mélange de poudre séche et d'eau et passée & travers un tamis de 5 mm d'ouverture pour éviter la
formation de "mottes".




=Y
n
1

Chap I- Comportement des sols sur chemins de drainage et d’humidification-

-1e.4
(aat. | 11.2
T1ol
Tos |

0.6 F

PRI S NI RN YOO T O'% -.1....@ EEETTT R AR TTT B A T BN AR ETTT NS A T RTIT BTSN TTT)
50 25 0710 1 10 10* 10°% 10% 10°% 10
— Uy (k G)

1.0 -

1Sr|

50

YELLOW CLAY
WL =40% —[p=20%

First Dryin%—Wetting
cycle on the slurry
W1=1.5 Wi

Fig 1.6- Premier cycle de dessication-humidification sur I'argile jaune initialement sous forme
de pate a w;=1.5 w_ (indarto 1991)




Chap I- Comportement des sols sur chemins de drainage et d’humidification- 13 -

10.9 ¢

e !
108

J0.7 &

A ‘;'0.6 E“
O 2 I

\AA -
£ J04
||||||||| |II|II]A[|'|11|llll]EAO'3 1l
30 20 10 0 10
W !
Sl 1.0
Ay Sr
PaN
A ~ Jay
A . i A A
a \\ i I “a \
\j‘X 7 0.5 j [n}
A
||||||||| Laoeaa g [oe g p ¢ 0.0 i 1 { ) |
30 20 10 0 0 1 2
W
30E
W
LIMON D'ORLY ROE
WVL:SS% - Ip:13% ;
_ 20 E A
Cycle de Drainage :
—Humidification 15E
10
ooooo Drain. Pate 1.5w, £
saaaa Humid. Pate 1.5w, 5E
OE i 1 Il ! L ! i { ! l Il ’1

0 1 R 3 4 5] 6

Fig 1.7- Premier cycle de dessication-humidificatioq sur le limon d'Orly initialement sous forme
de pate a w;=1.5 wi_




Chap |- Comportement des sols sur chemins de drainage et d'humidification-

1.2
€

1.0

lllllILlLllllllHHHllllllllll

14 -

e 06 s
! 4
wl '
nuxnnhnnune }‘il{’m 0.4 ! R BREITI A REEI | umgn! pronmd vl b
60 40 -t : s
w hesat 10 1 lq 10 1‘0 10 10(](1313
1.0 —— &
. '3SrE 1
< \Jos8E |
I E i
= = J
E 0.6 = vt Fumid
= = |
3 _‘_&domnt.hxnagc—__._.‘
\ Jo4E n !
é_: 0.2 ;— pFsat.

E pFdesat. g
ppererrbrprrrrennbegninaey 0.0 El Lt lnul’; NN Hlllanlxnnllu
60 40 20 0 0 1 2| 3 |4 5 6 7

w | pF
60 ;
E I
w r ' |
ARGILE DE VIEUX PRE - | l
- |
CYCLES DE o ‘ l
DRAINAGE —HUMIDIFICATION 40 - o Dl
WL =32s% o B\;\N l
P =19 % - a O%p i
Er,;q‘ INTIAL - |
S W 4
ATE 1.5 WL 20 M‘“ﬁ‘n&%\
w desat.
poooo Drain -
44944949 Humidification 0 Ev o g b b e b e b e b
0 1 2 3 4 5 6 7
Fig 1.8- Premier cycle de dessication-humidification sur I'argile de Vieupré initialement sous forme pF

de pate a w;=1.5 w_ (Indarto 1991)




Chap |- Comportement des so/s sur chemins de drainage et d’'humidification- 15 -

0.7
e
A e
' ——

30 20 10 0%fo T 10 1o 10° 10% (0% 10"
W -u,, (klfga)

=]

BILLES DE VERRE {5
<]

D=80um
7d=15f7kN/m° 10 b

A
ecooao Draginage
aaaaa Humidification S

0 | | ] 2 L I

o
—-
N
W
'
n
(e:]
~X

Fig 1.8--  Chemins de dessication et d’humidification sur les billes de verre d’un

diameétre uniforme de 80 ym (Indarto, 1991)




Chap |- Comportement des sols sur chemins de drainage et d'humidification- 16 -

La méthode utilisée consiste alors, soit & imposer a I'échantillon une pression négative
connue jusqu'a ce que I'équilibre soit atteint, soit a le sécher ou I'humidifier progressivement avant de
mesurer la pression correspondante; on détermine ensuite le volume externe total de I'échantillon
(par immersion dans du Kerdane) et sa teneur en eau, pour en déduire l'indice des vides et le degré
de saturation. Il s'agit donc d'une méthode destructive, qui nécessite un nouvel échantillon pour
chaque point de mesure; en fait, compte-tenu de la faible dimension des échantillons (env. 1 cm3), la
mesure est faite systématiquement sur 4 échantillons au moins, pour chaque valeur de pression. Les
différentes techniques utilisées sont rappelées en annexe |l.

1-4.1. Comportement des matériaux remaniés préparés sous forme
de pate saturée.

I-4.1.1. Chemins normalement consolidés (NC) de dessication

Un chemin normalement consolidé est obtenu en partant d'une pate trés liquide et en
suivant un chemin de dessication. Dans le domaine normalement consolidé, une comparaison
systématique a été faite, pour tous les sols étudiés, entre les chemins NC de dessication et les
chemins isotropes ou oedométriques NC. Les figures Figs. 1.10 et 1.11 présentent cet état pour
l'argile jaune et l'argile de vieupré, ou lindice des vides est tracé en fonction soit de la pression
négative (dessication), soit de la contrainte effective moyenne (isotrope ou oedométrique); dans ce
dernier cas, les calculs ont été faits en prenant K, = 0.5. Pour tous les matériaux, les chemins sont
assez bien représentés par des droites dans ce domaine de pressions ou de contraintes. Les droites
des 3 chemins sont parailéles, la ligne de dessication se situant généralement entre les deux autres.
Théoriquement, lorsque le so! est saturé, le champ de contraintes appliqué & une particule par 'eau
qui I'entoure devrait étre isotrope. L'écart par rappoit a l'isotropie observé sur certains chemins de
dessication est probablement di & la présence des membranes semi-perméables dans un certain
nombre de montages, qui créent un frettage et des contraintes de cisaillement dans le matériau,
responsables de déformations anisotropes.

La pente de la droite NC de dessication dans le plan [log (-u,) ; €] est par conséquent égale
au coefficient de compressibilité habituel C,, tant que le sol reste saturé; dans le plan [pF ; w], la
pente de la droite correspondante est, elle-aussi, proportionnelle a C. Ce coefficient peut étre déduit
des corrélations avec la limite de liquidité. Sur un chemin de compression isotrope, Zervoyannis
(1982) a montré, en regroupant différents résultats de la littérature, que la droite isotrope était définie,
pour les sols argileux, par les deux points suivants :

-w=w, pour p'=7 kPa,

- W = wp pour p' = 1000 kPa.

Ces corrélations sont reportées, sous deux formes différentes, sur les Figs. 1.12 et .13, en
méme temps que les résultats d'un certain nombre d'essais : la corrélation apparait assez bien
vérifiée (Feureau et al. 1993).

Lorsque la pression négative excéde, en valeur absolue, la pression de désaturation -u,,, le
degré de saturation du sol commence & diminuer. Pour les sols étudiés et d'autres de la littérature,
contenant plus de 60 % de particules plus petites que 80 pum, Zerhouni (1991) a cherché a établir une
corrélation avec la limite de liquidité (Fig. 1.14); le coefficient de corrélation est de 0.84. Il est évident
que la corrélation n'est valable que sur un chemin de dessication normalement consolidé puisque
nous verrons par la suite que la pression de désaturation dépend, dans une certaine mesure, de |'état
initial du sol. C'est peut-étre ce qui explique la dispersion des points expérimentaux car il est toujours
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difficile, pour les essais de la littérature, de connaitre précisément les conditions de préparation des
échantillons.

A titre indicatif, on peut établir une correspondance entre les pressions de désaturation
mesurées sur les matériaux argileux et les valeurs fournies par le modéle de billes (cf. Chapitre V)
en fonction du diameétre des billes. C'est cette valeur qui est reportée sur la Fig. 1.14 dans le cas d'un
réseau cubique. On constate que I'ordre de grandeur ainsi obtenu est compatible avec les Dy, des
particules.

1-4.1.2. Chemins de dessication sur sol surconsolidé (OC),
initialement saturé.

La surconsolidation considérée dans ce paragraphe peut résulter soit d'une contrainte sur un
chemin de compression, soit d'une pression négative sur un chemin de dessication. Le taux de
surconsolidation (OCR) est défini comme le rapport entre la contrainte ou la pression négative
maximale et la pression négative actuelle.

Les Figs. l.15a et b, montrent la comparaison entre les chemins de dessication NC et OC
sur le limon d'Orly. La contrainte de consolidation oedométrique verticale est de 100 kPa.
L'intersection entre les chemins NC et OC se trouve dans le domaine saturé : dans ces conditions,
I'effet de la pression négative sur la microstructure du sol est le méme que celui d'une contrainte
isotrope et, aprés avoir rejoint le chemin NC, le chemin OC suit le méme chemin jusqu'a pF 7, avec
la méme valeur d'indice des vides minimum au palier.

En revanche, dans le cas de I'argile jaune (Fig 1.16), lorsque la contrainte de consolidation
atteint 100 kPa, la désaturation de I'échantillon OC commence avant qu'il n'ait rejoint le chemin
normalement consolidé I'échantillon OC suit ensuite un chemin différent de celui de I'échantillon NC
avec un palier de retrait d'indice des vides plus faible en fin de dessication. Dans ce second cas, la
contrainte de consohdatlon est trop élevée pour que I'échantillon OC puisse rejoindre le chemin NC
dans le domaine saturé. Une fois que le sol commence & se désaturer, la présence de ménisques
entre particules se traduit par un champ de contraintes anisotrope qui, & son tour, produit des
déformations anisotropes et une microstructure différente de celle d'un sol séché sur chemin
normalement consolidé. Un résultat analogue a été obtenu par Zerhouni (1991) avec le limon de
Sterrebeek (Fig. 1.17), dont la pression de désaturation est de l'ordre de 20 kPa. Dans ce cas, le
limon semble se désaturer bien avant d'avoir rejoint le chemin NC saturé, ce qui peut étre da a la
nature minéralogique particuliére de ce limon, qui n'obéit & aucune des corrélations cIaSSIques

Si I'on reporte sur un graphique les pressions négatives de désaturation en fonction de la
contrainte moyenne de consolidation, on constate que la pression de désaturation reste égale a la
pression de désaturation du chemin normalement consolidé, -u,, C tant que la contrainte de
consolidation ne dépasse pas cette valeur. Au dela, la pression de desaturatlon aumente avec la
contrainte, le manque d'information dans ce domaine ne permet pas de proposer des relations bien
définies entre ces paramétres. La Fig 1.18 montre le cas de I'argile blanche.

Dans le plan [w ; €], cela signifie que la limite de retrait des matériaux dépend de I'état initial
du sol et de sa consolidation : la limite de retrait n'est pas un paramétre intrinséque du sol, a moins
de partir toujours d'une pate saturée préparée dans les mémes conditions, ce qui confirme les
constatations de Soepandji (1986).
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Fig .16- Comparaison des chemins de drainage pour la pate de l'argile jaune P300 et un échantillon consolidé
sous 100 kPa (Taibi; Indarto 1991)
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1-4.1.3-. Chemins d'humidification sur échantillons non saturés,
préparés par séchage a partir d'une pate

Il s'agit d'échantillons initialement sous forme de péate saturée, puis séchés jusqu'a une
pression négative supérieure a la pression de désaturation et enfin, humidifiés jusqu'a la saturation.

Une comparaison a été faite, dans le cas de l'argile jaune, entre les chemins
d'humidification d'échantillons préparés initialement sous forme de pate avant d'étre : (a) le premier,
séchée jusqu'a pF 7, (b) le second, consolidé sous une contrainte verticale de 100 kPa puis séché
jusqu'a pF 7.(Fig. 1.19). On remarque que dans le cas des échantillons consolidés, les points initiaux
(4 pF 7) se trouvent a un indice des vides plus faible. Lors de I'humidification, les chemins des deux
familles d'échantillons sont paralléles et ne se rencontrent pas tant que les échantillons restent
désaturés. Au dela, la pate gonfle davantage.

D'une fagon générale (Fleureau et al. 1990), ces comportements peuvent étre expliqués par
I'effet de la contrainte de consolidation, que celle-ci soit d'origine mécanique ou capillaire. Ainsi, les
échantillons consolidés sous 100 kPa puis fortement séchés auront finalement la méme contrainte de
consolidation que la pate car le séchage crée dans le sol des contraintes capillaires bien supérieures
a 100 kPa. Cette conclusion doit étre nuancée par le fait que le séchage peut entrainer la formation
de fissures ou de microfissures dans le matériau, notamment s'il se poursuit jusqu'a pF 7. Ces
fissures bloqueront ensuite en partie le gonflement de I'argile car la continuité capillaire ne sera pas
assurée.

1-4.2.Chemins de dessication et d'humidification sur échantillons
compactés de l'argile de Vieupré.

Les échantillons compactés sont préparés par compression d'une poudre humide dans un
état partiellement saturé. A la fin du compactage, la contrainte verticale est supprimée et I'échantilion
gonfle plus ou moins, selon la durée pendant laquelle il a été maintenu sous charge, la durée pendant
laquelle il reste dans le moule aprés retrait de la contrainte verticale et enfin, le temps qui s'écoule
entre le démoulage et le début de l'essai de séchage. Souvent, les échantillons se saturent sous
charge, mais se redésaturent aprés retrait de la charge. Tout ceci signifie que I'histoire d'un sol
compacté est trés difficile a connaitre précisément si des mesures trés complétes ne sont pas faites a
chaque étape de la fabrication, ce qui se traduit habituellement par une importante dispersion des
résultats expérimentaux et rend hasardeux leur interprétation. »

Sur un chemin de drainage, les échantillons compactés se comportent généralement
comme des échantillons surconsolidés, et les chemins de dessication-humidification sont
sensiblement réversibles (Fig. 1.20). Ces observations rejoignent celles faites par Kheirbek-Saoud
(1994) sur le matériau de la Verne (Fig 1.21).

Sur la Fig 1.22, nous avons regroupé des chemins d'humidication réalisés sur des
échantillons a compactés a différentes contraintes (0.5, 1 et 5 MPa). On observe que plus la
contrainte de compactage est élevée, plus le gonflement est important. Ces constatations rejoignent
celles faites par Soemitro (1994) sur une Montmorillonite, et par Zerhouni (1991) sur l'argile blanche.

Ces résuitats confirment le réle de la contrainte de consolidation (Fieureau 1992): plus Ia
contrainte de consolidation est élevée, plus le module élastique de gonflement du sol est grand.
Comme au paragraphe précédent, cette conclusion doit étre nuancée, lorsque I'on compare des
échantillons compactés et des échantillons séchés, par l'influence de la microstructure du sol, qui est
trés différente dans les deux cas (Tessier, 1984; Alonso et al., 1987; Schreiner, 1991). La préparation
d'un échantillon compacté entraine en effet I'existence de "mottes" ou d'aggrégats dont les
dimensions peuvent étre extrémement variables et qui modifient sensiblement le comportement du
matériau.
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I-5-  Synthése du comportement des sols soumis & une pression
interstitielle négative

Nous avons vu, dans ce chapitre, que le comportement des sols sur un chemin de drainage
dépend de leur mode de préparation. Il faut donc séparer les matériaux préparés a partir d'une
péte.(donc avec un retrait important) et les matériaux compactés non saturés (avec trés peu, ou sans
variation de volume).

1.5.1- Chemins avec variations de volume (retrait).

Lorsque I'on soumet une pate saturée préparée a 1.5 WL & une pression interstitielle
négative (chemin de séchage), son comportement dans le plan (log (-uy), e) est caractérisé par deux
domaines principaux ): (1) Un domaine ou lindice des vides varie beaucoup avec la pression
interstitielle négative, et (2) un domaine ou l'indice des vides devient quasiment constant.

En fait, sur le chemin de drainage, le domaine ou I'indice des vides varie beaucoup avec la
pression négative (& gauche du palier horizontal) correspond a I'état ol le matériau reste saturé. A
I'échelle des grains (Fig 1.23), le séchage provoque la formation de ménisques d'eau uniqguement sur
le contour d'un arrangement aléatoire. L'eau est continu & l'intérieur de I'échantilion et remplit tout
I'espace poral. L'effet de la pression interstitielle négative dans ce cas est identique a une contrainte
isotrope sur le contour de I'échantillon. Cet effet se traduit a I'échelle des grains par des forces de

contact intergranulaires F inclinées d'un angle § = ¢,, (angle de frottement entre grains), ce qui
provoque des variations volumétriques plastiques (dgmpression Cc). Par conséquent, dans ce
domaine, le chemin de séchage est identique au chemin de compression isotrope du méme sol

‘saturé, mais a pression interstitielle positive ou nulle.

[ D P T DR,

En revanche, dans le second domaine (Fig 1.24), L'eau n'est pius continue dans
I'¢chantillon, et se trouve localisée aux points de contact entre les grains. Dans ce cas, ces
ménisques capillaires induisent des forces F qui sont orthogonales aux plans de contact, et ne
provoquent plus de réarrangement des grains, donc plus de variations volumétriques plastiques
(limite de retrait).

Dans le cas général, la pression interstitielle négative de désaturation est plus faible (en
valeur absolue) que la pression correspondant a la limite de retrait. Donc on peut parler d'un domaine
intermédiaire "quasi-saturé" ol le matériau se désature faiblement (0.8<8,<1). Dans ce cas, l'air dans
le sol se trouve sous forme de bulles isolées dans les interstices, et ne joue aucun réle dans la
résistance du matériau. En revanche, il joue un réle primordial dans la compressibilité du fluide
interstitiel, par conséquent, la compressibilité du matériau sur le chemin C. est continue dans ce
domaine.

Si I'on associe au plan (log(-uy,).e), les plans (log(-uy).Sp) et (K,S)) (K5 : perméabilité a I'air;
Kw : perméabilité a I'eau) (Fig 1.25), on peut constater qualitativement ce qui suit:

- Lorsque le sol est fortement désaturé (point C), I'eau se trouve sous forme de ménisques
aux points de contact entre grains, et I'espace poral occupé par I'air en phase continu est trés
important, d'oli une perméabilité a l'air élevée. Lorsqu’on humidifie le matériau (chemin CB), le
volume des ménisques d'eau au points de contact augmente mais I'eau reste discontinue dans ies
interstices, ce qui n'affecte pas considérablement I'espace poral réservé a la circulation de {'air; Par
conséquent, la perméabilité a I'air reste quasi constante sur ce chemin CB. Ceci est confirmé par un
ensemble de résultats expérimentaux. La Fig .26, représente I'évolution de la perméabilité a I'air en
fonction du degré de saturation dans le cas d'un mélange de sable et d'argile. On constate en effet,
qu'en partant de I'état sec (S=0), la perméabilité a I'air varie trés peu jusqu'a un degré de saturation
de l'ordre de 0.8 avant de chuter brusquement.

- Par ailleurs, en partant de I'état saturé (point A), I'eau reste continue dans les interstices
jusqu'a ce que la pression interstitielle négative de limite de retrait soit atteinte (-uwsp)- (point B). A
partir de ce moment, l'eau se trouve sous forme de ménisques aux points de contact, donc
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discontinue. Par conséquent I'écoulement de l'eau sous forme liquide n'est plus possible (K,~0),
néanmoins le transfert est possible sous forme vapeur. Sur la Fig. .27, nous avons comparé, pour 4
matériaux différents, les valeurs de pressions interstitielles négatives de limite de retrait et de
perméabilité a I'eau nulle. On constate un bon accord général. Nous reviendrons plus en détail sur
ces aspects au Chapitre V1.

1.5.2) Chemins sans variations de volume.
1.5.2.1) - grains d'une seule dimension (dgg/d4g)=1.

- Pour un arrangement de billes de méme dimension initialement saturé (par exemple
cubique), le processus de drainage suit un mécanisme selon lequel le volume poral reste saturé tant
que la pression capillaire n'est pas suffisante pour permettre le passage d'une bulle d'air sphérique a
travers les seuils des pores les plus petits. Le séchage crée d'abord des ménisques sur le contour
avec un rayon de courbure décroissant. Ceci correspond & un chemin a teneur en eau w quasi
constant de A' & A dans le plan -uy,(w) ou -u,/(S,) (Fig 1.28). Le rayon de courbure et la pression
négative correspondante sont appelés respectivement r(A) et -u,,4. Ce point (A) est le point d'entrée
d'air. La loi de Laplace permet de calculer cette valeur:

300 1
~U,q(kPa) = “ D(um)

ol n est un paramétre dépendant de la densité d'assemblage.

Le Tableau L1 donne les pressions de désaturation en fonction de la densité
d'assemblage et le diamétre des particules.

Y4 0.83 1.28 1.81

e 1.95 0.91 0.35

n 1 0.73 0.41
Uy (kPa) 300/D (pum) 410/D (um) 725/D (um)

Tableau I.1- Pressions de désaturation en fonction de la densité d'assemblage et le damétre
des particules D

Si l'on imagine que l'on atteint un ménisque de rayon rg correspondant aux sphéres
maximales inscrites dans l'arrangement cubique, on peut supposer un nombre quelconque de
spheres remplies d'eau ou d'air & la méme pression ug. Ceci conduit au palier horizontal du point A
au point B ou la saturation Srg correspond a toute les sphéres remplies de gaz. Ce mode de
désaturation cesse lorsqu'il ne reste plus que des ménisques d'eau autour des points de contact entre
les particules, c'est-a-dire au moment ou la phase eau devient discontinue et la phase air continue
(point B). Ce point se trouve sur le chemin de drainage calculé par le modéle de billes (cf Chap V).

Par ailleurs, Le modéle de billes permet de calculer un chemin d'humidification, a partir d'un
état ou le matériau est pratiquement sec. Il est valable tant que les ménisques sont indépendants les
uns des autres (r=rg). Cependant, compte-tenu des hypothéses faites (mouillabilité parfaite, etc.), les
mécanismes sont réversibles, de telle sorte que les calculs restent valables pour un chemin de
dessication entre les mémes limites.

La pression negative correspondant au point C sur la courbe d'humidification (-u,,(C)) est
plus petite que la pression nécessaire pour passer a travers les seuils de pores, ce qui signifie que le
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Fig 1.28 - Construction théorique des courbes de drainage -humidification pour un arragement cubique de sphéres de 4um de diamétre
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milieu va se saturer complétement sous cette méme pression -u,,(C). Les chemins de dessication et
d’humidification de ce matériau "idéal" sont entiérement définis par le diameétre des billes et le type
d'assemblage. On remarque l'existence d'une hystérésis entre ces deux chemins, qui est due
seulement a la topologie du réseau poreux, indépendamment de I'hystérésis des angles de contact
dont l'effet s'ajouterait & celui-ci.

1.5.2.1)- grains de dimensions différentes (dgg/d4g)<>1 (désaturation progressive).

Dans ce cas, sur un chemin de drainage, les pores les plus gros sont les premiers 3 se
désaturer et les ménisques entre les « gros » grains jouent alors le réle majeur dans cette partie de
I'essai (correspondant approximativement au Dgy; du matériau) . Une fois que ces pores sont vides,
des pores de plus en plus petits vont progressivement se vider, jusqu'aux pores compris entre les
« petits grains » (correspondant au Dy du matériau).

La validation de ce schéma a été faite avec les résultats expérimentaux sur des billes de
verre de diamétre uniforme et non uniforme, ainsi que sur des matériaux naturels (cf Chap V)

La loi [-u,,(kPa) = 390
n

! ] permet donc de passer de la courbe granulométrique a
D(pm)
la courbe de dessication si on définie convenablement la dimension D. A titre indicatif, nous avons
superposé sur la Fig 1.29 les courbes de dessication et granulométriques des billes de verres.
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I-6- Remarques concernant la notion de "contrainte effective"
dans les sols soumis & une pression interstitielle négative

Le principe des contraintes effectives a été redéfini plusieurs fois depuis que Terzaghi I'a
énoncé pour la premiére fois en 1936 en ces termes:

“Les contraintes en un point quelconque d'une section & travers un échantillon de sol
peuvent étre calculées a partir des contraintes totales principales o4,09 et o3 qui agissent en ce point.
Si les vides dans le sol sont remplis d'eau a une pression u, les contraintes totales principales se
divisent en deux parties:

- une partie, u, qui agit dans l'eau et sur le solide avec la méme valeur dans toutes les
directions. Elle est appelée "contrainte neutre" ou "pression interstitielle”.

- les valeurs o’1=01-u, 0’2=02-u et o’3=03-u représentent les différences par rapport a la
pression interstitielle u, et sont appliquées exclusivement sur la phase solide.

Ces fractions des contraintes totales principales sont appelées "contraintes principales
effectives”. Une variation de la pression interstitielle ne produit pratiquement aucune variation de
volume et n'a pratiquement pas d'influence sur I'état des contraintes & la rupture. Les matériaux
poreux (sable, argile...) réagissent aux variations de u comme s'ils étaient incompressibles et comme
si leurs angles de froftement interne étaient nuls. Les changements de tous les paramétres
mesurables provoqués par les variations de contraintes tels que la résistance a la compression, & Ia
distorsion et la résistance au cisaillement sont exclusivement dus aux variations des contraintes
effectives o'y, o'p et o’3... Toute étude concernant les sois saturés requiert la connaissance
simultanée de la contrainte totale et de la pression interstitielle” (fin de citation)

Pour les sols saturés a pression positive ou nulle, ce principe est maintenant bien établi et
décrit correctement leur comportement. Nous venons de voir qu'il pouvait &tre étendu aux sols
satures a pression interstitielle négative (Biarez et al 1988; Fleureau et al. 1993).

Par ailleurs, Skempton (1960) avait proposé une relation de la forme :

o'=o-ku
ol le paramétre k est donné par deux expressions:
- une premiére expression pour les variations de résistance au cisaillement du_sol, et

dependant du rapport entre I'angle de frottement intrinséque entre les grains, et I'angle de frottement
de résistance au cisaillement du sol.

- une seconde expression pour les variations de volume dans les sols, et dépendant du
rapport du coefficient de compressibilité des grains solides au coefficient de compressibilité du sol.

Dans le cas ou le fluide interstitiel est composé de deux phase (air et eau), le principe des
contraintes effectives a été généralisé par Bishop (1959); et Aitchinson & Bishop (1960), sous la
forme: » ;

0'=(c-Ug)*y (Ug-uy)

avec y, =1 pour les sols saturés et y, =0 pour les sols secs. Cette expression a été largement
contestée dans la littérature, d'une part parce que des résultats expérimentaux montraient que y,
pouvait étre supérieur a 1 (Blight 1967), et d'autre part, par ce qu'eile ne rendait pas compte de
certains phénoménes du comportement des sols non saturés peu denses comme "'effondrement".




Chap |- Comportement des sols sur chemins de drainage et d'humidification- 43 -

Nous avons observé au § 1.3, en partant d'une pate (w=1.5w;), le chemin de drainage était
caractérisé, en premiére approximation, par deux domaines dans le plan (pF,e) (Fig 1.30 B):

- un premier domaine ou le sol reste saturé: la variation de la pression interstitielle négative
de I'eau (donc de la contrainte effective o'=uy-u,, ) est responsable simultanément des variations de
volume et des variations de résistance au cisaillement (Fig 1.30 H). En effet, lorsque les sols sont
saturés, les variations de pression uniforme sur le contour créaient des forces obliques entre les
grains, d'ou la compressibilité isotrope plastique C, .

~ - un second domaine ou le sol se désature; dans ce cas l'indice des vides devient constant
et I'eau, en tension, se trouve sous forme de ménisques autour des points de contact entre les grains
(classe 1). Ces ménisques générent des forces f,, orthogonales au plan de contact entre deux grains
(Fig 1.31 a). Ces forces f, doivent s'ajouter aux forces f transmises par le solide. La résultante est

(f=f,+f) (Fig. .31 b). Si l'inclinaison de la résultante o' est inférieure a (p'._L , la déformation plastique
n'est pas possible. '

L'humidification diminue la composante Normale f'n,» donc peut permettre une dilatation,
mais simultanément &' croit, ce qui peut conduire a §' = (pu , d'otl un déplacement relatif des grains

(plasticité). Si les forces f sont en général inclinées d'un angle § < (pu , il y a gonflement. Par contre,

si l'inclinaison o. de nombreuses forces est voisine de (0|, par suite d'un déviateur de contrainte g/p
assez grand, I'humidification peut produire I"effondrement" (Fig 1.32).

Le passage des forces de contact entre deux grains & des tenseurs usuels du milieu continu
‘n'est pas simple (biunivoque...). Une pression uniforme sur le contour d'un échantillon 01=09 =03 =p
correspond en général & des forces non orthogonales aux plans de contact entre grains, l'inclinaison

de nombreuses forces atteint 5’ = T lors de la compression "Normalement consolidé" (Cgy. Par
contre, il n'est pas évident que I'ensemble des forces orthogonales aux plans de contact entre grains
puissent étre représentées par un tenseur isotrope. En particulier quand la distribution de I'orientation
des plans tangents n'est pas isotrope (Biarez, Wiendieck, C.R.A.S 1962). Nous n'admettrons donc
cette hypothése que pour une géométrie statistiquement isotrope. En second lieu, ce tenseur o'y
isotrope ne jouera pas directement sur les déformations isotropes dans I'écriture des lois de
comportement.

Avec ces réserves, et pour la pratique, I'hypothése actuelle consiste a utiliser c'y au lieu de
(ug-uy,) dans I'équation de Terzaghi si (ug-uy,) est supérieur a la pression de désaturation (-Upqg ) si
I'on part des sols initialement saturés ("pates").

par conséquent, a I'échelle de la mécanique des milieux continus (Chap V), on peut définir
une contrainte effective, d'origine capillaire, notée o'u, (Fig 1.30 I), qui ne provoque pas de

variation de volume, mais contribue néanmoins a la résistance du matériau qui augmente avec
la pression négative,.(Fig 1.30 H) (cf § 1.3.2).

En effet, si le sol est saturé, la résistance a la compression simple est fonction de l'indice
des vides e (Fig 1.33). Lorsque le sol se désature, e reste constant, donc il n'y a pas d'augmentation
de résistance liée a un indice des vides décroissant, mais une augmentation due a I'augmentation de

la nraccinn intarctitialla na&

'H ~ Ao Emmmnen PR Y G T
ia pression iniersiitieiie negative, aonc aes i

oices ae contacts dues aux ménisques, donc a ia
contrainte effective o,.. Cette contrainte capillaire ne peut donc pas étre remplacée, en général, par
une pression uniforme (état de contrainte isotrope) . En général, cette simplification sera faite pour

les déformations déviatoires et pas isotropes. d'ou la nécessité de définir deux notions de
contraintes effectives pour traduire le réle de I'eau:

- Contrainte effective responsable de la "compressibilité volumétrique et de la résistance
mécanique" (domaine quasi-saturé) telle qu'elle a été définie par Terzaghi. Sur un chemin de
drainage, elle s'écrit: o'=ug-uy,
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Fig. .30
Schéma de principe
du comportement des sols
a pression interstitielle négative
sur un chemin de drainage
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Fig 1.32- Ecrouissage et effondrement des milieux granulaires non saturés
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Fig |.33- Augmentation de la résistance des sols avec la densité.
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- Contrainte effective de "résistance mécanique" (domaine non saturé), qui, dans le cas
géneral, est une fonction de la pression négative, soit ¢' =, = f (ug-uy,).

Nous reviendrons plus en détail sur cet aspect lorsque nous aborderons la modélisation des
sols non saturés au chapitre V.

I-7- Conclusion

Le comportement des sols sur chemins de drainage-humidification est caractérisé par:
- un domaine plus ou moins large de pression ou le sol est saturé a pression négative,

- 'existence de chemins normalement consolidés et surconsolidés dans ce domaine saturé,
ou la pression négative joue le rdle habituel de la contrainte, et ol il est possible d'utiliser les
corrélations usuelles de la littérature, avec la limite de liquidité pour les matériaux argileux.

- des pressions négatives de désaturation et de resaturation qui séparent les domaines
saturé et non saturé. Sur un chemin de drainage NC, nous avons vu gue la pression de désaturation
était assez bien corrélée a la limite de liquidité. Sur un chemin surconsolidé, la valeur de la pression
de désaturation dépend de la contrainte effective de consolidation p', : si p', est nettement inférieure
a la pression de désaturation du chemin NC, -udeC, le matériau surconsolidé conserve la méme
pression de désaturation; en revanche, si p', est supérieure a -udeC, le sol se désature pour une
valeur plus élevée de pression négative.

Dans le cas des sols compactés, il est difficile de connaitre exactement la contrainte
effective de consolidation correspondante, mais on retrouve néanmoins les deux types de
comportement, illustrés par les chemins de drainage sur l'argile de Vieupré.

Lorsque la pression négative est nettement supérieure a la pression de désaturation,
caractérisée par un palier horizontal dans le plan [log (-u,) ; e]. La phase intermédiaire entre la
pression de désaturation et le palier correspond a une diminution quasi-linéaire du degré de
saturation en fonction du pF, dont la pente peut étre reliée a la granulométrie du matériau et, pour les
sols fins, a sa limite de liquidité.
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Chapitre Il

Comportement mécanique des sols saturés
et quasi-saturés soumis a une pression interstitielle négative

Il.1- Introduction

Nous avons vu au chapitre | que sur des chemins de dessication ou d'humidification, tant
que le sol était saturé, la pression interstitielle négative était équivalente a une contrainte isotrope.
Autrement dit, en I'absence de contrainte totale, on peut écrire : o' = - u,,. (Biarez et al. (1988),
Zerhouni (1991), Fleureau et al. (1993)). Nous allons examiner dans cette partie le comportement des
sols sur des chemins oedométriques et triaxiaux, dans le- domaine de pression négative ol ceux-ci
restent saturés ou quasi-saturés.

Auparavant, il nous faut préciser la notion d'essais drainés ou non drainés, dans la mesure
ou il est possible d'imposer ou de mesurer indépendamment la pression dans chacune des phases,
air ou eau. Nous pourrons ainsi définir (Fleureau 1992):

- des essais entiérement drainés, dans lesquels on impose a la fois les pressions d'air et
d'eau : c'est le cas général des essais & pression négative imposée.

- des essais entiérement non drainés, ou I'échantillon est complétement isolé; on mesure
alors les pressions des deux phases, ou bien la pression de Laplace et la pression d'air. |l faut noter
que les mesures faites par différents chercheurs (Verbrugge, 1978) ont conduit & des valeurs de
pression d'air trés faibles lorsque la phase air était continue. Lorsque l'air se trouve sous forme de
bulles, la mesure de sa pression n'est pas possible, mais on peut penser que, dans ce cas, elle ne
joue pas de réle dans le comportement du milieu.

- des essais mixtes, dans lesquels on impose la pression d'air et on mesure la pression
d'eau ou, beaucoup plus rarement, l'inverse.

En fait, Bishop et al. (1960), Matyas & Radhakrishna (1968), Fredlund & Morgenstern
(1976), entre autres, ont montré que les paramétres de base qui contrdlaient le comportement des
sols non saturés étaient les différences (ug - uy) et (p - uy), plutdt que les valeurs de p, Uy OU Ug
elles-mémes. La notion d'essais drainés dépend donc de la pression de Laplace (ug - uy). Dans ces
conditions, Fleureau (1992) désigna par:

-essais drainés des essais dans lesquels la pression de Laplace (ug - uy) est maintenue
constante

-essais non drainés, des essais dans lesquels cette pression peut varier, cette seconde
catégorie regroupant a la fois les essais dans lesquels U, est maintenue constante et les essais ot Ug
varie, et ot I'on mesure la pression de I'eau.
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I1.2- Comportement sur chemin oedométrique

Des séries d'essais ont été réalisées sur ldeux matériaux (Kaolinite P300 et une
Montmorillonite). Le but est, d'une part, d'étudier la validité du concept de contrainte effective de
Terzaghi sur ce chemin, d'autre part, de comparer deux techniques expérimentales différentes:
imposition de la pression négative par solution osmotique et par surpression d'air. En effet, sur un
chemin oedométrique, la pression interstitielle négative ¥ , mesurée par référence a la pression de
lair u,, est en fait la différence des pressions des deux phases ¥ =u_—u,, par conséquent, celle Ci
peut étre obtenue indifféremment soit en diminuant la pression de I'eau, u,, l'air se trouvant a la

pression atmosphérique (par exemple la technique osmotique), soit en augmentant la pression de l'air
u, (technique de surpression d'air).

I1.2.1- Dispositifs expérimentaux

11.2.1.1- Oedométre osmotique

La méthode osmotique est une technique simple & mettre en oeuvre pour imposer des
pressions interstitielles négatives comprises entre -50 et -1500 kPa. Son principe consiste a mettre
I'échantilion de sol en contact avec une solution de macromolécules organiques de polyéthyléne
glycol PEG (poids moléculaire 20000) par lintermédiaire d'une membrane semi-perméable ne
laissant passer que l'eau. Cette solution se trouve & une pression osmotique fixée par la
concentration en PEG et a I'équilibre la pression interstitielle de I'eau dans I'échantillon correspondra
a cette pression osmotique. Un étalonnage donnant ['équivalence entre ces pressions est obtenu par
comparaison avec les résultats obtenus par les méthodes de surpression d'air. Les étalonnages
effectués par plusieurs auteurs (Indarto et ceux cités par Williams et Shaykewich) sont donnés sur la
Fig 1.1,

La technique osmotique a été adaptée pour la premiére fois & I'oedométre par Kassif et Ben
Shalom (1971). Divers développements ont été réalisés autour de ce principe: citons en particulier les
travaux du Cermes-ENPC (Suraj de Silva 1987, Vicol 1990 et Cui 1993).

L'appareil que nous avons développé & I'Ecole Centrale de Paris a consisté a modifier la
base d'un oedometre de 40mm de diamétre afin d'y placer une membrane semi-perméable (Fig
Il.2.a). Ainsi, I'échantillon se trouve en contact avec la solution de PEG 20000 & travers cette
membrane qui ne laisse passer que I'eau. Les membranes usuelles d'hémodialyse, dont le diamétre
des pores est inférieur a8 50 nanométre, permettent d'empécher le passage des molécules de PEG.
Afin d'éviter I'attaque de ces membranes par les bactéries, une petite quantité d'acide benzoique
agissant comme anti-bactérien est ajoutée 3 la solution de PEG.

La base de I'oedométre est reliée & un réservoir, la solution osmotique circulant entre le
réservoir et 'oedométre de telle fagon & maintenir la concentration de la solution du PEG 20000
uniforme tout au long de I'essai. Afin de garantir un bon contact entre I'échantillon et la membrane, la
consolidation de la pate saturée a été réalisée dans cet oedometre.

I.2.1.2- Oedomeétre a surpression d'air

L'oedomeétre a surpression d'air, inspiré des "cellules de Richards", a été développé a
I'Université Libre de Bruxelles par le professeur Verbrugge. L'appareil (Fig 11.2.b) est composé d'une
enceinte extérieure rigide et étanche. Un piston coulisse a travers l'enceinte par l'intermédiaire d'une
membrane "bellofram" assurant I'étanchéité de ce dernier. A l'intérieur de I'enceinte, on dispose d'une
bague de 50mm de diamétre et 15mm de hauteur dans laquelle vient se foger I'échantillon de sol.
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Cette bague repose sur une base équipée d'une céramique saturée en eau. Une membrane semi-
perméable se met entre la céramique et I'échantillon. Le piston transmet la contrainte totale verticale
a l'échantillon par lintermédiaire d'un cylindre creux qui s'emboite dans la bague contenant
I'échantillon. L'air sous pression est injecté latéralement dans I'enceinte et se transmet au sol a
travers le cylindre creux. Une pompe permet une circulation périodique de I'eau dans la base afin de
chasser les bulles d'air éventuelles et de maintenir la membrane semi perméable saturée en
permanence. Cet oedométre peut &tre monté aussi bien sur un béti classique que sur une presse a
vitesse de chargement constante.

—Uw (kPa)

1500 : , 7
B | 1 /
| SOL. P.E.G. 20000 )/
" COOOO Ref. Litt. )/
- AAAANA INDARTO , E
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T3] ) ES— e BH -------------------
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Fig 11.1- Relation entre Ia pression interstitielle négative et la concentration de PEG
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I.2.2- Comportement d'une Kaolinite (Argile jaune P300)

I.2.2.1- Chemins a pression imposée par la méthode osmotique

La kaolinite initialement sous forme de pate (wi=1.5 wy ) était d'abord préconsolidée jusqu'a
une contrainte verticale de 100 kPa, puis de 200 kPa, a pression interstitielle nulle, avant d'étre
drainée sous des pressions négatives de 200, 400, 800 et 1000 kPa. Le chargement se poursuivait
alors en maintenant la pression imposée (Fig I1.3).

0 (kPa)

Fig 11.3: Chemin en contrainte et en pression interstitielle négative

Les pressions de 200 a 1000 kPa sont insuffisantes pour désaturer le matériau qui présente
une pression de désaturation, en I'absence de contrainte, de I'ordre de 1500 kPa (cf chap | ).

Les résultats présentés sur la Fig 1.4 montrent le comportement de ce matériau sur le
chemin oedomeétrique dans les plans des contraintes totales ( o, .e) et effectives ((O’v - uw) ,e). On

note, sur la Fig Il.4 a, la variation de l'indice des vides par drainage sous l'effet de la pression
interstitielle négative imposée lorsque la contrainte totale verticale atteint 200 kPa. Cette variation de
volume est d'autant plus importante que (ua-uw) est grand. le chargement mécanique a pression
interstitielle imposée qui s'ensuit met en évidence un écrouissage du matériau qui suit un chemin
surconsolidé avant de tendre vers le chemin normalement consolidé. La Fig 1l.4 b montre que, ces

courbes tracées en (O’V - uw) se regroupent de fagon satisfaisante autour du chemin Normalement

Consolidé saturé, et justifient une interprétation en contraintes effectives utilisant la définition de
Terzaghi.
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Fig 11.4 - Essais oedométriques a pression intertitielle imposée par osmose sur l'argile jaune P300 en fonction
de : (a) la contraintes totales (b) la contraintes effectives
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Pression negative imposee par surpression d'air
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Fig II.5- Essais oedométriques a pression interstitielle imposée par surpression d'air sur l'argile jaune P300
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1.2.2.2- Chemins a pression imposée par la méthode
de surpression d'air

Nous avons suivi le méme type de chemin en contrainte totale et en pression interstitielle
négative que pour les essais avec solution osmotique (cf § 11.2.2.1). Les résultats sont présentés sur
la Fig 1.5 a, en contrainte verticale totale, et interprétés en contraintes effectives de Terzaghi (Fig
.5 b). Les mémes constatations sont & faire et les mémes conclusions sont a tirer que pour les
essais avec solution osmotique. En effet, ces essais, interprétés en contraintes effectives de Terzaghi
montrent qu'en général (excepté pour l'essai a pression imposée 200 kPa) les courbes se regroupent
autour du chemin NC saturé.

I1.2.2.3- Comparaison des résultats obtenus par les deux
techniques

Les résultats des deux techniques (osmotique et surpression d'air) (cf § 11.2.2.1 et cf §
11.2.2.2) ont été comparés deux & deux (méme valeur de u, —u  imposée) et tracés en contrainte

verticale totale o, et en contrainte effective o, —u_, (Fig 11.6 a I1.8).

On remarque que les courbes suivent le méme chemin (aux erreurs d'expériences pres), ce
qui rejoint les conclusions de Fleureau et al (1993) qui ont montré par ailleurs sur les chemins de
drainage et humidification que ces techniques sont équivalentes et complémentaires. Cependant, on
observe sur nos courbes qu'au dela d'une contrainte effective de I'ordre de 1000 kPa, les essais avec
osmose présentent une compressibilité plus élevée, parfois supérieure a celle du chemin
Normalement Consolidé saturé, ceci peut s'expliquer par le fait que dans certains cas, la contrainte
mécanique elevée déforme la membrane de dialyse posée sur le tamis, entrainant le percement de
cette derniére et donc une une surestimation de la compressibilité apparente.

I1.2.2.4- Réle du chemin suivi en contrainte totale et en pression
interstitielle négative

Une série d'essais a été réalisée a l'aide de I'oedométre osmotique pour étudier le role du
chemin suivi en contrainte totale et en pression interstitielle négative. Trois chemins de chargement
ont été sélectionnés (Fig 11.9) permettant d'aboutir 4 la méme contrainte effective verticale

(O’v —uw) =800 kPa. Ces chemins sont monotones croissants en contrainte totale et en pression
négative et le degré de saturation reste égal a 1. ) O{Pa)

400

—_ B

200

i c
24 — -u (kPa)
0 200 400 776

Fig 11.9: chemins en contrainte et en pression avec o, —u, = 800kPa
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Fig I1.6 - Comparaison des méthodes d'imposition de la pression interstitielle négative (osmotique et
surpression d'air ): chemin oedométrique sur 'argile P300 pour u,-u,=200 kPa.
(a) en contraintes totales (b) en contraintes effectives
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Fig II.7- Comparaison des méthodes d'imposition de la pression interstitielle négative (osmotique et
surpression d'air ): chemin oedométrique sur I'argile P300 pour u,-u,=400 kPa.
(a) en contraintes totales (b) en contraintes effectives
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Fig I1.8 - Comparaison des méthodes d'imposition de la pression interstitielle négative (osmotique et
surpression d'air ): chemin oedométrique sur l'argile P300 pour u,-u,=800 kPa.
(a) en contraintes totales (b) en contraintes effectives
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Fig 1I.10- Comparaison de Trois chemins combinés en contraintes totales et en pression interstitielle négative

de sorte que le point final o,-u,, =800 kPa. (a) représentation en contrainte totale (b) représentation en
contraintes effectives.
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Les resultats (Fig 11.10 a et b) présentés en contrainte verticale totale o, et en contrainte
verticale effective (av - uw) mettent en évidence le fait que malgré une dispersion de l'indice des

vides initial dd & un état de consolidation initial différent des échantillons, les trois chemins de
contraintes rejoignent le chemin NC saturé et aboutissent au méme indice des vides final, ce qui
confirme l'interprétation en contraintes effectives de Terzaghi.

I1.2.3- Comportement d'une Montmorillonite

Utilisant le mé&me dispositif expérimental osmotique, nous avons réalisé une série d'essais
oedometriques sur une montmorillonite calcique. Le matériau était initialement compacté a une
teneur en eau de 15 % et une densité séche de 1.9. Il a été ensuite soumis & des humidifications a
pressions négatives imposées (200, 400, 800 et 1500 kPa), sous contrainte verticale trés faible. Dans
ces conditions, compte-tenu de sa pression de désaturation trés élevée (-u,,=4.5 MPa), on peut
estimer que le matériau est proche de la saturation (S, > 90 %), méme pour la valeur de 1500 kPa. A
la fin de la phase d'humidification, les échantillons ont été comprimés dans les oedométres, en
maintenant constante la valeur de la pression négative choisie.

La comparaison entre les résultats des essais de gonflement, a la pression imposée de 200
. kPa d'une part, et & la contrainte de 200 kPa d'autre part, est présentée sur la Fig 11.11 ou la
“déformation volumique est tracée en fonction du logarithme et de la racine carrée du temps. Dans
I'état final, les deux matériaux sont quasi saturés. On constate une parfaite coincidence des deux
chemins, qui conduit & la conclusion que, dans les conditions des essais au moins, I'équivalence
entre les pression interstitielle et contrainte mécanique reste valable, en dépit de I'histoire complexe
du matériau et de son faible degré de saturation initial.

Sur la Fig 11.12, on a représenté les variations de l'indice des vides du sol en fonction du
temps pour les quatre essais de gonflement a pression interstitielle imposée. Les points finaux de ces
essais correspondent aux points qui ont été reportés sur la Fig Il.13 Ces graphiques présentent
I'allure classique des courbes de gonflement. Ils montrent surtout le réle trés important de la pression
finale (la pression imposée) sur I'amplitude du gonflement, qui s'accentue lorsqu'on se rapproche du
gonflement libre. Parallélement, la vitesse du gonflement diminue lorsque la pression imposée
augmente, ainsi que le montre le graphique en fonction de la racine carrée du temps, ol la pente de
la partie initiale représente la diffusivité du sol, produit de la perméabilité effective par le gradient de
pression.

Les essais de gonflement & pression imposée ont été suivis par des essais oedométriques,
toujours avec la méme pression imposée, afin de mesurer la compressibilité du sol en fin
d'humidification. les résultats de ces essais sont reportés sur la Fig I1.14 dans les axes classiques. On
a également fait figurer sur le graphique, en tireté, la droite du chemin oedométrique normalement
consolidé saturé. On constate que l'allure de toutes les courbes est & peu prés le méme, avec une
compressibilité initiale trés faible, jusqu'a un coude correspondant & des contraintes de plus en plus
élevées lorsque la pression négative augmente. Au deld de ce coude, le matériau devient plus
compressible et les courbes tendent vers la courbe du matériau normalement consol:dﬂ saturé.
Cependant deux remarques importantes sont a signaler:

- Le fait que la contrainte de consolidation "apparente" se trouve a droite du chemin
normalement consolidé saturé est caractéristique du comportement des matériaux non saturés (Sr<1)
sur chemins oedométriques, sur lesquels nous reviendrons dans le chapitre Ill. Ceci indique que,
malgre la stabilisation du gonflement, les échantillons restent probablement non saturés, ce qui laisse
supposer que la montmorillonite, matériau trés fin, peut colmater le circuit de la solution osmotique.

- La compressibilité quasi infinie de I'essai & pression interstitielle imposée de 400 kPa est
due & la détérioration de la membrane d’hémodialyse qui s'est percée, entrainant une infiltration de la
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montmorillonite dans le tamis. Par conséquent les mesures de l'indice des vides deviennent non
significatives.

Ces remarques étant faites, le dispositif a été revue et amélioré pour ce type de matériau
trés plastigue. Soemitro (1994) a réalisé des essais similaires. Les résultats des essais de
compression sont représentés sur la Fig. I1.15. En dépit de I'écart important des indices des vides
entre les essais saturés et les essais & pression négative imposée, il semble que les chemins &
pression négative, tracés en fonction de la contrainte verticale effective, soient convenablement
situés dans le prolongement du chemin NC saturé.
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Fig 11.12- Courbes d'humidification de la montmorillonite compactée, & contrainte et pression

interstitielle imposée, en fonction du logatithme et de la racine carrée du temps.



Chap 2- Comportement des sols saturés et quasi-saturés soumis a une pression interstitielle néqgative- -64 .

Ev
%+ N0 WM
40 R
20' :?ﬁﬁﬁf&%&ﬂ%&m
| A
MONTMORILLONITE
. Wi=1708-1P=110%
temps; (heures)
O 20  @ao0 1200 1600

Fig Il.11- Comparaison des courbes de gonflement oedométrique de la montmorillonite compactée a
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I1.3- Comportement sur chemin triaxial

Pour les chemins triaxiaux, comme pour les chemins oedométriques, lorsque la pression
interstitielle est négative, la notion d'essais drainés et non drainés est liée a la pression de Laplace
(ug - uy). En effet, on entend par essais drainés, des essais dans lesquels la pression de Laplace (ug
- uy,,) est maintenue constante et par essais non drainés, des essais dans lesquels celle-ci peut
varier.

On trouve dans la littérature ces deux types d'essais. dans le domaine quasi-saturés, citons
les résultats récents obtenus au laboratoire par Indarto (1991), qui réalisa des essais triaxiaux
drainés a pression interstiticlle négative imposée sur le limon de Jossigny. |l s'agit d'essais ol
I'¢chantillon est soumis sur ses faces latérales & une pression d'air ug, qui joue le réle d'une pression
de confinement et permet en méme temps d'imposer la différence de pression (ug - uy) qui
conditionne I'équilibre hydrique du matériau. Dans cet essai, on impose une pression d'eau nulle a
travers une membrane semi-perméable, I'eau pouvant traverser librement la membrane. Deux séries
d'échantillons ont été préparées: les premiers, ("normalement consolidés"), ont été drainés par
application de la pression d'air jusqu'a la valeur de (ug-uy,) choisie, puis écrasés dans ces conditions
et les seconds, ("surconsolidés"), ont d'abord été drainés jusqu‘a une pression d'air de 800 kPa, puis
re-humidifiés par abaissement de la pression (ug-uy,) jusqu'a la valeur choisie pour l'essai. Le rapport
de surconsolidation hydrique (OCR) est le rapport de la pression négative maximale de consolidation
((ug-uy)c = 800 kPa) a la pression négative actuelle. Indarto observe, pour I'ensemble de ses essais,
I'unicité du critére de rupture de pente M dans le plan (p-u..q) défini par les essais saturés a pression
positive. Les mémes observations ont été enregistrées dans le plan (log(p-uw),e).

Par ailleurs, Kheirbek-Saoud (1994) a réalisé une série d'essais triaxiaux non drainés sur
échantilions compactés composés d'un mélange d'argile et de sable. dans une cellule triaxiale
équipée d'une céramique semi-perméable. Les échantillons, initialement préparés dans les conditions
du Proctor modifié, ont été ensuite humidifiés jusqu'a des degrés de saturation compris entre 0.88 et
1. Le comportement a été étudié, d'une part a partir d'essais ClU sur échantillons compactés, saturés
par contre-pression d'eau, d'autre part a partir d'essais a teneur en eau constante sur les échantillons
non saturés. Les chemins des essais sur échantillons non saturés présentent une allure intermédiaire
entre celle d'un essai saturé non drainé et celle d'un essai drainé. Kheirbek-Saoud observe que
malgré une rupture prématurée des échantillons, les points finaux des essais se placent de fagon
convenable sur le critére de résistance maximale défini pour les essais saturés.

Il semble donc que la définition choisie pour la contrainte effective conduise a des résultats
satisfaisants pour l'interprétation des essais sur le matériau utilisé, dans un domaine de degrés de
saturation compris entre 90 et 100%.

I1.3.1- chemins triaxiaux non drainés avec mesure de la pression
négative sur la kaolinite P300.

11.3.1.1- Dispositif expérimental

Les essais sont réalisés dans une cellule triaxial classique dans laquelle nous avons équipé
la base d'une céramique semi-perméable (ELE) (Fig 11.16), de 1.5 MPa de pression d'entrée d'air.
Une pression d'air constante est appliquée par la téte de I'échantillon, tandis que I'on mesure la
pression d'eau, positive ou négative, a la base. Contrairement au montage d'Indarto, la contrainte
laterale est indépendante des pressions interstitielles (Fig. 11.17 a). !l s'agit d'un essai non drainé &
teneur en eau constante, a pression d'air #, imposée, avec mesure de u,,.
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Fig I1.17 a- Conditions aux limites de I'essai
triaxial non drainé sur-I'argile jaune.
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La variation de volume de I'échantillon est mesurée par l'extérieur; en effet, un moteur pas
a pas (module GDS) piloté par micro-ordinateur par l'intermédiaire d'une interface |IEEE permet
d'imposer la pression latérale o, et de contréler les échanges d'eau entre la cellule et I'extérieur, qui

sont provoqués par la variation de volume de I'échantillon (Fig. 117 b). Les différents capteurs
(force, déplacement, pression) sont connectés a une centrale d'acquisition (Helios de Fluke). Les

programmes d'acquisition et de contrble que nous avons développés permettent de piloter
entiérement le dispositif sur différents chemins (isotrope, déviatoire..)

11.3.1.2- Préparation des échantillons: NC et OC.

Deux séries d'échantillons ont été fabriquées pour les essais a pression négative imposée :

- des échantillons Normalement Consolidés (NC) par drainage, le matériau, initialement
sous forme de péate saturée (w=1.5w; ) est consolidé & 100 kPa (consolidometre) puis un échantillon
de h/d=35/35 (mm) est monté dans la cellule triaxiale. Cet échantillon dont la contrainte de
consolidation o' est de 100 kPa sur un chemin oedométrique, est soumis a une contrainte de

consolidation isotrope de 100 kPa, soit (o, = 100,u4, = O,u, = 0). Le drainage est effectué en
appliquant une pression d'air u, a la téte de I'échantillon et simultanément une contrainte latérale o,

de maniéere & maintenir la différence (0'3 - ua) constante (0'3 —u, =100- kPa) (Fig 11.18).

100200. 400 800 1 350

Gy U, (kPa)

Fig 11.18- Chemins Normalement consolidés
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Le tableau ci dessous résume les différentes valeurs de pressions interstitielles u, —u,,
appliquées.

u,—u,(kPa) o,(kPa) u,(kPa) u,(kPa)
100 200 100 0
200 300 200 0
400 500 400 0
800 900 800 0
1350 1450 1350 0

Tableau I1.1: consolidation isotrope par drainage

Une fois la consolidation terminée, I'échantillon est soumis a un chargement déviatoire
(augmentation de o) en maintenant u, = cfe-et- o, —u, = 100kPa. On mesure I'évolution de u,,

tout au long de l'essai. Afin de minimiser I'apparition des bulles d'air dans le circuit d'eau, ce qui
fausserait les mesures de la pression u,, cette valeur initialement nulle est ramenée a 100 kPa. Le

tableau ci-dessous résume I'ensemble des paramétres juste avant I'écrasement.

u,—u,(kPa) o,(kPa) u,(kPa) uwv(kPa.)
100 300 200 100
200 | 400 300 | 100
400 600 500 ' 100
800 1000 900 100
1350 1550 1450 100

Tableau I1.2: Etat de contrainte dans les échantillons juste avant I'écrasement déviatoire

uis _humidification, les

- des échantillons Surconsolidés (OC

échantillons suivent la méme procédure de consolidation isotrope par drainage que les essais "NC"
jusqu'a une pression négative (u, —u,) de 1400 kPa, soit:




u,—u,(kPa)

o,(kPa) u,(kPa)

1400

1500 1400

Tableau I1.3: contraintes et pressions maximales atteintes par drainage

Ensuite, les échantillons suivent un chemin d'humidification a différentes valeurs de
(ua -—uw) (Fig 11.19). Le rapport de surconsolidation (OCR) de chaque échantillon est égal au rapport
entre ia contrainte effective de consoiidation et la contrainte effective initiale de chaque essai, soit:.

100

100200 400 800

Gy u, (kPa)

Fig I1.19- Chemins Surconsolidés

OCR = [(os-w)+(m-u)] _ 100+1400

1500

[(0'3 —u,)+(u, - uw): e - [(0'3 —u,)+(u, - uw)‘

Comme pour les essais NC, I'application d'une contre-pression d'eau de 100 kPa juste avant
I'écrasement permet de minimiser I'apparition des bulles d'air dans le circuit de mesure de Ia pression

d'eau.

Ynumia ) [(03 —ua)+(ua _uw)

Jhumid




Chap 2- Comportement des sols saturés et quasi-saturés soumis a une pression interstitielle négative- -72 -

Le tableau ci-dessous résume ['état des échantillons surconsolidés aprés humidification:

u, —u,(kPa) o, (kPa) u,(kPa) u,(kPa) u, —u, (kPa)
800 1000 900 100 1.67
400 600 500 100 3
200 400 300 100 5
100 300 200 100 7.5

Tableau I1.4: Etat des échantillons surconsolidés juste avant I'écrasement

Tous les essais ont été réalisés avec une différence o, —u, de 100 kPa. La vitesse
d'écrasement est de 1 um / min.

I.3.1.3- Résultats et discussion

Dans tous les cas, les pressions négatives appliquées au drainage ne permettent pas de
désaturer franchement la kaolinite, au moins sur les chemins de drainage «'uw)désat = 1400 kPa).
Dans le cas des échantillons surconsolidés, il se produit vraisemblablement une Iégére désaturation
due au cyclage. Dans tous les cas, les degrés de saturation restent compris entre 95 % et 100 %. Les
caractéristiques de plasticité parfaite ont été tirées de la thése de Doahn (1984).(Fig 11.20)

a/ Chemins Normalement Consolidés

Les résultats des essais sur les échantillons normalement consolidés sont présentés sur la
Fig. I1.21, a la fois en contraintes totales et effectives (définies au sens de Terzaghi). On remarque
tout-de-suite, dans l'espace des contraintes effectives, I'allure classique des courbes de l'argile
normalement consolidée. Les pressions négatives, initialement comprises entre 50 et 1350 kPa,
diminuent lors de I'écrasement, ce qui correspond en fait & une augmentation de la pression liée 3 la
tendance contractante du sol. Dans le plan [p' ; q], ceci se traduit par des chemins arrondis qui
rejoignent la droite de plasticité parfaite du sol NC saturé, de pente M = 1.2. Notons que les essais a
faible pression n'ont pas tout-a-fait la méme allure et apparaissent davantage comme des chemins
surconsolidés.

Dans le plan [p'; €], les points initiaux des essais sont correctement situés sur le chemin de
compression isotrope (peu différent du chemin NC de drainage dans le domaine saturé). Les points
finaux permettent de définir avec une précision convenable ['état critique, compte-tenu de la
dispersion inévitable pour des mesures faites a I'extérieur des échantillons. Cette dispersion apparait
notamment dans les variations d'indice des vides qui n'ont aucun sens pour des essais non drainés
sur des echantillons qui, comme nous I'avons vu, restent sensiblement saturés.
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Fig 11.20- Essais triaxiaux saturés NC non drainés sur I'argile jaune (d'aprés Doahn 1984)
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b/ Chemins Surconsolidés

Les résultats des essais sur échantillons surconsolidés par drainage, puis humidification,
sont représentés sur la Fig. 11.22, en contraintes totales et effectives comme précédemment.

Les chemins sur échantillons surconsolidés présentent certaines caractéristiques usuelles,
telles que l'existence de pics liés a la localisation des déformations, ou des variations de pression
dont le sens dépend du rapport de surconsolidation : pour les OCR faibles (1.5), la pression négative
décroit franchement pendant I'écrasement; elle reste a peu prés constante pour les OCR de 2.8 et 4
et elle augmente légérement (tendance 3 la dilatance) pour OCR = 7.8.

Dans le plan [p'; q], les chemins ne partent pas verticalement, mais avec une pente un peu
plus faible que 3, qui indique que les pressions négatives que I'on ajoute aux contraintes moyennes
totales pour passer aux contraintes effectives sont probablement un peu trop fortes, au moins aux
fortes pressions négatives. Ces chemins n'atteignent pas tout-a-fait la droite de PP précédente,
probablement par suite d'une rupture trop rapide. Compte-tenu de la faible vitesse d'écrasement, on
peut penser que la pression osmotique qui se développe dans l'argile joue un réle non négligeable,
comme l'a suggéré le Professeur Verbrugge; cependant, si cette explication doit rester présente a
I'esprit lorsque I'on travaille avec des matériaux naturels, il est peu probable qu'elle puisse expliquer &
elle seule les résultats obtenus dans ce cas, dans la mesure ol I'on atteint assez facilement, dans un

matériau modeéie de ce type, un équilibre de concentration ionique entre le fluide interstitiel et le
milieu extérieur. :

Dans le plan [p' ; e], les points initiaux des essais doivent étre situés sur le chemin de
déchargement isotrope a partir de la contrainte de 1450 kPa, ce qui est correctement vérifié. On
constate que les point finaux sont assez bien regroupés sur la ligne d'état critique définie pour les
essais NC. Les variations d'indice des vides relativement limitées que l'on observe lors de
I'écrasement résultent essentiellement de la dispersion des mesures de variation de volume, mais
aussi de la légére désaturation du sol.
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Fig 21 b Essais triaxiaux non drainés sur l'argile jaune P300 normalement consolidée par drainage en contraintes effectives
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Fig 22 b- Essais triaxiaux non drainés sur l'argile jaune P300 surconsolidée par drainage et humidification en contraintes effectives
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Fig I1.23- Résultats de I'ensemble des essais triaxiaux
sur l'argile jaune dans le plan (p',q)




Chap 2- Comportement des sols saturés et quasi-saturés soumis 8 une pression interstitielle négative- -80 -

+——+—+ NC (03—u,=100kPa)
= SC

u.,=1350kPa)

0.5 ’ e —
100 1000
O — Uy (kPG>

Fig Il.24- Résultats de I'ensemble des essais triaxiaux
sur l'argile jaune dans le plan (log p',e)
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I1.4- Conclusion

En conclusion, nous avons regroupé sur les Figs. 11.23 et 11.24 I'ensemble des résultats de
ces deux séries d'essais triaxiaux sur l'argile jaune dans les plans [p' ; q] et [log (p) ; e]. Ces figures
mettent en évidence l'unicité du critére de rupture et de I'état critique.

Cette étude a permis de mettre en évidence:

- linterprétation des résultats en contraintes effectives de Terzaghi o, —u,, est justifiée sur

les chemins oedométrique et triaxial dans un domaine ou le sol reste quasi saturé avec pression
interstitielle négative.

- les différentes techniques utilisées sont analogues et peuvent étre complémentaires
(Fleureau et al. 1993). Le paramétre important est la différence des pressions des deux phases
u=u,—u,.
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Chapitre I

Parameétres de pression interstitielle et leurs relations
avec les parameétres apparents a la rupture dans les sols

Introduction

Les matériaux compactés au voisinage de I'optimum Proctor ont un degré de saturation
compris en général entre 0.7 et 1. Dans ce cas, le fluide interstitiel est composé d'une phase liquide
continue (eau) et d'une phase gazeuse discontinue (air). Cette phase gazeuse se trouve sous forme
de petites bulles isolées dans les interstices.

Un chargement "non drainé" de ce matériau produit des variations dans les pressions
interstitielles de I'air et de I'eau. Ces variations sont représentées par des paramétres, connus sous le
nom de "coefficients de Bishop et Skempton" et définis comme le rapport de la variation de pression
et de la contrainte totale

Par ailleurs, la résistance maximale dans les sols non saturés dépend de plusieurs
parameétres, entre autres, de I'état de saturation du matériau. Cette résistance maximale apparente

est représentée par les paramétres ((oap,cap), respectivement angle de frottement apparent et

cohésion apparente du sol (Kyvellos 1955, Bellier 1968...).Dans ce chapitre, nous avons cherché a
relier cet état de résistance maximale apparente et les coefficients de pression interstitielle de
Skempton.

La premiére partie est une synthése bibliographique succincte, mais nécessaire a notre
avis, sur les parametres de pression interstitielle. Cette synthése est réalisée en partie, a partir de
I'ouvrage récent "Soil mechanics for unsaturated soils" (Fredlund & Rahardjo 1993). Par ailleurs, nous
citons les résultats des travaux de certains auteurs sur la résistance maximale apparente et son
évolution avec le degré de saturation obtenues & partir d'essais triaxiaux "non drainés" sur des
matériaux initialement compactés.

La seconde partie présente une étude expérimentale que nous avons réalisé sur le matériau
du barrage de la Verne. Elle consiste a suivre I'évolution de la pression interstitielle sur chemins
isotrope et déviatoire. Une simulation théorique est présentée sur ces essais. Par ailleurs, nous
établissons les relations entre les paramétres apparents de résistance maximale et les paramétres de
pression interstitielle. Ces relations sont validées sur les résultats expérimentaux cités dans la
premiére partie du chapitre.
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Premiére partie:  Etude bibliographique

lI.1- Evolution de la pression interstitielle dans les sols

ll.1.1- Compressibilité du fluide interstitiel
Lors d'une compression non drainé d'un sol non saturé, il n'y a pas d'échange d'air et d'eau
avec le milieu extérieur. Dans ce cas, La variation de volume du sol est le résultat de la
compressibilité de l'air et, dans une moindre mesure, de celle de I'eau. La compressibilité du solide
peut étre négligée dans le domaine des contraintes rencontrées dans la pratique.

La compressibilité isotherme est définie comme la variation de volume d'une masse fixe
sous I'effet d'une variation de pression par unité de volume, soit:

c=_1F
V ou

Dans un sol non saturé, le fluide interstitiel est constitué de trois éléments:
- eau

- air libre

- air dissous dans l'eau.

Pour étudier la compressitilité du mélange air-eau, il est nécessaire d'étudier la
compressibilité de chague phase séparément.

l1.1.1.1- Compressibilité de I'air

Elle peut étre exprimée par I'expression suivante:

oot
I/:’ dla T=Cte

La loi de Boyle, donne une relation entre le volume et la pression d'air dans le cas d'une
compression isotherme non drainée;

g — uaOVaO
a = —

u

a

avec:

u,,: pression d'air absolue initiale (u,, = u, +u,,,)
V,o: volume initial de I'air
u,

. pression absolue de 1'air
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On peut écrire par ailleurs:

V%4 S
L= = (uaop;o)
dla ua
En substituant la loi de Boyle:
¥, _V,
o, u,

-On en déduit la compressibilité de I'air:
1
Ca ==
ua

lI.1.1.2- Compressibilité de I'eau

Elle est définie comme suit:

La Fig lll.1 montre des mesures de la compressibilité de I'eau (Dorsey 1940). L'air dissous
provoque des différences non significatives entre la compressibilité de I'eau désaérée et l'eau saturée
en air dissous.

I1.1.1.3- Compressibilité du mélange air-eau

La compressibilité du mélange air-eau peut étre déduit des compressibilités de chacune des
phases. Considérons les relations volumétriques entre I'air, I'eau et le solide (Fig 111.2); supposons
que le sol & un degré de saturation Sr et une porosité n. Le volume total du mélange air-eau est la
somme du volume d'eau Vi et du volume d'air Va (c'est 3 dire Vu+Vs), le volume d'air dissous Vy
est compris dans V,, le coefficient volumétrique de solubilité H donne le pourcentage d'air dissous
dans un volume d'eau. Le sol est soumis & une contrainte totale . En appliquant un incrément de

contrainte do au sol non drainé, les pressions interstitielles de I'air et de I'eau augmentent et leurs
volumes diminuent.

La compressibilité du mélange eau+air s'écrit dans ce cas:

1 [d0-R) dW,+7)
A do do

Cette équation est une modification de I'équation de compressibilité du mélange air+eau
proposée par Fredlund (1976); En substituant les relations de Ia Fig .2, elle s'écrit (V,; constant):

%)

a

C,=S Cw(?”w) +(1-8,+HS))

,
(o3
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Fig 11.2- Composition volumétrique du fluide interstitielle dans
les sols non saturés (d'aprés Fredlund et Rahardjo 1993)
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Il.1.2- Parameétres de pression interstitielle

o
Le concept de paramétres de pression interstitielle (Egj fut introduit pour la premiére fois

par Skempton et Bishop (1954). Les paramétres pour l'eau et l'air sont différents (Bishop 1961,
Bishop et Henkel 1962) et dépendent en premier lieu du degré de saturation du sol.

Dans le cas d'un chargement isotrope, ce paramétre est couramment appelé B. L'équation
ci-dessus s'écrit dans ce cas:
B
C,, =S,.C,B,+(1-8, +HS )=
u

a

La Fig .3 montre la contribution de chaque phase a la compressibilité du mélange
interstitiel (cas ou B,=B,=1, cette supposition n'est pas réaliste pour les faibles degrés de saturation),

a

- - . 5B,
on constate ainsi l'influence prédominante de I'air libre (l - Sr)= .
u

De nombreux autres chercheurs se sont intéressés a la compressibilité du mélange air+eau.
Citons les travaux de Bishop et Eldin (1950) et Skempton et Bishop (1954) qui ont proposé une
expression ou la compressibilité de I'eau-est négligée et la succion nulle; dans ce cas, la
compressibilité de I'air est représentative de la compressibilité du fluide interstitiel, soit:

C, =(1-8, + HS,) e
Uu.

a

Koning (1963) considéra que les variations Au,ef Au, étaient égales (B, = B, )et
proposa l'expression suivante:

.. =sc.+12%)

u

a

expression utilisée par ailleurs par Verruijt (1969).

ll.1.2.1- Pression développée sur chemin oedométrique

a)- Cas d'un sol quasi-saturé:

Considérons un échantillon de sol saturé dans un oedométre; la compressibilité de chacune
des deux phases est mesurée séparément. Les Fig Ill.4 a et b présentent des courbes de
compression pour le squelette du sol et le fluide interstitiel. la compression du squelette du sol,
exprimé comme étant la pente de la courbe de [déformation volumique-contrainte effective] est :

AV 1 Ae 1
Ccl =+ ==
V, Ao’ l1+e, Ao’

La compressibilité de I'eau interstitielle est donnée par:

Cw=+AVW 1
V., Au

w
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Sous un chargement total, la variation de volume du squelette du sol AV, doit étre égale a
la variation du volume du fluide interstitiel AV, soit:

AV, = +V,C,Ac’,
AV, =+nV,C Au,
On peut donc écrire:

VoC. Ao =nV,C, Au, avec: Ao',= Ao, - Au,,
= C,(Ac, - Au,) = nC, Au,

Au 1

w

Posons: C = =
1+n %

cl

Le rapport C est le paramétre de pression interstitielle pour un chargement non drainé sur
un chemin K,. Le Tableau lll.1 présente des valeurs de ce paramétre, on note que pour les sols
saturés usuels, C est égal a I'unité (Lambe et Whitman 1979).

b)- Cas d'un sol non saturé:
Fredlund et Rahardjo (1993) ont repris le méme raisonnement en se basant sur les

expressions de compressibilité définies-au § I1.1.1. Considérant que la compressibilité du milieu non
saturé est definie comme la somme de deux termes (concept des surfaces d'état):

- la compressibilité provoquée par la contrainte totale (o — u,)

- la compressibilité provoquée par la pression interstitielle négative (ua - uw)

Il aboutit & la définition de deux paramétres de pressions interstitielles, I'un pour I'eau et
l'autre pour 'air, soit:
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Material (S = 100%7) C Reference
Vicksburg buckshot clay sturry 0.99983 M.LT. Test
Lagunillas soft clay 0.99957 M.LT. Test
Lagunillas sandy silt 0.99718 M.LT. Test

Tableau Ill.1- Valeurs du paramétre C

Material S(%) B Reference
Sandstone 100 0.286
Granite 100 0.342
Marble 100 0.550 Computed from
Concrete 100 0.582 compressibi-
Dense sand 100 0.9921 lities given by
Loose sand 100 0.9984 Skempton (1961)
London clay (OC) 100 0.9981
Gosport clay (NC) 100 0.9998
Vicksburg buckshot
clay 10 = 099% M.LT.
Kawasaki clay 100  0.9988 to 0.9996 M.LT.
Boulder clay 93 0.69 Measured by
87 0.33 Skempton
76 0.10 (1954)

Tableau Ill.2- Valeurs du parameétre B

Material (S = 100%) A (at failure)  Reference

Very loose fine sand 2103 Typical
Sensitive clay 151025 values
Normally consolidated clay 0.7101.3 given by
Lightly overconsolidated clay 03100.7 Bjerrum
Heavily overconsolidated clay —05t0 0 i
A

Material (S = 100%,) (for foundation settlement) Reference
Very sensitive soft clays >1
Normally consolidated From

clays ttol Skempton
Overconsolidated clays jto} and Bjerrum
Heavily overcon- (1957)

solidated sandy clays Owi

Tableau II1.3- Valeurs du paramétre A
(d'aprés Fredlund et Rahardjo 1993)
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= R2KR3K "Rax
“ I"RmRaK
— RZK _RIKR4K
“ 1- RlKR3K
avec.
_— {(1-5, +hS,)n}
KT LT | T — .
um
RIK — a1k
R, + S,nSCW
my,
1
Ry =
RsK Srnfw
m,
Ry = R
* (1-8, + S )n
R =1- um’
L a IA’; |
1
Ry =
* R 1 [0=S, +HS)n
L * . meir B
avec:
R, = ’"2
m
RsK = ’ns;
myy

Les paramétres n}. repré serient les coefficients de compressibilité de chaque phase, dé finis r Fr

Les parametres m,’k représentent les coefficients de compressibilit¢ de chaque phase,
définis par Fredlund (Fig l11.5)

Par ailleurs, Hilf (1948) proposa une expression permettant d'évaluer la variation de la
pression d'air dans les sols compactés et connue sous le nom de I'équation de Hilf:

A, = ar ™
(1= 8,0 ), + HS,jn, — An




Chap Ill- Paramétres de pression interstitielle et de plasticité parfaite apparents dans les sols- - 90-

Hilf supposa que la variation de pression capillaire dans le sol était négligeable
(Aua = Auw). Sur un chemin oedométrique non drainé, la variation de pression d'air sous I'effet
d'une variation de contrainte totale verticale s'écrit alors:

Au, = :
.\ (1 -_S,0 +HS, ),

R vy

v

Ao,

Le paramétre de pression interstitielle d'air sécant correspondant, noté Bah, s'écrit:

B - Au, 1
“ Ao, N (1-8,, +HS,,)n,
(1 + Bt Jm,

m,: Coefficient de compressibilité du sol sturé surchemin oedomé trique

L'analyse de Hilf, qui suppose que les paramétres de pression interstitielle de I'eau et de I'air
sont égaux, et que la pression interstitielle initiale de I'eau est égale a la pression atmosphérique,
permet de prédire I'évolution de la pression interstitielle d'un sol sur un chemin oedométrique, et de
déduire la pression d'air de saturation (dissolution compléte de {'air).

l1l.1.2.2- Pression développée sur chemin isotrope

a)- Cas d'un sol quasi-saturé:

La Fig 1.6 montre un élément de sol soumis & un chargement tridimensionnel, la variation
du volume total du squelette du sol est définie comme la somme des variations de volume dues a
lincrément de contrainte totale dans chacune des directions (Lambe et Whitman 1979). Dans le cas

d'un élément de sol isotrope (C’c1 =C, = CC3), et sur un chemin de contrainte isotrope
(Ao, = Ao, = Ao, = Ac) et (Ac', = Ac',= Ac',= Ao - Au,), on définit le paramétre de
pression interstitielle noté B tel que:

avec :
A1
V, Ao

Le rapport B est le paramétre de pression interstitielle pour un chargement isotrope non
drainé. Le Tableau lil.2 présente des valeurs typiques mesurées sur différents matériaux (Lambe and
Whitman 1979).
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Fig lll.5- Linearized portion of the constitutive relationships during one-dimensional, drained
compression. (a) Soil structure constitutive surface; (b) air phase constitutive surface; (c) water
phase constitutive surface. (d'aprés Fredlund et Rahardjo 1993)
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Fig lil.6- Three-dimensional loading. (a) Loading. (b) Deformation.
(Lambe et Whitman 1979)
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b)- Cas d'un sol non saturé:

Se basant sur le méme raisonnement qu'au § I11.1.2.1 (b), Fredlund et Rahardjo (1993)
aboutissent a des expressions de B pour chacune des phases, a savoir:

’

5 - RR-R
I-RR,
Bw = R’z — R1R4
1-RR,
avec:

8

R _1_[(1 -8+ HS,)nJ

k= s ucm1
R { ¢ w)
m
1
1?2 —
RS+(S’nSC’”)
ml
%= I 1RaS HS )
R -1- (- _’_+a i
L Uu,m ]
1
R, = = =
. R -1 (1-S:_+51S,)n
L U,m _
et:

Les Fig lI.7 et 1Il.8 montrent le développement des pressions d'air et d'eau en fonction de
la contrainte totale pour un chargement isotrope non drainé avec un degré de saturation initial
S1=70%.. On observe que le parameétre By, est supérieur & B, et que tous les deux tendent vers
l'unité a l'approche de la saturation. Par ailleurs, Bg croit plus vite que B, plus particuliérement aux

faibles valeurs de Sr. Le réle du degré de saturation initial sur I'évolution de la pression interstitielle
est représenté sur la Fig lll.9. Notons le réle important de ce paramétre sur la contrainte isotrope
totale de saturation, qui passe de 400 kPa pour S,,=95% & 2000 kPa pour S,,=70 kPa.

La Fig .10 représente le cas d'un sol trés compressible ol on peut noter que les

parametres de pressions interstitielles tendent rapidement vers l'unité (aux faibles valeurs de la
contrainte totale).

Par ailleurs, Croney et Coleman (1961) ont proposé un paramétre, noté «, dans le cas des
essais a teneur en eau constante ol l'air est maintenu a la pression atmosphérique. Dans ce cas, ce
parameétre exprime le rapport entre la variation de la pression interstitielle de I'eau et la variation de
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Fig 111.7- Prédiction théorique du developpement des pressions interstitielles de I'air et de I'eau pour

un sol de degré de saturation initial €gal & 70% (d'apres Fredlund et Rahardjo 1993)
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Fig 1il.8- Prédiction théorique du développement des paramétres de pressions interstitielles de I'air et
de I'eau pour un sol de degré de saturation initial égal @ 70% (d'aprés Fredlund et Rahardjo 1993)
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contrainte totale. Ce parametre a été généralisé par la suite par Bishop et Henkel (1962) au cas ou la
pression d'air interstitiel change avec la contrainte totale. Dans ce cas, o est défini comme suit:

a = _a(ua —uW)
Ao -u,)

Dans le cas d'un essai isotrope non drainé sur un sol non saturé, ce paramétre est lié aux
paramétres définis par Fredlund et Rahardjo par I'expression suivante:

B, - B,
a=—"—2
1- B,

ll.1.2.3- Pression développée sur chemin triaxial
a)- Cas d'un sol guasi-saturé:

La Fig Ill.11 montre un élément de sol soumis & un chargement triaxial ot (Acr2 = A0'3).
Ce chargement peut étre décomposé en chargement isotrope Ao, plus un chargement déviatoire

(AO'1 —A0'3) dans la direction principale majeure. Dans ce cas, la variation de la pression
interstitielle s'écrit:

Au, = BAc, +D(Ac, - Ac,)
avec:

D= !

3
I+n—-+2—
G G
Pour un élément de sol saturé avec fluide incompressible, on peut écrire:

Au, = Ao, + A(Ao, - A0'3)
avec:
1
Ay
1+2 %]-

c

. 1
Pour un sol isotrope, 4 = .3.

Le Tableau Ill.3 montre des valeurs typiques de A qui, contrairement & B et C, peuvent étre
tres différents de I'unité, et qui varie de 0 a 1. La Fig H1.12 illustre la détermination de A a partir d'un
essai triaxial classique. I'essai commence avec une contrainte isotrope (point S). Pendant le
chargement (chemin ST), le chemin en contrainte effective (SU) est déterminé en retranchant la
variation de la pression interstitielle & la contrainte totale. Le paramétre A=UT/2TY.

La Fig HI1.13 montre que A peut étre déterminé en considérant différents types d'essais:

- L.'essai 1: essai triaxial avec o, = Constante

- L'essai 2: essai triaxial avec o, = Constanfe
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A est égal a la tangente de l'angle au point V. On constate par ailleurs que A peut étre
déterminé en ne considérant que les chemins en contraintes effectives et ne dépend pas des chemins
en contraintes totales. Utilisant ce principe, on peut associer certains chemins en contraintes
effectives & certaines valeurs de A, ce que montre la Fig Ill.14.

- un chemin en contraintes effectives avec une pente 1/1 vers la droite indique que A=0
- un chemin vertical en contraintes effectives donne A=1/2
- un chemin en contraintes effectives avec une pente 1/1 vers la gauche donne A=1.

Les chemins a droite de A=0 indiquent que A peut étre négatif et ceux a gauche de A=1
indiquent que A peut étre supérieur & l'unité. Dans la pratique, des valeurs de A négatives ou
supérieurs a l'unité ne sont pas couramment observées. En effet, les valeurs de A supérieures a
I'unité sont associées a des structures trés peu denses (sols collapsables).

Par ailleurs, si on charge un échantillon de sol dilatant, on peut développer des pressions
interstitielles négatives. Ces considérations montrent que A n'est pas un paramétre intrinséque du sol.
Les Fig lll.L16 montrent certains facteurs influengant la valeur de A (chemins de contraintes,
surconsolidation, état initial anisotrope...). Le Tableau 111.3 regroupe deux groupes de valeurs de A: le
premier est relatif aux valeurs & la rupture tandis que le second est relatif aux valeurs observées
normalement dans les tassements de fondations.

b)- Cas d'un sol non saturé:

Fredlund et Rahardjo (1993), se basant sur le méme raisonnement que dans le §
ll1.1.2.1(b), proposent les expressions suivantes pour chacune des phases (air et eau):

on, = B,[do, - (1- 4,)(éo, - 50,)]
d”a.: Ba[ao-l ”(1 - Aa)(éo-l - 50'3)]

avec:
B, et B, : paramétres isotropes définis au § 2.2.2

s, L
B, o,
A, L
B, do,

ll.1.3- Quelques résultats expérimentaux de la littérature

Hilf (1948) publia des mesures de pression interstitielle effectuées a l'aide de deux
piézometres dans un barrage. La Fig IIl.16 montre I'évolution de cette pression en fonction de la
contrainte totale verticale. par ailleurs, ces mesures ont été comparées aux calculs utilisant I'équation
de Hilf (§ I11.2.1.2.1 (b)) pour différentes valeurs du parameétre de compressibilité m, et différentes
valeurs de degré de saturation initial (Fig 11.17). Notons le réle important de ces deux paramétres;
par ailleurs, le calcul est en bon accord avec les mesures (S,,=87.4%).

Bishop et Skempton (1954) ont publié des mesures du paramétre B (isotrope) sur trois
matériaux de limites de liquidité différentes (Tableau 1il.4). La Fig 1118 montre I'évolution du
paramétre B en fonction du degré de saturation pour un gravier argileux.

Campbeil (1973) déveioppa un appareii permettant de mesurer séparément les pressions
interstitielles de I'air et de I'eau dans un échantillon de sol compacté non saturé sous un chargement
isotrope. Deux types de sol ont été testés. Les Fig 1119 et 111.20 représentent I'évolution de la
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Tableau lll.4 Tangent B, Pore-Water Pressure Parameters for Various Unsaturated Soils (from Skempton and

Bishop, 1954)

Maximum Optimum Degree
Dry Water Dry Water of
Unit Weight, Content, Unit Weight, Content Saturation, B,
Soil va (kN /m?) (%) vq (kKN/m?) w (%) 5(%) (for 03 = 276 kPa)

Boulder clay 21.37 7.4 20.39 8.7 93 0.69
(Liquid limit = 17%, 21.37 7.4 87 0.33
plastic limit = 15%) 21.20 6.7 76 0.10
Moraine 20.42 10.4 19.79 11.4 89 0.89
(Liquid limit = 22%, 20.42 10.4 88 0.57
plastic limit = 14 %) 20.26 9.6 80 0.35
Volcanic clay 10.99 49 10.99 52.8 9 - 0.47
(Liquid limit = 85%, 10.84 49.0 50 0.21
10.68 510 . 90 0.12

plastic limit = 55%)
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pression d'eau pour ces deux matériaux. Les courbes indiquent une faible réponse en pression pour
les faibles teneurs en eau (ou faibles degrés de saturation initiaux). Cette pression croit avec le degré
de saturation, ainsi que le coefficient B. On constate par ailleurs que les échantilions avec une teneur
en eau initiale proche de I'OPN, la réponse en pression interstitielle est approximativement linéaire
avec une pente a 45°, ceci signifie que I'échantillon est quasi-saturé et que B vaut l'unité. Sur les Fig
ll.21 et Hl1.22, on constate que B, croit rapidement avec Sr, dés que ce dernier paramétre atteint
80%. Cette valeur est proche de la valeur a 'OPN. Le parametre B, (correspondant a I'air) (Fig ll.23
& 111.24) croit aussi avec Sr. A la saturation, la valeur de la pression d'air mesurée approche celle de
l'eau; en effet, I'air se trouve sous forme de bulles isolées dans les pores et le capteur de pression
d'air mesure plutét la pression dans I'eau. Notons (Tableau IIl.5) que la valeur de B peut étre
différente de 1 a la saturation si le sol est trés peu compressible (Lee & al. 1969).

La Fig 1ll.25 montre une comparaison entre des pressions interstitielles mesurées (Bishop
et Henkel 1962) et calculées a l'aide des équations de Fredlund et Rahardjo (§ 111.2.1.2.2). Le calcul a
été effectué en considérant des coefficients de compressibilité m, qui décroient avec le niveau de
contrainte totale isotrope (Tableau 111.6). Le bon accord constaté est lié en partie a la prise en compte
de I'évolution du paramétre de compressibilité avec la contrainte.

Les Fig 111.26 a 111.28 montrent des résultats de trois essais triaxiaux non drainés réalisés
par Knodel et Coffey (1966). Les échantillons de sol ont subi d'abord un chargement isotrope non
drainé, ensuite un écrasement triaxial non drainé avec mesure dans les deux cas de la variation de
volume des échantillons (Fig a). les Figs b représentent I'évolution des paramétres B, et B,
(parameétres isotropes), alors que les Figs ¢ représentent I'évolution des paramétres D, et D,

a w

ou " X .
D,, =——%——¢et D, =————|. Notons qu'en général, ces parameétres croissent avec la
0”(0’] - 03) ﬁ(o, - 0'3)

contrainte totale. On reviendra plus tard sur ces essais.

La Fig 1l.29 montre I'évolution du paramétre o, défini au § I11.2.1.2.2 dans le cas d'essais
isotropes non drainés sur deux matériaux compactés (Bishop 1961). On constate que le paramétre

Au, ~u,)

a= —0;(~———~———-5 décroit et tend vers 0 aux fortes contraintes totales, ce qui signifie que, dans ce
O-3 - ua ’

domaine, la variation de pression interstitielle devient négligeable.
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Saturation (from Black and Lee, 1973)

Tableau lil.5- B, Pore-Water Pressure Parameters for Different Types of Soil at Complete and Nearly Complete

Soil
- _ Void Compressibility,* Pore-Water Pressure Parameter, B, -
Ratio,* n
Class of Soil e (1/kPa) S =100% §=99.5% §=99%
Soft E 2.0 1.45 x 1073 - 0.9998 0.992 0.986
(i.e., normally consolidated clays)
Medium 0.6 1.45 x 107* 0.9988 0.963 0.930
(i.e., compacted clays)
Stiff 0.6 1.45 x 107° 0.9877 0.69 0.51
(i.e., stiff clays—sands)
Very stiff 0.4 1.45 x 1078 0.9130 0.20 0.10
(i.e., very high consolidation pressures)
*Approximate values.
135 I /
Assumed Gy = 2.7 Test No. 1
L So = 86%
w =96%
9s | Pore-air pressure, us 4.2 no = 23.2%
)/ Ore-water pressure, Uw
!
= i . Test No. 2
$ / S5 67%
> 585 —=1hb 2 //7 w =B6%
< . H D s ne = 25.7%
é ! a~—/—:/ Pore-air pressure, u, ' -
2 / /
:. 15 ! _A_—______,é.——-——-"' Py 5|
e d ] . D
< / | Pore-water pressure, U
!
I
; / - Pore-air pressure
-25 79 ! ~ measurements
| F— 2b o - Pore-water pressure
23-4——“1' measurements . -
- .85 H ] H
[o] 200 400 600 800
Isotropic pressure, o, (kPa)
Fig lll.25- Comparison of theoretical computations and laboratory measurements of pore-air

and pore-w.iter pressures (data from Bishop and Henkel, 1962).

Tableau lI1.6- Coefficients of Volume Change used in the Theoretical
Computations of Pore Pressures on Test Data Presented by
Bishop and Henkel (1962)

Test No.

Coefficients of Volume Change

No. 1
Soil structure, m{

Air phase, m?

o, > 70 kPa (#1b)
29 x 1073
2.9 x 10°°

o3 < 70 kPa (#1a)
©.4.0x 107*

2.6 x 1074

No. 2
Soil structure, m;

Air phase, m{

03 < 140 kPa (#2a)
1.0 x 1074

8.7 x 107°

03 > 140 kPa (#2b)
2.6 x 1073

2.6 x 10°°
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Fig 111.28-  pore pressure development during undrained triax-
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lll.2- Paramétres apparents de plasticité parfaite ((pap,cap)

- Travaux de Kyvellos (1955), Bellier (1968) et Manojlovic (1979)

Il s'agit dans les trois cas d'essais triaxiaux non consolidés, non drainés, sans mesure de
pression interstitielle, effectués sur des sols compactés, a I'O.P.N. dans le cas du limon d'Orly
(Kyvellos) et de l'argile de Provins (Manojlovic), et dans différentes conditions d'énergie (E,) et de

teneur en eau pour l'argile silteuse inorganique (Bellier). Les caractéristiques des sols sont reportées
dans le Tableau Ill.7. On peut admettre que, dans ces conditions, l'air se trouve sous forme de
bulles, sans contact direct avec les particules.

Si I'on effectue des essais triaxiaux non drainés sur des échantillons non saturés d'argile, a
des contraintes latérales de plus en plus fortes, on constate que le critére de rupture dans le plan de
Mohr n'est plus une droite, mais, plus précisément, que sa pente décroit lorsque la contrainte
augmente : la pente, qui est proche de @' aux faibles degrés de saturation, diminue jusqu'a 0 si la
contrainte est suffisante pour saturer le matériau (Fig. 11.30). L'interprétation des essais en
contraintes totales consiste & déterminer la cohésion et I'angle de frottement apparents en fonction de
la teneur en eau et du degré de saturation (Figs. I11.31 & 111.33).

Tableau lIl.7 - Caractéristiques des matériaux utilisés par Kyvellos, Manojlovic et Bellier

Limon d'Orly Argile silteuse Argile de Provins

(Kyvellos, 1955) (Bellier, 1968) (Manojlovic, 1979)
w, ' 29.5 39.5 79
Wp 21.0 17.8 28
% < 80 KWm 86 98 95
% < 2 mm 8 - -
Wopn( %) 15.5 - R
Y 0py (KN/m3) 18.1 - -

On observe dans les trois cas une diminution de la cohésion et de I'angle de frottement
apparents lorsque le degré de saturation augmente, c'est-a-dire lorsque la pression négative diminue.
Pour S, = 1, on retrouve la valeur de I'angle de frottement non drainé. Nous reviendrons au § lil.3.5

sur l'interprétation de ces courbes.
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Fig ll.30-  Critére de rupture en contraintes totales du sol non saturé lors d'un essai triaxial non

drainé
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Deuxiéme partie: Etude expérimentale

l11.3- Etude de I'évolution de la pression interstitielle:
Application au matériau du noyau de barrage de la Verne.

Nous nous sommes intéressés & un matériau prélevé dans le noyau du barrage de la Verne,
sur lequel nous avons réalisé une série d'essais afin de mettre en évidence I'évolution de la pression
interstitielle, tout d'abord sur un chemin isotrope, et ensuite sur un chemin déviatoire:

ll.3.1- Caractéristiques du matériau

Tableau IlI.8- Caractéristiques du matériau

Provenance Noyau du barrage
de la Verne
W, 36%
w, 19.2%
o 16.8%
deo 0.8 mm
deo/d g 9.5
<80 um 10%
Cc 0.24
Ce 0.04
-Uw désat(NC): 10kPa
pression interstitielle
négative de
désaturation d'une pate
(w=1.5w)
Caractéristiques de
mise en place
W(OPN) 18.7%
Yq 17.4 KN/m3
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ll.3.2- Préparation des échantillons

bl

éléments (cailloux...). puis séché. Le sol est humidifié ensuite & la teneur en eau correspondant a
l'optimum proctor. La poudre humide ainsi obtenue est soigneusement conservée dans un sac
étanche déposé dans une piéce a humidité contrlée. Aprés un repos minimum de 24 heures, le sol
humide est compacté a la densité de mise en place dans un moule de 35mm de diamétre. Le
remplissage du moule se fait en trois phases:

- Premiére phase: un poids de sol humide, correspondant & une hauteur d'échantilion une
fois compacté de 35 mm est déposé d'une maniére homogéne dans le moule.

- Seconde phase: un papier filtre _(Whatman N° 40) découpé en cercle (D=35mm) est
déposé en contact avec la surface du sol dans le moule.

- Troisitme phase: un poids de sol humide, correspondant & une hauteur d'échantillon une -
fois compacte de 15 mm est déposé cette fois au dessus du papier filtre.

1 Ce moule est équipé de deux pistons. Le compactage statique sous une presse se fait en
. bloguant dans un premier temps le piston inférieur & une hauteur de 10 mm jusqu'a ce que le piston
| supérieur se met en contact avec le cylindre. Ensuite le piston inférieur est libéré a son tour et le

ccompactage se poursuit jusqu'a la densité séche souhaitée. (Fig 111.34).

]
7

La pression interstitielle négative de I;'échantillon compacté est mesurée de deux maniéres:

(1) par _papier filtre: (F|g 130 a) Une fois démoulé, I'échantillon compacté contenant le
papier filtre est enrobé de papier aluminium et paraffiné . La mesure de ia teneur en eau du papier
filtre a lieu 48 heures aprés au minimum

(2) par tensiomeétre relié a un capteur de pression absolue:’ (Flg 111.30 b) cette mesure
se fait au moment ou I'échantillon est monté dans I'appareil triaxial dont la-base-est équipée d'un
tensiométre.

Trois échantillons ont été ainsi préparés. Leurs caractéristiques sont résumés dans le
Tableau I11.9 suivant:

J // _ W(%) e Si(%) -u,,(kPa) -u,,(kPa)
Papier filtre | Tensiométre
Essai 1 20.5 0.55 84.0 25.1 26.3
Essai 2 19.9 0.55 82.0 39.8 30.8
Essai 3 20.6 0.55 84.3 44.7 41

négative.

Tableau I11.9- Caractéristiques des échantillons compactés

Notons la bon accord entre les deux techniques de mesures de la pression interstitielle
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Fig 111.34- Moule de compactage a double effet.
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Fig lI.35- Compactage statique des trois échantillons
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l.3.3- Comportement sur chemin isotrope

Les échantillons sont soumis, dans la cellule triaxiale, & un chargement isotrope par palier.
les variations de la pression interstitielle et du volume sont mesurées a chaque palier. Les valeurs de
ces paliers sont indiquées dans le tableau suivant:

Essai 1 0 25 50 75 100

o

Essai 2 1000 j200 300

| Essai 3 0 100 200 300 400 [500 600 700 800 | 900

Tableau 111.10-: Paliers de contraintes totales isotropes (kPa)
Matériel utilisé:

Une cellule triaxiale équipé d'une base spéciale, de 35mm de diamétre, a été adaptée aux
mesures des parameétres non saturés du sol.

Dans la base, est logé un tensiomeétre (ELE) relié & un capteur de pression absolue (Fig
l11.36). Une fois le circuit capteur-tensiométre saturé avec de I'eau désaérée, cette technique nous
permet de mesurer une pression interstitielle négative de I'ordre de 80 kPa.

Par ailleurs, un cylindre creux en Plexiglas dont I'axe coincide avec celui de I'échantillon est
fixé sur la base de la cellule (Fig l1.37). Son rdle est de permettre la mesure de la variation de
volume de l'échantillon de sol non saturé de deux maniéres:

- Il sert de support & une lame métallique élastique équipée de deux jauges de déformation
permettant de mesurer la variation du diametre de I'échantillon & mi-hauteur de I'échantillon.

- L'étanchéité étant assurée & la base du cylindre par deux joints toriques, le volume entre
I'¢chantillon et le cylindre est rempli d'un liquide. Un cathétométre placé prés de la cellule permet de
suivre le déplacement du ménisque de ce liquide résultant de la déformation de I'échantillon de sol.

L'ensemble des instruments de mesuvre est gere par une centrale d'acquisition HELIOS
(FLUKE) reliée a un micro- ordmateuMFlg |

L'échantillon est d'abord placé sur la base de la celiule et enveloppé dans une membrane
en latex. Un bon contact entre I'échantillon et la base est nécessaire pour la continuité de I'eau entre
le sol et le tensiométre. Ce contact est réalisé par I'intermédiaire d'une trés fine couche de pate de
kaolin. On peut mesurer ainsi la pression interstitielle de I'eau (I'air étant & la pression atmosphérique)
dans le sol sous une contrainte totale: nulle.

l11.3.3.1- Résultats et discussion
La Fig 111.39 représente le temps de réponse du tensiométre, c'est a dire I'évolution de la
pression interstitielle négative en fonction du temps jusqu'a I'équilibre des pressions entre le sol et le

tensiométre. Nous remarquons que ce temps de réponse est de I'ordre de 4 heures.

Une comparaison des mesures de cette pression par papier filtre et par tensiométre est
résumée dans le Tableau 1119
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catétometre /

ménisque d'huile

Lame flexible jauges de déformation

cylindre en plexiglas
jauges de déformation

céramique semi-perméable
- (pression d'entrée d'air 1.5 MPa)
colle forte

capteur de pression absolu

\

rainures circuit saturé d'eau

b
Fig III.3K- Cellule triaxiale équipée d'un tensiométre et d'un dispositif permettant de
mesurer la variation de volume de I'échantillon de deux maniéres.
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Fig 111.39- Mesure de la pression interstitielle négative par tensiométre des
échantillons soumis & une contrainte totale nulle : Temps de réponse
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Fig 111.40 (a)- Evolution des pressions interstitielles en fonction du tem
pour chaque palier de chargement pour l'essai 1.
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Les Figs 111.40 représentent I'évolution de la pression interstitielle en fonction du temps pour

chaque palier de contrainte; notons que la stabilité est atteinte en moyenne au bout de 20 minutes.

La Fig 1ll.41 montre I'évolution de la pression interstitielle en fonction de la contrainte totale
isotrope pour les trois essais. On atteint une saturation compléte au sens B=1 pour une contrainte de
I'ordre de 800 kPa correspondant & une pression interstitielle positive de 200 kPa. Son passage d'une
valeur négative a une valeur positive a lieu pour une contrainte totale de 100 kPa.

La Fig 111.42 représente I'évolution du paramétre B en fonction du degré de saturation pour
I'essai 3 uniquement, en effet, les techniques de mesure du volume utilisées présentent certains
inconvénients pour des essais de longue durée

l1.3.3.2- Prédiction du paramétre B

Les échantillons étudiés étant compactés aux conditions de mise en place, leur degré de
saturation initial est supérieur 4 0.8. Dans ce cas, on peut supposer que la phase liquide est continue,
alors que I'air se trouve sous la forme de bulles isolées dans les pores sans contact avec le squelette
solide. Dans ce cas, la pression interstitielle de I'eau constitue le paramétre principal pour définir les
contraintes effectives qui s'appliquent sur le squelette, alors que I'air constitue le principal facteur de
compressibilité du mélange interstitiel. Nous nous sommes donc intéressés a la compressibilité de ce
"mélange” qu'on a appelé fluide interstitiel sous I'effet de la variation de la pression de I'eau. Nous
présentons dans ce qui suit le calcul détaillé des expressions analytiques donnant la variation du
paramétre B en fonction du degré de saturation sur chemin isotrope, et dont la définition est donnée
au § l1i.1.2.2.(a). :

a) Expression analytique du paramétre B.

Un accroissement des trois contraintes totales Ao, Ao, -et- Ao, sur un échantillon de sol

de volume V provoque une diminution du volume du squelette AJ et un accroissement de la
pression interstitielle Au,,.

L'accroissement des contraintes intergranulaires correspondant étant Ac' ;=400 —Au,
(7), la variation de volume du squelette est:

E
1-2v

Cette diminution du volume du squelette doit étre compensée par une diminution égale du
volume du fluide, soit:

~AV = %(AG’I+AJ'2+A0"3) (2 avec E =

AV = fKAu 3)
E

w

donc :

1

U = W(AJ] +AO’2 +AO'3)
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Fig 111.40 (b)- Evolution des pressions interstitielles en fonction du temps
pour chaque palier de chargement pour l'essai 2.

—401 T
0

U, (kPa)

250 : Fssai 3
- Argile de la Verne
3004 900
25067 800
2004
1507 o 700
100 600
—
>0 300
N 200
o7 %, 2100 kPa
— 50—
0 100 200 300 400 500

Temps (min)

Fig 111.40 (c)- Evolution des pressions interstitielles en fonction
du telmps pour chaque palier de chargement pour l'essai 3.
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Fig 1l1.42- Mesures du parameétre B en fonction de Sr pour I'essai 3
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Lorsque la variation de contrainte est isotrope, (4) s'écrit:

1

U= (—n—m—(BAO’,) (5)

E
le module de compressibilité volumétrique du squelette étant E, = ?’ (5) s'écrit:

1
Au = 1+(nEVS/EW)(AG") ©

donc

Au 1
B = =
Ao, 1+(nE,/E,) ?

L'expression (7) relie la variation de la pression interstitielle a la variation de contrainte
isotrope qui la provoque.

Pour un sol saturé, le fluide interstitiel est composé uniquement d'eau, et £, est le module
de compressibilité de 'eau. Les valeurs de E,, sont élevées (2000 MPa) et (E,, / E,) est petit; On a
alors B=1.

b) Module de compressibilité du fluide interstitiel

Nous supposons, dans ce qui suit que la température est constante.

La loi de Henry lie le volume d'air dissous V, au volume d'eau (a la pression u), soit:

avec H': Coefficient de Henry
Le poids d'air dissous correspondant est:

P=HV,y, (8
¥, estle poids spécifique de I'air & la pression .

Lorsqu'on passe d'un état 1 (%) a un état 2 (u,) a teneur en eau constante, la variation du
poids d'air dissous s'écrit:

A‘Pd:H.Vw'yﬂ—H'Vw'yal (9)
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. u
avec: y,=y,—= (10)
ul

donc: AP, = H-Vw-}/al(-z—lz——lj (11)
u

1

Ce poids d'air dissous occuperait, sous la pression u, un volume:

AR AR w

AV, = (12)

Var  Va U

soit : AVd=HVw(1—ﬂj (13)

U,
Donc, la variation d'air libre lorsqu'on passe de u, a u, est:
u u u
0 v N o e
u, U, U,

soit :

Mo

AK=(%1+HVW)( lj (15

2

AV, = (anl(l - Srl) +nII/lSr]H)(ﬂ - lj (16)
u

2
En posant :Au = u, —u,
(16) s'écrit:

Au AV, IV,

u  (AV,17)+n((1-S,)+S,H)

(17

Cette formule permet de calculer la variation de pression interstitielle provoquée par une
variation AV = AV, (>0) du volume total dans un essai non drainé.

Le coefficient de compressibilité du fluide est donné par:

Au u,

E =
Y (A, 1Y) (AVa/Vl)+n,((l—S,I)+S,,H)

(18)
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soit :

U,

E =
> n((-8,)+S,.H)

(19

En injectant I'expression (79) dans (7), on obtient une relation donnant la variation du degré
de saturation en fonction du coefficient B.

T.0 u, (kpa)
| B 400
0.8 - '
| 300
0.6 - |
| 200 -
Evs= 5 MPa i
0.4 -
100
110 MPa
0-2 150 wpa ‘ 0-
130 MPa
‘|40 MPa i
0.0 S ——
80 84 83 92 96 100 ~100 . : 1 93
Sr(%) 0 200 400 600 800 1000
Contrainte isotrope totale (kPa)

Fig 111.43- Influence du coefficient de compressibilité du squelette sur I'évolution de (a) la
pression interstitielle de I'eau en fonction de la contrainte totale (b) B en fonction du degré de
saturation

Sur la Fig 111.43, nous avons représenté l'influence de la compressibilité du squelette sur
I'évolution de la pression de I'eau en fonction de la contrainte totale (figure a) et I'évolution du
coefficient de Skempton B en fonction du degré de saturation. Les conditions initiales concernant ces
calcuis sont résumés dans le Tableau ii.13.

eo WO SrO “Uwo

0.55 20.53% 84% 25 kPa

Tableau Ilf.13- Paramétres de I'état initial pour le calcul

On constate sur la Fig (a) que pour un matériau trés compressible, le parallélisme avec la
droite B=Sr est atteint pour une faible contrainte totale (environ 200 kPa), alors que pour un sol trés
peu compressible, ce parallélisme n'est envisageable que pour des contraintes trés élevées dans le
cas d'une compression isotrope non drainée. La Fig (b) met en évidence I'allure particuliére des
courbes B(Sr) déduites de ce calcul. En effet, on constate une évolution avec une courbure positive
jusqu'a un degré de saturation de I'ordre de 90% puis une inflexion de ces courbes tendant vers une
asymptote horizontale (B=1). Par ailleurs, on note que pour un sol trés peu compressible, B passe de
0.08 a environ 0.98 pour une variation du degré de saturation qui passe de 84% a 98%, alors que
pour un soi compressibie, B varie de 0.45 & environ i‘unité dans ie méme domaine de variation du
degré de saturation.
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c) Application au matériau de le Verne

L'expression (7) relie la variation de la pression interstitielle & la variation de contrainte
totale isotrope:

Au 1

P re ")

avec .
U
E, = 2
m((1-5,)+8,H)

Par ailleurs, pour un sol compacté ( donc "surconsolidé"), la compressibilité du squelette
E,, est donnée par I'expression suivante:

(19) : compressibilité du fluide.

_l+e, p-p,
TG log(p'ip)
avec C;: coefficient de gonflement du matériau, fonction du niveau de contrainte.

La courbe de compressibilité isotrope du matériau de la verne (Fig 111.44) permet d'observer
une croissance du coefficient de gonflement avec la contrainte sur le chemin surconsolidé. Pour
simplifier, considérons deux segments de droite avec les valeurs des pentes suivantes:

p Cs
0< p'<700-kPa 0.017
p'>700- kPa 0.06

Les parametres de I'état initial du matériau sont ceux indiqués dans le Tableau I11.13

Les Figs 145 (a) et 1l.45 (b) présentent une comparaison entre les résultats
expérimentaux et les calculs respectivement dans les plans ( o,,u,) et (Sr,B). Notons dans ce cas le
bon accord entre les prédictions des calculs et les essais dans le premier plan. En effet, il est
important de se donner une loi de compressibilité du squelette Eys (représentée ici par le parameétre
Cs) en fonction de la contrainte totale pour reproduire au mieux la réalité du comportement in situ.
Dans le plan (B,S,), la rareté des mesures de volume fiables (essai 3 uniqguement) ne permet pas de
conclure avec certitude, bien qu'on observe une assez bonne prédiction de I'allure de cette courbe.
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Fig lll.44- Chemins oedométriques du matériau de la Verne normalement consolidé et surconsolidé
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Fig 111.45(a): Evolution de la pression interstitielle en fonction de la contrainte totale
isotrope: Comparaison entre valeurs mesurées et calculées
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Fig 111.45(b)- Relation B(Sr): Comparaison entre les valeurs
mesurées et calculées.
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d)_passaqge de la pression interstitielle négative a la pression interstitielle positive.

Dans le plan (03,uw), les résultats obtenus sur l'argile de la Verne mettent en évidence
un passage continu et monotone croissant de la pression interstiticlle négative a la pression
interstitielle positive sans changement de courbure. Ces observations rejoignent un grand nombre de
résultais de la littérature. Cependant, des comportements particuliers sont observés sur certains
matériaux.

La Fig lll.46a présente un essai isotrope réalisé sur un échantillon de billes de verres
humides de diamétres compris entre 4 et 40 um. L'échantillon a une densité séche de 14 kN/m3 et
une pression interstitielle négative initiale de I'ordre de -57 kPa. il s'agit d'un chargement isotrope non
drainé ou l'évolution de la pression interstitielle est mesurée grace a un tensiométre (I'air étant
supposé a la pression atmosphérique). On peut mettre en évidence deux domaines: un premier
domaine (O <0,< 100kPa) ou la pression interstitielle négative chute brusquement pour atteindre
une valeur de l'ordre de -4 kPa, et un second domaine (0'3 > IOOkPa) ou la pression augmente trés
lentement, devient positive avec une tendance vers une asymptote horizontale. On peut expliquer ce
comportement, qui est différent de celui observé sur l'argile de la Verne, de la maniére suivante:
L'échantillon est un état initial relativement peu dense pour des billes de verre. Dans ce cas la
compressibilit¢ du squelette solide est supérieure & celle du fluide interstitiel, le rappo'rt
(E sotide | E e ) tend vers 0, soit B qui tend vers l'unité. Ceci entraine un effondrement du matériau
pour de faibles contraintes totales et donc une variation brusque de la pression interstitielle. Une fois
la matériau densifié, l'augmentation de la contrainte totale isotrope ne provoque pas de
réarrangement important, mais plutét des déformations élastiques des grains solides
(Em,ide /Eﬂwde) qui tend vers l'infini, et donc un B qui tend vers 0. Ceci se traduit par des
variations minimes de la pression interstitielle. Le chemin de décharge qui est réversible confirme ce
comportement cette hypothése. La Fig lll. 46c présente le résultat d'un essai isotrope sur l'argile de
Vieupré (wL =32-1, :13). Le matériau, initialement compacté est placé dans une celiule
triaxiale a surpression d'air. L'évolution de (ua~uw) en fonction de (0'3—ua) présente une
croissance quasi linéaire jusqu'a (ua ~uw) =0, puis une stabilisation de la pression autour de cette
valeur. La Fig 1ll.46d présente un essai oedométrique sur le méme matériau avec mesure de la
pression négative de I'eau & l'aide d'un psychrométre (Zerhouni 1991). On peut noter dans ce cas,
que la pression négative de I'eau (initialement autour de -350 kPa), tend a se stabiliser autour de -50
kPa pour une contrainte totale verticale de 2000 kPa. Par ailleurs, Bishop et Blight (1963) ont
présenté un essai isotrope a teneur en eau constante sur le Selset Clay (WL = 11.7) (Fig 111.46e), la
courbe présente une évolution logarithmique jusqu'a une pression (ua - uw)=0.

Sur la Fig 111.46f, nous avons superposé ces quatre matériaux. Notons qu'il est difficile
de conclure sur ces comportements qui dépendent, pour une grande part, des techniques
expérimentales utilisées. En effet, on pourrait penser que dans le cas des essais avec surpression
d'air, la stabilisation de la pression autour de (ua - uw) =0, est due au fait que lorsque la pression de
I'eau atteint celle de I'air , I'échantillon peut se drainer par le circuit d'air et empécher ainsi le passage
de la pression (uw - ua) aux valeurs positives. En revanche, pour les matériaux trés denses ou trés
secs initialement, les observations faites sur les billes de verre semblent apporter un début
d'explication & leurs comportement.
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Fig. 111.46(a) Essai isotrope non drainé sur un échantillon de billes de
verre compacté non saturé.
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Fig 111.46(b)- Evolution du paramétre B en fonction de la contrainte totale
isotrope
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Fig lll.46c- Essai isotrope dans une cellule a surpression d'air sur l'argile de Vieupré compactée
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Fig 1ll.46d- Essai oedométrique avec mesure de la pression négative
par psychrométre sur l'argile de Vieupré compactée (Zerhouni 1991)
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Fig lil.46e - Essai de compression isotrope dans une cellule &
surpression d'air sur la Selset Clay compactée (Bishop et Blight 1963)
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Fig 111.46f - Evolution de la pression interstitielle négative en fonction de
la contrainte totale. superposition des quatre matériaux.
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e) Dissolution de bulles d'air dans I'eau

Dans le domaine de saturation ou I'air se trouve sous la forme de bulles au sein du milieux
poreux (entre 85 et 100 %), I'évolution de la dissolution des bulles d'air quand la pression de l'eau
augmente peut étre déduite d'un calcul simple faisant intervenir la compressibilité de chacune des
phases et les échanges entre phases. Schuurman 1966 a étudié la relation entre les pression d'air et
d'eau dans le cas de la compressibilité du mélange. Nous présentons dans ce qui suit une application
de ce calcul au cas d'une bulle d'air coincée au centre d'un arrangement cubique de sphéres de
méme diamétre.

Etat initial Etat final

y

air (U, Vao)

Fig II1.47- Compressibilité d'une bulle d'air dans un volume d'eau

Equations générales

Considérons un volume V., composé d'une bulle d'air dans un volume d'eau (Fig 111.47).

L'évolution de la pression d'eau u, en fonction de la pression d'air u, est définie en
considérant les équations suivantes:

1- Dissolution de I'air dans I'eau (Loi de Henry)

V,=HV, kK V,=HV, (1&2)

o wo wl

avec:  V,: volume d'air dissous dans I'eau

H : coefficient d'Henry

2- Loi des gaz parfaits

Vo +Voo Yty = (Vs +Vo Juy - 3
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3- Loi de Laplace

T
—u, === (4&5)

4 4
V,.=—m’ |, V. =—m 6
a0 3 3717‘) ()

©) > S):wu,-u,= H(%]S @)

[ al

(3) - Ya _VatVa (8)
ual Vdo +Vao

@) & (7) - Uyy _ _(2T/ro)+uwo

] ©)
Ya (2T 17 )V, IV,) +u,,

1

3
® = © > u, =(?—T+uwo)(5ﬂﬂj—9—z(n°j (10)
r, le'"Va] r \V

o al

L'équation (10) peut s'écrire sous la forme :

1
3
uwl =£/:ual *J ,_____Kao_____ (11)
(Z/ua])—Vd1 ,
avec:.
X:EMW Y=V, +V,, Z:uao(Vdo+I{,o)=uao.Y,J=—2—7:= X-u,
¥ '

o o
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D'aprés I'équation (8), u,, atteint une valeur maximale limite avant dissolution compléte de
I'air dans l'eau. Cette condition s'exprime par:

zZ

Val =O:> ualmax =5
Va

L'équation (11) posséde une branche instable correspondant a la saturation compléte en
eau, au sens B=1.

Application a un arrangement cubique réqulier de sphéres de méme diamétre

Considérons, dans un arrangement cubique de sphéres indéformables de méme diamétre,
le cas ou l'air est discontinu, sous la forme d'une bulle de rayon r, occupant le volume sphérique

tangent & 8 sphéres de rayon R (Fig 111.48)

Fig 111.48- Arrangement cubique: bulle d'air de rayon r,, coincée entre 8 sphéres de rayon R

L'état initial est caractérisé par les paramétres suivants:

r,=0.732 R
Vao = iﬂ" ro3
3

Vi=Vi+ V. +V, = (2R) = Cre
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V,=V,-V. -V

wo s ao

vV, =R (8——:177—131—% (0.732)3)

Vdo = HVwo
2T 2T
ao—uwozm = wo:uao“w
‘ ro ro
V
wo wWo }/W
ey,

A volume total constant, l'augmentation de la pression d'eau de Au,,, induit une
augmentation de la teneur en eau de Aw, tel que:

AV, = awrele
Y
le = Vwo + AVW
Vo =HV,,
Va =V =V =V,
(27 \(Vdo +V,) Q_T(Vao}s
uw]: _+uwo __J—_
g I’/‘c '3 le +Va1 7, Va]
-
4 z
2T
ual = uwl +—
z "
ualim =5 avec. Z = uao(Vdo +Vao)
le
siu, >2u,, => dissolution compléte de la bulle d'air

Ce calcul est représenté sur les Figs 111.49 (a et b) dans le cas d'un arrangement cubique
de spheres de méme diametre (D=4 microns). Le degré de saturation initial est alors égal 4 57%. La
pression initiale de l'air a l'intérieur de la bulle est supposée égale & la pression atmosphérique, dans
ce cas, la pression absolue de I'eau est, selon la loi de Laplace, égale & 90 kPa. La teneur en eau
initiale est de 21%. La Fig 111.4%3 b montre I'évolution de la pression de l'eau en fonction de la
pression d'air, on note la croissance quasi-linéaire de ces deux paramétres avec cependant une pente
Iégerement inférieure a 45°. La dissolution compiéte de I'air dans I'eau est atteinte pour une valeur de

pression d'eau de l'ordre de 2 MPa. la Fig 111.49 a représente I'évolution de (ua - uw) en fonction du
degré de saturation. On remarque une croissance avec une pente douce jusqu'a un degré de
saturation de l'ordre de 90% correspondant a (ua - uw) de 18 kPa, suivie d'une augmentation trés

rapide tendant vers une asymptote verticale correspondant & un degré de saturation de 1 (dissolution
compléte de l'air).
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Fig 111.49 : Evolution des paramétres dans un arrangement cubique de spheres avec
une bulle d'air coincée entre 8 sphéres.
a) variation de u,-u,, en fonction du degré de saturation
b) variation de ua en fonction de u,,

Il est important de noter que cette relation (u, —u,) = f(S,) va & I'encontre de I'¢vidence

expérimentale qui montre que (ua - uw) décroit lorsque le degré de saturation augmente, c'est & dire

sur des chemins d'humidification (chapitre ). Afin de clarifier ces constatations, il faut noter qu'aux
faibles degrés de saturation, I'air est en phase continu dans I'espace poral et I'eau se trouve sous
forme de ménisque aux points de contact entre les particules de sol. Dans ce cas, c'est l'interaction

solide-liquide-gaz définie par (ua - uw) qui joue un réle prédominant dans la définition des forces de

contact entre les particules de sol, donc dans la définition des contraintes effectives aboutissant au
comportement macroscopique observé expérimentalement. En revanche, lorsque le degré de
saturation dépasse les 80% dans les sols, I'eau est continue et I'air se trouve en phase discontinue
sous forme de bulles isolées dans les interstices, sans contact avec la phase solide, dans ce cas,
l'interaction précédente se réduit a une interaction air-eau et I'air ne contribue pas a la définition des
forces de contact entre les particules solides, donc a la définition des contraintes effectives, c'est a
dire au comportement macroscopique du sol. Dans ce cas, c'est la pression de I'eau qui entoure
entierement les particules solides qui joue ce rdle. En revanche, I'air occlus joue le réle principal dans
la compressibilité du fluide interstitiel dans le cas d'un chargement non drainé d'un échantilion proche
de la saturation. L'approche ci-dessus décrit donc des phénomeénes microscopiques et permet
d'expliquer certains comportements, par exemple le "matelassage" des couches de sol compactées,
et le mécanisme de saturation des échantillons de sol en laboratoire par dissolution compléte de I'air
dans I'eau. Nous reviendrons plus en détail sur ce point lorsqu'on abordera les perméabilités a I'air et
a I'eau dans les sols non saturés (chapitre VI).
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li.3.4- Comportement sur chemin triaxial

1l1.3.4.1- Résultats et discussion

Les échantillons présentés au § 111.3.2, ont été soumis, a la fin du chargement isotrope non
drainé, a un déviateur de contrainte q, en maintenant la valeur de o, constante et le drainage
empéché. Le dispositif expérimental décrit précédemment permet de suivre I'évolution de la pression
interstitielle, donc du parameétre A, et aussi, la mesure de la variation de volume par les deux
procédés décrits au § 111.3.3.

L'état des échantillons  la fin du chargement isotrope est décrit dans le Tableau Il1.14

C3(kPa) | w(%) u, (kPa)
Essai 1 100 20.5 4.1
Essai 2 300 19.9 81
Essai3 /900 20.6 302

Tableau Ill.14- Etat des échantillons en fin de chargement isotrope

La Fig H1.50 regroupe les résultats dans les repéres classiques, auxquels sont ajoutés les
plans [&,, 4] et [q,u, ].

Dans le plan [el,q} , on note une augmentation quasi linéaire du déviateur jusqu'a une
déformation d'environ 1.5% pour les essais 2 et 3, suivi d'une chute brusque, puis de nouveau, une
augmentation du déviateur. Ce comportement n'est pas franchement observé pour l'essai 1 malgré
I'apparition d'un léger "pic" pour & ~ 8%, parallélement, les pressions interstitielles augmentent

rapidement puis tendent vers un palier. Ceci se traduit dans le plan [ p—-uw,q] par des chemins qui
n'atteignent pas la droite M=1.75 du sol saturé Normalement Consolidé  I'exception de I'essai 1.

Dans le plan [8, ,e] , la variation de volume des différents échantillons, mesurée a l'aide de

la bague & jauges, reste trés faible malgré une légére tendance a la dilatance de I'essai 3. Les
mesures effectuées a l'aide du cathétomeétre (par déplacement de liquide) semblent cohérentes pour
I'essai 3 mais donnent des valeurs excessivement élevées pour l'essai 1. Il faut noter que ces
techniques de mesures de volume sont fort complexes: en effet, en ce qui concerne la bague &
jauges, nous avons rencontré des problémes liés a I'étanchéité de I'ensemble du dispositif (jauges,
fils, soudures...) noyé dans un liquide sous pression. Nous avons & cet effet testé plusieurs produits
isolants. Certains se sont avérés plus étanches mais leur efficacité s'est réduite avec le temps, donc
peu adaptés pour des essais de longue durée (>15 jours). En ce qui concerne les mesures a I'aide du
cathétometre, citons deux inconvénients principaux: I'évaporation du liquide (y compris le ménisque
d'huile coiffant I'eau distillée) et les fuites infinitésimales difficilement contrélables avec le type de
matériel utilisé.

Afin d'eétudier I'évolution de la pression interstitielle sous I'effet du déviateur, nous avons
représenté ces essais dans les plans [q,u,] et [£,4]. Dans le premier plan, on note une
augmentation quasi linéaire de la pression interstitielle avec le déviateur, avec cependant une pente
inférieure a I'unité ( droite en pointillés), ceci se traduit dans le plan [g,, A] ( A défini dans ce cas
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Fig I11.50- Essais triaxiaux non drainés sur le matériau de la Verne compacté
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comme (Auw / Aq) , C'est & dire B=1) par une augmentation de A jusqu'a une déformation
&, ~ 3%, suivie d'une Iégére baisse avant de tendre vers un palier.

lI.3.4.2- Prédiction du paramétre A

Nous avons abordé au § I11.1.2.3 (a) la définition du paramétre A dans le cas d'un sol quasi
saturé. Nous présentons dans ce qui suit un les expressions permettant de prédire ce paramétre dans

certains cas particuliers. Une comparaison avec les résultats expérimentaux obtenus sur la Verne est
effectuée.

Expression analytique

Considérons un état de contrainte dans un triaxial de révolution: (AO'2 = A0'3) (Fig l11.51):

Fig l1.51- Etat de contraintes dans un triaxial de révolution

Un accroissement de contraintes (Ac,,Ac,,Ac,) provoque une diminution de volume du
squelette A}V et un accroissement de pression interstitielle Aw:

AV Ad', +Ac', +Ac,

v E cotrope
avec:
Ac' = Ao, - Au
Ao', = Ao, — Au

Ao',= Ao, - Au
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Cette diminution du volume du squelette est compensée par une diminution égale du
volume du fluide:

_AV _ Au
n E,
donc:
1
Au = A A A
‘ (nEisotrope /Ew)+3( o-l ’ 0-2 ' 0-3)

par ailleurs, en écrivant :

on en déduit:
1 .
Au = B| Ao, +§(A0'1 B AO'3)
Donc, en élasticité, B suffit a décrire l'accroissement de pression interstitielle .
i 1
En plasticité, | 4 # 3 , donc:
Au = B{Aal3 + A(AO'1 B A0'3)]

Pour un essai triaxial de révolution avec (A0'3 = 0),

Au
A.B=—"2
Ao,
. . Au
Si le sol est saturé, danscecas B=1-¢f- A =—
Ao,

La paramétre A représente l'accroissement de la pression interstitielle di a un
accroissement du déviateur de contrainte.
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Application au matériau de la Verne

Dans le cas d'un matériau élastique A vaut 1/3, la relation de Skempton s'écrit dans ce cas:
1
Au, = Bl Ao, +§(Aal - Ac,)

Si nous supposons qu'a la fin de la consolidation isotrope, le sol est proche de la saturation
(avec B<1), la relation précédente se réduit pour un triaxial de révolution (AO'3 = O) a

Au, = %BAO’I

avec:
_ 1
1+n(E, / E,)
soit:

Au, = 1 Ao,
31+n(E, /E,)

E, . représente le module de compressibilité du squelette. Dans le domaine
élastique, ce module s'exprime comme suit:

_A&' _1te p-pl
" gv Cs log(p' /p‘O)
E: représente le module de compressibilité du fluide.

E - uwl
" ny(1-8,, +HS,,)

Un calcul tout-a-fait élémentaire a I'aide de ces expressions permet de suivre I'évolution de
la pression interstitielle dans un matériau élastique sous I'effet d'un déviateur de contrainte pour un
sol proche de la saturation. En effet, a partir d'un état de contrainte initial isotrope ( données:
€05U,0,8,4,Py,C,), un incrément de déviateur de contrainte Ag provoque une augmentation de la
pression interstitielle tel que:

1 1
U, = ——————
31+n(E, /E,)

Par ailleurs, les autres paramétres sont déduites des relations suivantes:

pz’z”'*"po
.
E

vs

gV

g = o (élasticité linéaire par exemple )

U, =u,+Au, =u, +-;—BAO'1
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La solution d'un tel probléme revient a résoudre I'équation du second degré en B suivante:

% B+ [uwo +m2E,(1-8,, + HS,,) - -A—:—‘} B-u,=0

Les données sont représentées dans le Tableau Iil.14.

Nous avons superposés les résultats expérimentaux aux résultats du calcul sur la Fig I11.51.
Dans le plan [q,uw] , on note une bonne concordance entre les résultats expérimentaux et les
calculs pour une valeur du déviateur inférieure a la valeur au "pic", ce qui se traduit dans le plan
[p',q] par des chemins de contraintes linéaires de pente inférieure & 1/3, ce qui est le cas des
essais 1 et 2. Concernant I'essai 3, I'évolution de la pression interstitielle semble étre sous estimée
par rapport aux mesures, qui se traduit par des divergences de comportement dans ce plan. Ne nous

attardons pas sur ces comparaisons avec l'expérience puisque les hypothéses ne sont pas
rigoureusement les mémes.
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0

Fig 111.51 (a)- Comparaison des résultats expérimentaux et calculés dans le plan (p-uy,.q)

Matériau de la verne

wL=36 Ip=17

Etat de compactage:
mise en place

asiaaAh g3=100 kPa
09009 03=300 kPa
gea88 03=900 kPa

-----calcul

0 200 400 600 800
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Fig 111.51 (b)- Comparaison des résultats expérimentaux et calculés dans le plan (Q.uy)

1000
800-
600-
400-
200-

/

%6

Matériau de la verne

w,=36 Ip=17

Etat de compactage:
mise en place

saaen g3=100 kPa
0090900 03=300 kPa
za8e8 03=900 kPa

-—-—— Calcul
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I1.3.5- Expression de (qoap,cap)_en fonction des parameétres de pression
interstitielle A et B.

Au voisinage de la saturation, I'angle de frottement non drainé d'un sol varie beaucoup car
la pression interstitielle varie aussi rapidement. A la saturation totale, l'angle de frottement non drainé
est nul. La Fig 111.52 représente qualitativement cet aspect dans le cas par exemple de la montée en
pression dans un barrage en terre. La relation liant les paramétres apparents au degré de saturation
peut étre abordée comme suit;

f_:ig‘n:“:_:“
+M
u - B
B=1~
h
O e (c) I Sr
08 1
23 \ 0,
r Sr
08 1 1
" u 0.8
\ S —— Sr
Sr '

Fig 1l1.52- Evolution des paramétres du sol dans un remblai en construction




Chap lll- Parameétres de pression interstitielle et de plasticité parfaite apparents dans les sols- _143-

a) Cas ou le parameétre A a la rupture éqale a I'unité (Ar=1)

Considérons un état de contrainte de plasticité parfaite. Le critére de Mohr-Coulomb,
représenté en contraintes totales, met en évidence I'existence d'une cohésion apparente Cap et d'un

angle de frottement apparent P op- Par ailleurs, en contraintes effectives, nous avons
C'=0-et-¢'> @, (pour un sol Normalement Consolidé). (Fig H1.53).

(P" . Gn, Gr\
7

Fig lI1.53: Critére de Mohr-Coulomb en contraintes totales et effectives
On peut écrire:

Ar=Ac,'igp'= Ao, 1gp,,

Ao, - é)tg¢'= Ao,igo,,

(AO',l - Au)tg(p'z Ao ,1g0,,

Si on suppose que le paramétre A=1, Ié parameétre B est déduit de la relation de Skempton
(B =AMul/Ac,).

La relation précédente s'écrit alors:

Ac,(1-B)ige'= Ao,igp,,

189, = [1- B(S,)|ige’

Cette relation permet de donner I'évolution de I'angle de frottement non drainé en fonction
du degré de saturation.

Pour un sol saturé, B(S,)=1=1gp,, =0, soit ¢, =0

Pour un sol sec, B(S,)=0=> 189,, =18¢', soit ¢, = @'
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Nous avons représenté sur la Fig 111.54 cette relation dans deux plans différents. La Fig (a)
représente I'évolution du paramétre B en fonction de Sr en considérant deux valeurs du parameétre de
compressibilité d squelette Evs, le degré de saturation initial était de 70% et I'indice des vides de
0.59. La Fig (b) représente I'évolution de I'angle de frottement non drainé en fonction du degré de
saturation déduit de la relation précédente. On note la chute brusque de l'angie de frottement non
drainé lorsque le degré de saturation dépasse 80%.

Si on considére, pour simplifier encore I'approche, une relation linéaire du paramétre B en
fonction du degré de saturation de type:

B=10S,-9 pour 09<S§ <1
I'expression de I'angle de frottement non drainé s'écrit alors:
180, =-101g¢' S, +101g ¢'

Pour§, = 09 =>B=0cet tgp, =1g¢

Pour §,

1 =>B=1et 1ggp,=0

Ces relations sont représentées sur les Fig I1.55.

O Sr
09 1

Fig 111.55- Relations simplifiées des paramétres apparents en fonction de Sr
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1.0 B
(a)
i e= 0.50
U= 100 kpe
Sr.= 70 ®
0.5
. Evs= 10 MPa
Evs= 100 MPa
0.0 T T T T T
0 50 100
Sx(%)
40
Var (b)
I
so-gﬂ Evs= 100 MPa
Evs= 10 MPa
20
107 oo 059
u,= 100 kpa
Sro= 70 %
0 . T " , T ;
0 50 100
Si(%)
40
Var (c)
' Evs= 100 MPa
30—@
Evs= 10 MPa
20+
calcul:
109 o 050
U= 100 kpa
Sr,.= 70 %
0 OTITT] Argile de provins

0

90
Sr(%)

—=
100

Bziu___ lE
R
4
‘gwaf; =1—B(Sr)
gy

Fig 111.54 - Représentation de la compressibilité du squelette dans les plans (a) B(Sr), (b) q;ap(Sr).
(c) comparaison avec les résultats expérimentaux sur 'argile de Provins.
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b) Cas ou le parametre A a la rupture est différent de 1 (A s #1)

Dans le cas général, ol le paramétre A de Skempton est différent de 1, la relation de I'angle
de frottement non drainé se généralise comme suit:

Le critére de plasticité parfaite s'écrit en contraintes totale et effective:

ool ) el

Un accroissement A, -ef - Ac’ , permet d'écrire:

2

Ao’ = Ao, 1g? £+—¢—')
1 3'lg PR

Ao, = Ao, -1g° —E+—¢ﬂj

Posons:

Par ailleurs: Ao’ = Ao, — Au
Ce qui permet d'écrire:
Ao, - Mu=k', (Ao, - Au)
- soit:
kAo~ k', Aoy = Au(1- k')
La relation de Skempton Awu = B[Aa3 + A(AO'1 - A0'3)] conduit a:
k,~k',= B(1-k,J1- 4+ 4k,)

soit:

B0 A)1-#,)

? 1-AB(1- k')




B (Skempton)
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Pour un sol saturé:

B=1=k,=1 (¢,=0) V(Aetg)
PourB=0=k', =k, > ¢, =9 V (A)

On remarque donc que lorsque le coefficient B de Skempton est égal a 0, l'angle de
frottement apparent ®,, est égal & l'angle de frottement effectif ¢'; lorsque B tend vers 1, I'angle de

frottement apparent tend vers 0 quelles que soient les valeurs de A et de ¢'. Entre ces deux valeurs,
la fonction ¢,,(B) est une fonction monotone décroissante. Nous avons indiqué sur la Fig 1Il.56
I'allure de ces variations pour un sol argileux moyennement plastique.

On peut donc en déduire qualitativement la variation de ®,, avec Sy Lorsque S, diminue, le
comportement du sol tend vers celui d'un matériau drainé et ®,, tend vers ¢'. Au contraire, aux forts
degrés de saturation, on retrouve le comportement habituel des matériaux saturés non drainés, avec
un angle de frottement apparent proche de ¢, = 0. Les calculs ont été. faits pour 3 valeurs du

parametre A (entre 0.7 et 1.3). On remarque l'influence limitée de ce paramétre sur les variations de
I'angle apparent.

Les courbes déduites de calcul élémentaire présentent une allure tout-a-fait comparable &
celle obtenues par Bellier et Manojlovic, tandis que les résultats de Kyvellos s'éloignent un peu de
ceux du modéle (cf § 1l.2.).

B Pap
1.0 30 e
4
[
()
|-
O
g
Q59
.O
0.5 - a
O
T 10
I o
(@)
c
<
0.8 80 ' 0.90 ’ 00 80 ' 0.90

. ] 1.0
Degre de saturation (%) Degre de saturation (%)

Fig. 1l..56 - Représentation schématique des variations du paramétre B de Skempton et de I'angle de

frottement apparent en fonction du degré de saturation
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Conclusion

Pour les sols compactés a droite de I'optimum proctor, (8,>0.95), I'air se trouve sous forme
de bulles isolées et coincées dans les interstices du milieu poreux. L'évolution des paramétres

apparents (non drainés) de résistance maximale (¢ap,cap) avec le degré de saturation peuvent étre
liées aux parameétres de pression interstitielle A et B 4 |a rupture.
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CHAPITRE IV

COMPORTEMENT MECANIQUE DES SOLS NON SATURES

Introduction

Nous abordons dans ce chapitre I'étude du comportement mécanique sur chemins
oedomeétrique et triaxial des sols soumis a une pression interstitielle négative lorsque celle ci est
supérieure & la pression de désaturation du matériau. Il existe dans la littérature un certain nombre de
résultats d'essais triaxiaux, et surtout d'essais oedométriques. Malheureusement, il s'agit dans de

nombreux cas de résultats partiels ou insuffisamment documentés.

L'objectif de ce chapitre est d'essayer de montrer les aspects particuliers du comportement
des sols partiellement saturés, par rapport aux sols saturés, en vue de leurs interprétation. A cet effet,
nous avons donc choisi de présenter dans un premier temps quelques résultats récents de la
littérature sur chemins oedométrique, de cisaillement simple et triaxial. Nous présenterons ensuite
I'étude du limon de Sterrebeek sur chemins oedométrique (3 pression interstitielle imposée, donc
drainé) et triaxial (avec mesure de la pression interstitielle négative, don non drainé). Le matériau est

soit Normalement Consolidé par drainage, soit Surconsolidé par drainage puis humidification.
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IV. 1- Résultats récents de la littérature.

IV.1.1- Chemins oedométriques et isotropes

Comme pour les essais saturés a pression interstitielle négative, on distingue dans la
littérature deux types de chemins, drainés ou la pression interstitielle négative est imposée, et non
drainés ou celle ci est mesurée par I'une des techniques citées au chapitre |

a) Chemins "drainés"
- Travaux de Verbrugge (1985)

Leclercq et Verbrugge. (1985) ont réalisé des essais & pression interstitielle imposée sur le
limon de Sterrebeek en utilisant une cellule oedométrique & surpression d'air (cf chap II). Le sol est
préparé par compactage a densité séche imposée, ensuite, il est soumis a une pression d'air par la
téte de I'échantillon, la pression d'eau a la base de I'échantillon étant a la pression atmosphérique.
Les résultats sont représentés sur la Fig. IV.1 dans le plan (oy-ug.e). Les courbes sont paramétrées
en (us-uy). Il apparait notamment sur ces essais que la limite élastique augmente avec la pression
négative et que la pente initiale du chargement plastique diminue lorsque la pression augmente.

- Travaux de Vicol (1990)

Utilisant la technique osmotique, Vicol. (1990) a réalisé des essais du méme type sur le
limon de Jossigny. Le matériau, initialement sous forme de pate, a été soumis & des chemins de
drainage a différentes valeurs de pression interstitielle négative imposée avec une contrainte totale
constante de 25 kPa, puis, en maintenant la valeur de la pression interstitielle constante, on procéde
a des chargements mécaniques. La Fig. IV.2 montre les résultats de ces essais sur des échantillons
soumis a différentes valeurs de pression interstitielle négative dans le plan (log oy.gy). Cette
représentation en variation de volume relative (ey=dH/H) est inadaptée pour comparer les différents
chemins de variation de volume. Par aiileurs, ies résuitats présentés ne mettent pas en évidence trés
clairement un classement de ces courbes en fonction de la pression interstitielle négative (ug-uy).

- Travaux de Ghliss (1990)

Par ailleurs, Ghliss (1990) a développé un oedométre a succion imposée par surpression
d'air équipé d'une membrane semi-perméable reliée & un systéme de mesure des volumes d'eau
entrant ou sortant de I'éprouvette. Un dispositif d'entonnement vers le haut permet d'éliminer les
bulles d'air pouvant traverser la membrane. Dans le cadre d'une étude sur le comportement des
corps de remblais, Ghliss a testé des marnes argileuses compactées a I'OPN (Ip=12, <80um=48%). Il
s'agit d'essais d'humidification, soit & partir de la teneur en eau de compactage, soit aprés séchage
préalable. Les résultats sont représentés dans les plans (o-ugy, €) et (c-ugy, Sr) (Fig. IV.3). Les mémes
constatations que précédemment peuvent étre faites, a savoir que la compressibilité diminue lorsque
la pression négative imposée augmente; cependant, I'écrouissage du matériau avec la pression
négative ne semble pas trés évident sur ces courbes. Par ailleurs, I'auteur constate que le degré de
saturation augmente avec la contrainte totale et tend vers un palier différent de I'unité dans le
domaine des contraintes testées. Ces résultats ont été représentés dans I'espace des variables
indépendantes (Fig. IV.4) et mettent en évidence une surface d'état, qui probablement n'est pas
unique & cause de I'hystérésis, mais dépend du chemin suivi.
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e,—e
i Limon de Sterrebeek
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Fig IV.1- Essais oedométriques a pression négative imposée sur le limon de Sterrebeek

compacté (Leclercq & Verbrugge, 1885)

0.0

3 \ [ f !
i aY
2.0 3 pN c'oLrbe vierge
4.0 3 ‘\ ] vi.w A~ "2 D\-
6.0 N | Ua—Uw= 400kPq
g q P a :Ua—Uw= BODkPg
8.0 K —Uw=
E | l ] M Uo—Uw=T q
~ 10.0 4 ! ey
2 1201 TN
Io g y
140 3 VAN
T E NN
T 16.0 1 Y q
18.0 3 EAY
. NTNN
20.0 - ==oes)
22.0 4 =
24.0 3 RS
B P--'-qb...._‘. N
26.0 3 Tt
3
28.0 -+
710 25 10° 0’ 10°

1
charge verticale p (kPa)

Fig IV.2- Essais oedométriques & pression interstitielle imposée sur le limon de Jossigny (Vicol 1990)
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Fig IV.3- Variation de l'indice des vides e et du degré de

saturation Sr en fonction de la contrainte totale
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{a - CL =z constants

Fig IV.4- Représentation A trols dimenslons des essals de
compressibilité & 'oedométre & succion controlée.

(Ghliss 1990)
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.b) Chemins "non drainés"

- Travaux de Takla (1989)

Takla (1989) a réalisé une série d'essais oedométriques non drainés a fortes contraintes
maximales (10 et 100 MPa) sur l'argile blanche faiblement compactée a différentes teneurs en eau
(Fig. IV.5 a). Le comportement est classique : le matériau présente d'abord un aspect surconsolidé,
qui se traduit par une faible variation d'indice des vides jusqu'a une contrainte limite a partir de
laquelle l'indice des vides diminue rapidement jusqu'a ce que la courbe rejoigne le chemin
normalement consolidé de l'argile saturée; ensuite, le module de compressibilité du mélange saturé
devenant trés élevé, l'indice des vides ne varie pratiquement plus lorsque la contrainte augmente et
la courbe présente un palier quasi-horizontal. En réalité, pour certains essais a faible teneur en eau
(w= 1.6 %, par exemple), la courbe ne rejoint pas tout-a-fait le chemin NC saturé: ce comportement
anormal est vraisemblablement di a I'emprisonnement et & la mise en pression de l'air contenu dans
I'échantillon a l'intérieur du moule relativement étanche utilisé pour ces essais. Plus la teneur en eau
est faible et plus la pression négative initiale est élevée, ce qui se traduit par une densité de plus en
plus faible, & énergie constante. Ces résultats ne se prétent pas a une interprétation en contrainte
effective puisque, tracées en fonction de [oy + f(-uy)], avec f(-uy,) > 0, les courbes se décaleraient
vers la droite et s'éloigneraient encore plus du chemin NC saturé.

Sur la Fig. IV.5 b, sont reportés, dans le plan (oy , Sr), les contraintes verticales totales
correspondant au coude de surconsolidation, paramétrées en teneur en eau. Il s'agit de I'évolution de
la limite élastique du matériau non saturé en fonction de la teneur en eau. Par ailleurs, la Fig. IV.5 ¢
représente les contraintes totales & la saturation (oy(sat) en fonction de la teneur en eau des
échantillons. On peut constater que ces points sont approximativement alignés sur le chemin
Normalement Consolidé du matériau saturé, tracé dans le plan (oy , w). Ce résultat montre que les
échantillons se saturent bien a ce niveau.

- Zerhouni (1991)

Par ailleurs, Zerhouni (1991) a réalisé une série d'essais oedométriques a teneur en eau
constante sur deux matériaux compactés (argile blanche et vieupré) en utilisant un oedométre équipé
d'une sonde psychrométrique permettant de mesurer la pression interstitielle négative tout au long de
I'essai. Une premiére série d'essais effectuée sur I'argile blanche sur des échantilions préparés a
partir d'une poudre humidifiée a 27% de teneur en eau puis compactée statiquement a une densité
séche de 1.2. Les résultats représentés sur les Fig. IV.6 a et b montrent deux comportements
distincts, a savoir:

- une partie ou la contrainte verticale n'influe pratiquement pas sur les variations de volume.
Ceci étant di a la surconsolidation apportée par la contrainte de compactage et par la forte pression
interstitielle négative régnant dans I'échantillon.

- une partie ou le tassement de I'échantillon s'effectue et ol l'on observe une forte
augmentation de la pression interstitielle.

Zerhouni remarque par ailleurs que la pression interstitielle lors des cycles et en particulier
dans la phase de déchargement, prend des valeurs fortement négatives et que la variation de volume
correspondante est pratiquement nulle; en effet, puisqu'il n'y a pas d'apport d'eau a I'échantillon, cette
pression ne se dissipe pas. Un autre essai effectué sur un échantillon de méme densité séche mais
de teneur en eau plus faible (24.6%) montre (Fig. IV.7 a et b) que le matériau est devenu plus rigide
(faible variation d'indice des vides) en raison de la pression interstitielle plus faible régnant dans
I'¢chantillon. Dans ces essais, la position des courbes par rapport a la droite du chemin Normalement

Consolidé saturé dans le plan (e,log o ermet de conclure qu'une interprétation en contrainte
b v

effective de Terzaghi (o": o - uw) n'est plus applicable.
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Fig IV.5 (a)- Essais oedométriques non drainés a teneur en eau constante sur I'argile blanche (d'apres Takla 1989)
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Fig IV.5 (c)- Contraintes totales & la saturation en fonction de

la teneur en eau. (Spemitro 1994)
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Fig IV.6- Essai oedométrique sur l'argile blanche avec mesure de la pression négative. (a) Indice des

vides et (b) préssion interstitielle en fonction de la contrainte verticale. (Zerhouni, 1991)
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IV.1.2- Chemins triaxiaux et de cisaillement simple.

La littérature "brille” par son manque de résultats bien documentés sur les essais triaxiaux
réalisés sur des sols franchement désaturés. En effet ces derniers présentent des aspects particuliers
par rapport aux matériaux saturés ou secs. Le développement de cellules plus ou moins
sophistiquées équipées utilisant des techniques d'imposition (osmose, surpression d'air,..) ou de
mesure (tensiometres plus élaborés, psychrométres..) de pression interstitielle négative lorsque celle-
ci dépasse le domaine usuel ou le sol reste quasi saturé, nous a permis de trouver ces derniéres
années dans la littérature des résultats formant des ensembles cohérents et interprétables. Nous nous
sommes donc contentés dans cette partie de citer quelques résultats récents publiés par différents
chercheurs, auxquels nous avons comparé nos travaux sur le limon de Sterrebeek. La modélisation
de ces essais n'est abordée qu'au chapitre V

a) Travaux d'Escario (1988)

Escario a réalisé des essais de cisaillement direct a pression négative imposée sur 3
matériaux de référence plus ou moins argileux. L'appareil utilisé est une boite de Casagrande,
modifiée pour pouvoir imposer & l'intérieur des échantillons une surpression d'air allant jusqu'a 15
MPa, avec les membranes semi-perméables appropriées. Nous ne reviendrons pas sur les
inconveénients que présente ce type d'appareillage; le grand intérét de cette série d'essais tient a son
homogénéité et au nombre trés important de mesures effectuées, qui permettent de disposer d'une
base de données pour l'interprétation.

Les échantillons sont compactés a la densité séche de I'optimum Proctor Normal, a des
teneurs en eau de 3 & 5 % inférieures a celle de I'optimum. Ces conditions sont indiquées dans le
Tableau IV.1. Les échantillons sont ensuite soumis a une contrainte verticale, puis drainés (ou
humidifiés) jusqu'a la valeur de pression négative choisie pour l'essai. On procéde alors au
cisaillement en maintenant constante la pression; il s'agit donc d'essais drainés.

Les résultats obtenus sont présentés sur les Figs. IV.8 et IV.9. lIs font ressortir plusieurs
points :

- la résistance au cisaillement varie linéairement avec la contrainte verticale et permet de
définir un angle de frottement et une cohésion apparents. En fait, le degré de saturation tend a
augmenter avec la contrainte, a pression constante, et ceci devrait conduire & une variation de I'angle
apparent; compte-tenu du.faible domaine de variation de la contrainte, on observe que l'angle reste
constant.

Tableau IV.1
Argile rouge de Sable Argileux Argile grise
Guadalix de la sierra de Madrid de Madrid
73 33 32 71
Wp 13.6 17 35
% < 80 ULm 86 17 99
Ya0pn KN/mS) 18.0 19.1 13.3
wopn (%) 17 11.5 33.7
w; (%) 13.6 9.2 27-29

-u,; (kPa) 280 70 850
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- en revanche, la variation de la résistance au cisaillement avec la pression négative n'est
pas du tout linéaire. La courbe débute avec une pente tg ¢' pour une pression nulle correspondant,
semble-t-il, & la saturation du matériau. Escario a montré empiriquement que cette variation pouvait
se mettre sous la forme :

[y -8) / (5 + 5177 + [(T + T) / (T, + TI?d = 1

ou s est la pression négative (ug - Uy), et Sms Sas Thy T, des parameétres a ajuster 3 partir des
courbes.

b) Travaux de Zerhouni (1991)

Le dispositif expérimental utilise une cellule triaxiale dans laquelle la mesure de Ia pression
négative dans I'échantillon est faite au moyen d'un psychrométre. I s'agit d'essais non drainés a
teneur en eau constante. La contrainte latérale est trés faible (12 kPa), de sorte gue les essais sont
pratiquement des essais de compression simple. Les échantilions d'argile blanche sont séchés trés
lentement dans I'atmosphére d'un dessicateur jusqu'a la valeur choisie pour l'essai. Compte-tenu de
la faible valeur de contrainte latérale, les échantillons peuvent étre considérés comme normalement
consolidés par drainage. Les résultats sont présentés sur la Fig. IV.10. 1l s'agit d'échantilions
relativement peu désaturés initialement et trés proches de la saturation au pic, bien que les valeurs
de pression négative soient trés élevées. Il se produit, dans tous les cas, une localisation des
déformations qui ne permet pas d'atteindre la plasticité parfaite. De fait, la ligne des déviateurs
maximum, dans le plan [p' = p - u,, ; q], c'est-a-dire approximativement dans le plan [-uy, ; q], ne suit
pas la droite de pente M, mais présente une forme parabolique qui indique que l'effet d'un incrément
de pression négative sur la résistance du sol est de plus en plus faible quand la pression augmente;
dans ce cas, en effet, le réle essentiel est joué par la pression, étant donné la faible valeur de la
contrainte latérale. Ces observations rejoignent les constatations expérimentales de Escario & Saez
(1986) et Toll (1990), et correspondent a la modélisation la plus récente proposée par Fredlund
(1989). On remarque également, dans ce plan, I'allure des chemins suivis, représentative d'essais
normalement consolidés.

De méme, 'augmentation de la pression interstitielle traduit une tendance a la contractance .
du sol, qui correspondent au comportement habituel des matériaux normalement consolidés. Dans le
plan [p'; €], la dispersion des mesures ne permet pas d'avoir une idée trés précise de la courbe d'état
critique ni du fait que cette courbe soit identique pour les échantillons saturés et non saturés. Le
comportement est globalement analogue a celui des sols saturés, la différence majeure étant l'allure
du critére de rupture. On peut interpréter ce phénomeéne de deux fagons différentes (Fleureau 1992):

- soit en considérant que la définition de la contrainte effective de Terzaghi est inappropriée
dans ce cas, comme l'ont montré Bishop et al. (1960) par exemple, mais qu'une définition
convenable permettrait d'aligner tous les points finaux, en plasticité parfaite, sur la droite de pente M.
Nous reviendrons sur ce point au Chapitre V.

- soit en admettant qu'il s'agit d'une rupture fragile prématurée, avant l'entrée en plasticité
du matériau. Verbrugge (1978) a mesuré, lors d'essais triaxiaux sur le limon de Sterrebeek, des
déformations a la rupture qui diminuaient sensiblement lorsque la pression négative augmentait.
Bellier (1968) a observé des localisations dans des échantillons compactés, comportement qui
semble caractéristique des sols non saturés. Comme I'a noté Zerhouni (1991), cette localisation
apparait relativement aléatoire; en effet, les microfissures qui se forment a l'intérieur du matériau au
cours du drainage et sont a l'origine du phénomene de localisation dépendent dans une large part des
conditions de séchage, de I'humidité relative, de la température et de la vitesse.
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c) Travaux de Wheeler & Sivakumar (1992)

Afin de mettre en évidence la notion d'état critique dans les sols non saturés, Wheeler &
Sivakumar ont réalisé une série d'essais triaxiaux sur une kaolinite compactée. L'appareil qu'ils ont
développé est un triaxial & surpression d'air doté d'instruments pilotés permettant de contréler et/ou
d'imposer séparément les pressions d'air et d'eau, la variation de volume de I'échantillon ainsi que la
pression moyenne p. La pression d'eau est mesurée ou imposée a la base de I'échantillon a travers
une pierre poreuse semi-perméable de 500 kPa de pression d'entrée d'air. La pression d'air est
appliquée par la téte de I'échantillon.

Les échantillons de 50mm de diametre, sont compactés dans un moule & une teneur en eau
W =W, —4% =25% en plusieurs couches & une vitesse de 1.5mm/min. Chaque couche a été

compactée sous une contrainte verticale de 400 kPa, ce qui donne une densité séche
y,=12g/cm’ et un degré de saturation S, =0.54. Aprés montage dans la cellule triaxiale,

I'échantillon est soumis a la pression interstitielle négative souhaitée (0, 100, 200 ou 300 kPa) sous
une pression de confinement (p—uw,)=50 kPa. Une fois I'équilibre atteint, I'échantillon est soumis

cette fois a la pression moyenne souhaitée (p—wu,) en maintenant la pression interstitielle négative
(u, —u,) constante. D'aprés les auteurs, ce chargement isotrope permet aux échantillons légérement

surconsolidés de rejoindre la droite isotrope Normalement Consolidée. Aprés consolidation, chaque
échantillon est cisaillé selon I'un des 4 chemins de chargement suivants:

*-u,~u, =Cte = -essai-drain
*.e=Cte-et-u,—u, = Cte -
*.p—u, =Cte-et-u,—u,=Cte
*w=_Cte

Nous nous contentons, pour ie moment, de présenter les résultats tels qu'ils sont présentés
par les auteurs, nous reviendrons sur leur interprétation au chapitre IV.

La Fig. IV.11 a montre les résultats dans le plan (p —ua,q) pour les différents chemins
d'écrasement effectués a (u, —u, ) = Cte = 200kPa . Les points finaux aboutissent sur une droite
d'état critique pour une pression interstitielle négative (ua - uw) = Cte = 200kPa indépendamment

du chemin suivi. La Fig. IV.11 b montre ces mémes essais dans le plan (iog(p -u,),v= 1+e). Les

auteurs définissent ainsi une courbe d'état critique (en pointillés) qui est indépendante du chemin
suivi. la Fig. IV.11 c regroupe I'ensemble des 19 essais réalisés pour les 4 pressions interstitielles

dans le plan (p—ua,q). Les lignes d'état critiques apparaissent comme des droites paraliéles
pouvant étre décrites par une équation de type: '

q=Mp'+u(s)-avec-s=u,—u,

ol la pente M de valeur 0.94 est indépendante de la pression négative et u(s), un

parametre qui varie d'une fagon non linéaire avec la pression négative. ces observations rejoignent
celles d'Escario et Saez (1986).

La Fig. IV.11 d regroupe dans ce méme plan les points finaux (ou points d'état critique) de
ces essais paramétrés en succion. Notons que la droite a S=ug-uy,~0 est basse par rapport a la droite
d'état critique obtenue sur des échantillons saturés remaniés, contrairement & la droite a s=0 dans le

plan (p—ua,q) qui correspond a I'état critique du sol saturé remanié (M=0.96). La Fig. V.11 e

présente ces points d'état critique dans le plan (pression moyenne totale; teneur en eau v,=1+w). On
remarque que ces points sont bien alignés sur des droites paramétrées en s.
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Fig IV.11- Essais triaxiaux & pression interstitielle imposée sur une kaolinite compactée
(Wheeler et Savakumar 1992)
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Les auteurs proposent donc de définir une notion d'état critique pour les sols non saturés
tenant compte de 5 variables d'état qui sont (p—u,;q;u, —u,;v;w) en se basant sur le modele

d'Alonso et al. et proposent des modifications pour tenir compte des chemins & teneur en eau
constante ou non drainés.

d) Travaux de Ridley (1993)

Plus récemment, Ridley a réalisé une série d'essais triaxiaux non drainés avec une
contrainte de confinement nulle (compression simple) sur une kaolinite dont les caractéristiques sont
les suivantes:

w, W, 7. (kN/m3)

64 32 26.1

Deux types d'échantillons ont été préparés:

- échantillons remaniés consolidés: La kaolinite a été préparée a w=150% puis consolidée
dans un oedométre sous une contrainte verticale de 200 kPa. Chaque échantillon est ensuite séché
jusqu'a 'obtention de la valeur de la pression négative souhaitée (verifiée & l'aide du tensiométre)
puis I'échantillon est taillé aux dimensions de I'essai (76x38mm).

- échantillons compactés: La kaolinite est préparée a une teneur en eau de w=31% et
tamisée a 2.5mm ASTM, le sol est ensuite emballé dans du plastique pendant 24 h et compacté
ensuite dans une cellule triaxiale.

Les caractéristiques des échantillons ainsi obtenus par les deux modes de fabrication sont
résumées dans le Tableau IV.2

La procédure d'essai d'écrasement consiste & envelopper les échantillons dans une
membrane en latex pour empécher toute évaporation, et & écraser I'échantillon en compression
simple avec mesure de la pression d'eau & la base de I'échantillon a I'aide du tensiométre développé
récemment & I'lmperial College. Deux vitesses d'écrasement ont été choisies: 2%/min et 0.5%/min.

Pour les échantillons remaniés consolidés, la Fig. IV.12 montre les résultats obtenus dans
le plan [ - uw,q] .Les constatations sont de deux types:

Pour les échantillons quasi saturés avec une pression interstitielle négative (Tableau IV.2),
on peut remarquer que pour les essais 2, 3 et 4, écrasés a 2%/min, les chemins montrent bien un
comportement non drainé et rejoignent la droite M=0.74 du sol saturé. La méme constatation est a
faire pour les essais 5 et 6 qui rejoignent la droite M avec des chemins différents liés a la vitesse
d'écrasement (0.5%/min). Les essais 1 et 7 n'ont pas été séchés suffisamment: par conséquent, étant
consolidés initialement a 200 kPa, le séchage respectivement a 240 et 140 kPa ne leur permet pas
d'étre Normalement Consolidés et ces échantillons présentent ainsi un comportement légérement
surconsolidé avec une enveloppe des pics légérement au dessus de la droite M. Ces observations
rejoignent celles que nous avons faites concernant le comportement de I'argile jaune (cf chap II).

Pour les échantillons non saturés, les essais 8, 9 et 10 ne rejoignent pas la droite M. On
constate que les essais 8 et 9 (Sr=58% et 55%) suivent dans une premiére phase de I'écrasement un
chemin drainé jusqu'a une valeur du déviateur de I'ordre de 400 kPa.

Pour interpréter ces essais, Ridley s'est basé sur les travaux de Toll (1988) qui proposa
I'¢quation d'état critique suivante dans le plan [p,q] :

qg= Ma-(p——ua)~+-Mw.(ua—uw)
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TEST WATER DEGREE COF SUCTION
CONTENT e, e, SATURATION | (kPa)
(%) (%)
K-UCl 42 1.094 1.094 100 240
K-UC2 43 1.118 1.118 100 360
K-UC3 38 0.991 0.991 100 540
K-UC4 36.2 0.945 0.964 98 1010
K-UC5 35.8 0.934 0.954 98 J64
K-UCS 343 0.896 0.947 95 975
K-UC7 45 1.175 1.175 100 140
K-UC8 20.3 0.530 0.918 58 1510
K-UC9Y 19.9 0.518 0.934 56 1628
K-UC10 31.8 9.829 0.916 91 1350 -
CK-UC1 29.3 0.766 0.766 100 700
CK-UC2 30.1 0.786 0.786 100 .
CK-UC3 32.3 0. 844 0.846 100 107
Tableau IV.2- PRE-SHEARING CONDITIONS FOR UNCONFINED COMPRESSION SAMPLES

(Ridley 1993)
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ol M, -ef- M, sont les pentes des lignes d'état critiques respectivement dans les plans

‘ (o
{p-ua,q]-et-[ua —uw,q]. Dans le cas d'un essai de compression simple, g = o, -ef- p=—- :%
S
Par conséquent, la droite d'état critique en contraintes totales dans le plan [p,q] a pour pente 3.

Pour les échantillons compactés, La Fig IV.13 montre les résultats des 3 essais dans le plan

[p—uw,q]. Bien que la valeur initiale de la pression négative ait été de 600 kPa pour les 3

échantillons, on observe que I'échantillon 1 a subi une Iégére évaporation et I'essai 3 un gonflement
faisant chuter sa succion a 107 kPa. Les échantillons étant initialement saturés, on observe en
général un comportement classique des essais triaxiaux sur échantillon compactés (Fleureau 1992).
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IV.2- Comportement du limon de Sterrebeek non saturé

IV.2.1- Chemin oedométrique a pression interstitielle négative imposée.

Une serie d'essais oedométriques & pressions négatives imposées a été réalisée sur le
limon de Sterrebeek en utilisant I'oedométre osmotique et la méme procédure que pour les essais
"saturés” a pression interstitielle négative sur l'argile jaune (cf chapitre I1).

La différence par rapport aux essais sur l'argile jaune vient de ce gue la pression de
désaturation du limon de Sterrebeek se situe vers 100 kPa ( cf chapitre 1), et que les échantillons sont
donc tous plus ou moins désaturés.

IV.2.1.1- Description des essais

Les échantillons, initialement sous forme de pate saturés (w=1.5w|) sont d'abord
normalement consolidés sous une contrainte verticale de 200 kPa, puis drainés a des valeurs de
pressions négatives comprises entre 200 et 1500 kPa (Fig IV.14). A I'équilibre, on procéde a un
chargement mécanique en maintenant la pression interstitielle négative constante.

o (kPa)

200f—

100 T

200 400 00 1500
-u, (kPa)

Fig IV.14- Chemins oedométriques couplés en contraintes et e‘n pressions négatives

IV.2.1.2- Résultats et discussion

Les résultats sont représentés sur la Fig. IV.15 en fonction de la contrainte verticale totale.
On retrouve la méme allure que pour les essais non drainés (Takla 1989) et en particulier, le fait que
la courbe du matériau non saturé dépasse la droite NC du sol saturé, avant de se rabattre
asymptotiquement sur elle pour des valeurs de contraintes beaucoup plus élevées lorsque S, tend
vers 1. Ces résultats sont & rapprocher de ceux présentés par Vicol (1990) et Ghliss (1990) et, plus
particulierement, ceux de Leclercq & Verbrugge (1985), sur le méme matériau, le sol étant préparé
alors par compactage a densité séche imposée (Fig. IV.1).

On obtient des résultats analogues si I'on charge le matériau de fagon isotrope. Il ressort
nettement de nos résultats que I'hypothése de la linéarité du chemin avec une pente 4 (-uy) (cf chap.
IV), une fois dépassée la limite élastique, ne représente qu'une approximation dans un domaine limité
de contraintes puisque le chargement conduit & une augmentation du degré de saturation du sol,
quelle que soit la pression négative imposée, et donc a un retour vers le chemin NC saturé.
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La démarche la plus satisfaisante consiste a faire intervenir une cohésion capillaire pour
expliquer le fait qu'a une méme contrainte verticale, la courbe du matériau non saturé se trouve au
dessus du chemin NC. |i faut y ajouter un mécanisme d'endommagement de la cohésion capillaire,
fonction du degré de saturation, pour expliquer le retour vers le chemin NC lorsque la saturation tend
vers 1 (voir chap V)

IV.2.2- Chemins triaxiaux avec mesure de la pression interstitielle négative

IV.2.2.1- Essais triaxiaux saturés normalement consolidés non drainés

Pour caractériser le comportement du limon saturé sur chemin triaxial, une série d'essais
normalement consolidés & partir d'une pate préparée initialement 3 w=1.5 wi_a été réalisée.

a) Consolidation isotrope saturée

Un essai de compressibilité isotrope sur un échantillon saturé a été réalisé afin d'avoir un
comportement de référence pour les essais triaxiaux. Le sol, initialement sous forme de pate saturée
(w=1.5w|) a été consolidé tout d'abord dans un moule oedométrique & une contrainte verticale
o, =100kPa, puis une éprouvette de dimension hxd=35x35mm (w=23%) a été taillée, puis montée

dans une cellule triaxiale. L'échantillon a été ensuite saturé en suivant I'évolution du paramétre B de
Skempton.

La Fig IV.16 montre I'évolution de la pression interstitielle u en fonction de la contrainte
totale o;. Une contre-pression de 300 kPa est nécessaire pour avoir un B=1. La Fig IV.17 montre le

résultat de la compressibilité isotrope dans le plan [log p',e], avec un cycle de décharge a p'=500 kPa.

b) Essais triaxiaux saturés non drainés

Les résultats des essais triaxiaux non drainés sur le limon de Sterrebeek saturé préparé
dans des conditions "normalement consolidées" sont représentés sur la Fig. IV.18. Les conditions
initiales et finales de ces essais saturés sont indiquées dans le Tableau IV.3 (les conditions initiales
se réféerent au matériau en fin de consolidation isotrope, les conditions finales, au sol aprés
déchargement).

Dans le plan [gl,q], on note I'augmentation continue du déviateur jusqu'a une déformation

de 30 % et, parallélement, pour les faibies contraintes de consolidation, la diminution importante de la
pression interstitielle aprés une augmentation trés rapide (quelques pourcents de déformation). Ceci
se traduit, dans le plan [p',q], par des chemins qui commencent par rejoindre la droite de pente

N, = 2 pour la suivre ensuite. La pente de cette droite correspond & un angle de frottement @, de

42°, valeur sensiblement plus forte que I'angle de frottement effectif mentionné par Leclercq &
Verbrugge (1985): ¢' = 32°.
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Fig IV.16- Evolution de la pression interstitielle en fonction de la contrainte totale isotrope.

0.8 -
e
g WL:27
0.7 3
0.6
w,=20
0.5 3
0.4:g T T T T T T T T
1 10 100 1000
p'(kPa

Fig IV.17- Compressibilité isotrope du limon de Sterrebeek saturé.
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Tableau IV.3 - Conditions initiales et finales des essais triaxiaux sur le limon de Sterrebeek saturé

Essai p'; w; S, & Wy Srf'k ef*
kPa % %
S2 300 19.0 1 0.51 19.5 1 0.53
S3 500
S4 525 18.0 1 0.49 18.7 1 0.51
S5 900 17.3 1 0.47 17.9 1 0.49

Ce comportement, que I'on observe souvent dans les sables, est lié & une surconsolidation
fictive, due au mode de mise en place (Biarez & Hicher, 1990). La tendance a la dilatance, empéchée
par |'absence de drainage, entraine une diminution de pression pouvant aller jusqu'a la cavitation de
I'eau. Dans le cas du limon de Sterrebeek, I'aspect surconsolidé apparait aussi bien dans le plan [p'.q]
ou les chemins montent verticalement, que dans le plan [p' ; e] ol I'on observe une augmentation
continue de p' a indice des vides constant (essais non drainés). L'incertitude sur la position de ia
courbe de consolidation isotrope ne permet pas de placer précisément la ligne de plasticité parfaite;
en outre, le sol présentant un comportement anormal par rapport a la corrélation w, - Ip (cf. Biarez et
al. 1993), probablement en raison d'une nature minéralogique particuliére et de la présence d'un fort
pourcentage de sable, nous n'avons pu utiliser les corrélations de Zervoyannis (1982) pour placer
approximativement les courbes de consolidation isotrope ou de plasticité parfaite.
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IV.2.2.2- Essais triaxiaux non saturés "NC et OC non drainés"

a)- Description des essais

Nous ne reviendrons pas sur le montage expérimental et la préparation des échantillons,
ces deux aspects ayant été présentés lors des essais sur l'argile jaune (cf. Chap Il). Le matériau,
normalement consolidé sous une contrainte de 100 kPa, puis drainé & des pressions négatives

comprises entre 50 et 1350 kPa. Comme dans le cas de l'argile jaune, deux séries d'échantillons ont
été préparées :

- les premiers, normalement consolidés par drainage jusqu'a la valeur de pression négative
choisie pour I'essai (Fig IV.19),

- les seconds, surconsolidés par drainage jusqu'a 1350 kPa, puis humidifiés jusqu'a la
valeur de l'essai (Fig IV.20).

e
0
| O —g—
1 —¢
®
_ 50100 250 400 800 = 1350Y;u,,
Co S T (kPa)
100/
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Fig IV.19- Chemins Normalement Consolidés

50 100 200 400® 800 @ 1350 u,u,
T o e

Fig IV.20- Chemins Surconsolidés
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Il faut noter que la notion de surconsolidation perd quelque peu son sens dans le cas des
échantillons non saturés dans la mesure ol, comme l'ont montré les Figs. lll.1 a Hl.5, le matériau
peut étre normalement consolidé, mais ne subir que des déformations élastiques lors d'un
chargement isotrope si la limite élastique a été déplacée par la désaturation. Dans tous les cas, la

contrainte latérale (0'3 - ua) est de 100 kPa, identique pour tous les essais.

b) Résultats et discussion

Les résultats des essais sur échantillons partiellement saturés sont représentés sur les Figs.
IV.21 et IV.22. L'état initial et final des échantillons est indiqué dans le Tableau IV.4 (it s'agit de I'état
initial avant écrasement, aprés les phases de consolidation, drainage et humidification, et de I'état
final aprés décharge : dans les deux cas, les mesures sont faites en I'absence de contrainte).

Le comportement du limon non saturé résultera de la superposition de plusieurs facteurs :

- la tendance a la dilatance, en grandes déformations, liée a son caractére surconsolidé, qui
jouera le réle principal aux faibles pressions,

- 'augmentation de rigidité avec la pression négative, prépondérante aux fortes pressions,

- I'existence de variations de volume, rendues possible par la désaturation du sol, méme
pour des essais non drainés. '

Dans les plans [p-uy ; €] et [log (p-uy) ; €] (Fig. IV.24), on observe pour tous les essais (NC
et OC) des augmentations d'indice des vides, d'autant plus importantes que la pression est plus faible
~ (surconsolidation). Aux pressions les plus fortes, les variations de volume deviennent négligeables

(forces capillaires). :
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Fig IV.22 a - Essais triaxiaux non drainés sur le limon de Sterrebeek Surconsolidé par drainage et humidification,
tracés en contraintes totales.
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Tableau IV.4- Conditions initiales et finales des essais triaxiaux sur le limon de Sterrebeek séché non

saturé
Essai (u,u,),; w; S,; & Wy S,s e
kPa % %

NC1 | 50 19.8 0.98 0.53 19.3 0.93 0.57
NC2 100 10.3 0.71 0.39 11.2 0.50 0.60
NC3 250 9.0 0.63 0.38 8.6 0.33 0.70
NC4 400 7.3 0.53 0.37 6.6 0.32 0.55
NC5 800 8.8 0.65 0.36 7.9 0.33 0.64
NCé6 1350 0 0 0.35

SC1 800 4.5 0.22 0.54

SC2 400 7.3 0.39 0.50 - 7.2 0.30 0.62
SC3 200 5.0 0.27 0.49 6.9 0.27 0.67
SC4 100 7.5 0.39 0.51 7.1 0.30 0.63
SCS 50 5.2 0.47 0.29 8.6 0.36 0.64

* .
Valeurs au pic

Les mesures d'indice des vides pendant I'écrasement, trés délicates a réaliser et
relativement imprécises, ont été contrélées par des mesures directes faites immédiatement avant la
mise en place et aprés le démontage. On constate, dans I'ensemble, un accord satisfaisant des deux
ensembles de mesures (Tableau IV.4), méme si I'on note des différences au niveau des valeurs
numériques.

Si'l'on se réféere aux conditions de préparation des échantilions, les points initiaux des
essais devraient se trouver sur le chemin de drainage correspondant a la contrainte de consolidation
de 100 kPa pour les échantillons NC et sur le chemin d'humidification partant de la pression négative
de 1350 kPa pour les échantillons OC. Etant donné la faible pression de désaturation du matériau
(estimée & 150 kPa environ sous la contrainte totale de 100 kPa), tous ces points devraient étre
sensiblement sur le méme palier d'indice des vides, & I'exception peut-étre des points pour les
pressions les plus faibles. Les mesures (Tableau IV.4) indiquent que ce palier correspond a un indice
des vides de l'ordre de 0.35 & 0.40, légérement plus faible que la valeur de 0.5 obtenue sans
contrainte pour des échantillons consolidés sous 200 kPa (cf. chap 1).

La position des points finaux doit tenir compte des localisations, probables pour ces degrés
de saturation. Cependant, la dispersion des mesures ne permet pas de conclure avec certitude quant
a la position des points finaux par rapport & la droite d'état critique. Des études complémentaires sont
indispensabies pour éclaircir ce point, trés important pour la modélisation. Différents montages
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Fig IV.23 a- Résultats de I'ensemble des essais triaxiaux sur le limon de Sterrebeek
dans le plan (p'=p-uy.q)
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Fig IV.23 b- Résultats de I'ensemble des essais triaxiaux sur le limon de Sterrebeek

dans le plan (log p'=log(p-uy);€)
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expérimentaux sont en cours de test 4 I'Ecole Centrale pour tenter d'améliorer la qualité des mesures
de volume, mais la durée importante des essais rend les mesures délicates.

Dans le plan [al,~ua —uw], I'existence de variations de volume au cours du cisaillement se

traduit par une évolution des pressions interstitielles différente de celle des échantillons saturés:
jusqu'a une déformation de quelques %, le volume des échantilions diminue et I'on observe une
diminution de ug - uy, (augmentation de Uy); en revanche, pour des déformations plus importantes,
lindice des vides augmente et bloque les variations de pression. On note toutefois, pour les plus
fortes valeurs de I'OCR, une légére augmentation de Ug - Uy,

Dans le plan des contraintes effectives classiques [p' = p-uy, ; q] (Fig. IV.23), les chemins
suivis par les échantillons NC et OC ont une pente comprise entre 3 et 4, intermédiaire entre celles
des échantillons surconsolidés et des chemins drainés. Cet aspect drainé fait partie intégrante du
comportement des matériaux nettement désaturés (S,<0.70).

Cependant, alors que tous les essais NC effectués a faible contrainte de confinement se
terminent sur la droite de pente Npic = 2 des essais saturés, la plupart des essais OC n'y parviennent

pas, ce qui indique la possibilité d'une rupture prématurée de ces échantillons, bien qu'elle
n‘apparaisse pas dans le plan [gl,q]. A partir d'une valeur de p' comprise entre 400 et 500 kPa, les
chemins ne rejoignent plus la droite Mic = 2, méme dans le cas du limon NC.

c)- Conclusion

Ce comportement, qui est analogue a celui que nous avons déja observé dans le cas des
essais de Zerhouni sur l'argile blanche, Ridley, Escario et Wheeler & al., met en évidence la forme
particuliére du critére de rupture. Ceci permet de tirer les conclusions suivantes:

- la cohésion apparente augmente avec la pression négative. Il s'agit de matériaux
remaniés qui ont une cohésion réelle nulle. La cohésion apparente est en fait une cohésion d'origine
capillaire (cf. chap 1V), d'autant plus élevée que la pression négative est plus forte, ou encore que le
degre de saturation est faible. En effet, la plupart des résultats disponibles (Gulhati & Satija, 1980,
Leclercq & Verbrugge, 1986) mettent en évidence l'augmentation de cohésion capillaire avec la
pression négative dans les sols argileux.

- de méme, pour les sois les plus plastiques, I'angle de frottement apparent augmente avec
la pression négative. L'angle de frottement effectif d'un matériau granulaire est théoriquement
indépendant de la pression puisqu'il traduit le frottement entre grains; pour une argile, le phénoméne
est plus complexe et prend en compte la plus ou moins grande facilité de déplacement des particules
les unes par rapport aux autres. On ne peut plus parler dans ce cas de frottement, mais de
modification des interactions (électrostatiques, Van der Waals) sous I'effet d'une contrainte externe. |l
est donc vraisemblable que la pression puisse jouer un réle en modifiant ces interactions. Les
résuitats de la littérature montre que I'effet de la pression sur l'angle de frottement est moins net
puisque l'augmentation de pression conduit, selon les auteurs, a une augmentation (Leclercq &
Verbrugge, 1985; Escario, 1988) ou a une diminution (Delage et al., 1987) de I'angle apparent lors
d'essais drainés. Pour ces essais, la qualité du drainage joue vraisemblablement un réle essentiel
(Fleureau 1992).

Ces résultats conduisent a rejeter I'hypothése qu'avait initialement formulée Frediund et al.
(1978), de linéarité du critére de rupture dans le plan [ug-uy, ; q]. La non linéarité du critére de rupture
dans le plan (p-u.,q) peut s'expliquer en partie par une mauvaise définition de la contrainte effective
et surtout par la rupture du sol avant son entrée en plasticité parfaite. Nous reviendrons sur
linterprétation de ces résultats au chapitre IV.
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CHAPITRE V

MODELISATION DES SOLS PARTIELLEMENT SATURES

Introduction
La modélisation du sol non saturé est abordée actueliement de deux fagons différentes:

- d'une part, en considérant indépendamment le réle des contraintes et de la pression
négative. A la suite des recherches faites dans les années 60 (Coleman, 1962; Blight, 1967; Matyas &
Radhakrishna, 1968), de nombreux modéles semi-empiriques ont été élaborés pour interpréter les
variations de volume (Lloret & Alonso, 1985), la résistance (Frediund & al.,1978) ou le comportement
global du sol (Alonso & al., 1990).

- d'autre part, en s'appuyant sur le concept de contraintes effectives si I'on admet que,
comme pour les sols saturés, le comportement des sols non saturés ne dépend que de la
combinaison des contraintes et de la pression négative. Sous sa forme élémentaire, cette approche
ne permet pas d'expliquer certains phénomeénes comme la "sous-consolidation" des sols non saturés,
responsable de l'effondrement. En revanche, associée a un modéle d'écrouissage du sol avec la
- pression négative, elle présente de nombreux avantages, notamment en assurant un passage continu
. du milieu saturé au milieu désaturé, & condition de disposer d'une définition correcte de la contrainte
capillaire, contribution de la pression négative a la contrainte effective.

Dans ce but, un modéle compose de spheres de méme diamétre a été développé. Compte-
tenu de sa simplicité, I'objectif de ce modéle se limite a8 mettre en évidence les mécanismes mis en
jeu et a fournir un ordre de grandeur de la contrainte capillaire. Le modéle est utilisé ici pour
interpréter un ensemble de résultats expérimentaux obtenus sur différents matériaux partiellement
saturés (trés plastiques et peu plastiques) ainsi que sur du sable et des billes de verre.
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V-1- Etude bibliographique: Modéles en variables indépendantes.

V-1.1-. Modéle de Alonso et Gens

Le modele développé par Alonso et Gens a I'Université de Catalunya (Alonso et al., 1990),
dérivé du Cam Clay, a été congu pour tenir compte des aspects particuliers du comportement des
sols non saturés cités ci-dessus, et, en particulier, des sols compactés :

- I'existence d'un domaine "sous-consolidé" dans le plan [p - Uz ; €], avec un chemin de
consolidation isotrope placé au dessus de la droite NC,

- l'augmentation de la limite élastique avec la pression négative,

- le couplage entre un écrouissage du sol en contrainte et un écrouissage en pression
négative,

- I'existence d'une cohésion capillaire fonction de la pression négative.

Les variations de volume sous I'effet de la contrainte totale isotrope (p-u,) sont données par
les relations suivantes (Fig V.1):

- Chemin NC non saturé & pression négative imposée :

0

v=N(s)- A(S)Ln[ﬁ); avec:s=u, —u,
' p

- Chemin OC non saturé a pression imposée (chemin réversible) :

dp
dv = —x(0)—=
04

avec :

,%(O) et K(O): les pentes des chemins normalement consolidé et surconsoiidé dans
l'espace [Ln (p-u,) ; v = 1+€]
a )

En choisissant p? telle que :
S+ p,
N(0)- N(s)=x,.Ln —Fa
pat

ou x est la pente de la droite de décompression isotrope dans le plan [Ln s ; v], on peut
écrire :
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Fig V.1- Relationship between preconsolidation stresses p, and p,*: (a) compression
curves for saturated and unssturated soil; (b) stress path and yield curve in (p, s) stress

plane  (Alonso et al. 1990)
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Fig V.2- Definition of yield suction s, (Alonso et al. 1990)
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o Me)-x(0)

Cette équation définit une premiére limite élastique (SC). Le paramétre A(s) est obtenu
expérimentalement a partir de la relation :

l(s) = /1(0)[(1 - r)e_ﬂ’ + r]

qui fait intervenir 3 paramétres : A(0), r et 3.

aveo :m= 20 =x(0)

Par ailleurs, les variations de volume sous I'effet de la pression interstitielle négative (us-uy,)
sont décrites par les relations suivantes:

- Chemin NC non saturé a contrainte imposée :

ds
dv=-4,
N + p at
- Chemin OC a contrainte imposée :
ds
av=-xk,
s+ p at

La seconde limite élastique (SI) est définie par la condition : s = S = (Ug - Uy, (Fig.V.2)

Le couplage entre la contrainte mécanique et la pression négative se fait en écrivant qu'un
incrément de déformation volumique plastique provoquera & la fois un déplacement des deux limites

élastiques LC et SI. Avec les notations précédentes, l'incrément de déformation plastique sous I'effet
de la contrainte est égal & :

A x(0) o A(0)-x(0) "
v v pc v p*c

et l'incrément de déformation plastique sous I'effet de la pression négative, & :

A
/1.: — Ks “Sc

p _
de? =

4 Sc+pal

avec : dg} =de! +de],

La loi d'écrouissage, pour les deux surfaces, s'écrit en considérant qu'un incrément de

déformation volumique plastique se traduira par une variation des paramétres pc' et s, suivant les
relations :
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dp’s v
- de?
B .V g
Sc + pat A’s - K:

On réalise ainsi un couplage entre les deux mécanismes puisque I'évolution de P, ets,
dépend du méme incrément deg,f.

Sur un chemin triaxial, la ligne d'état critique, dans le plan [p ; q] est une droite paralléle 2 la
ligne de pente M du sol saturé, qui recoupe I'axe des contraintes moyennes a I'abscisse -ps=ks. Le
modeéle prend donc en compte I'existence d'une cohésion capillaire, méme si I'expression choisie
pour cette cohésion apparait un peu simplifié¢e. On suppose que la surface S| s'étend dans le
domaine de déviateur positif selon un plan perpendiculaire a l'axe des pressions négatives.
L'expression de la surface de limite élastique du Cam clay modifié est alors, dans I'espace [ p - P, Q
s ug-u, ] (Fig. vV.3):

q2-M? (p+py) (p.-p) =0

Pour définir la direction das déformations plastiques, il faut ajouter une loi d'écoulement
relative a cette surface dans les plans s = C'e; on a choisi une loi non associée afin de retrouver-la

valeur de K, = 1 - sin @' pour les chemins & déformation radiale nulle :

de; _ 2qa
del, M'(2p+p,-p,)

Les composantes du vecteur déformation plastique associé a cette surface seront données
par [danP , dePl. Pour la seconde surface de limite élastique liée & la pression négative, les
composantes du vecteur déformation plastique seront [deg,P ; 0], avec I'expression précédente de
de,gP.

Les deformations élastiques dues a une variation de q sont calculées & partir du module
déviatoire G, par:

deg =—24__
(1/3)G

Alonso et al. (1990) montrent de nombreux exemples de chemins dans l'espace des
contraintes totales et des pressions négatives avec, en paralléle, 'évolution de lindice des vides et
du déviateur. La plupart de ces chemins sont théoriques et correspondent & des résultats typiques
d'essais avec gonflement ou effondrement. Trois comparaisons avec des résultats expérimentaux
sont également présentées, notamment avec les essais d'effondrement de Maswowe (1985). Dans
tous les cas, I'accord est excellent, ce qui parait valider parfaitement le modéle, notamment du point
de vue des déformations volumiques qui posaient le probléme majeur vis-a-vis de [I'approche
classique en contraintes effectives.

Il nous semble cependant qu'un doute subsiste quant & I'aptitude du modéle a passer des
pressions négatives aux pressions positives. Ceci est illustré par I'absence de tout domaine saturé a
pression négative, de méme que d'un domaine non saturé a pression positive. L'expression de la loi
en contraintes totales ne facilite pas ce passage et ce point nécessiterait, & notre avis, une validation
complémentaire. C'est pourquoi, il nous a paru intéressant d'essayer de développer, sur la base du
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Fig V.3- Threedimensional view of the yield surfaces in (p, g, 5) stress space (Alonso et al. 1990)
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modéle d'Alonso et Gens, un modéle de comportement en contraintes effectives, basé sur la loi de
Hujeux (Thése d'Abou-Bekr).

V-1.2-. Modéles basés sur les surfaces d'état

Les résultats présentés dans les chapitres précédents, permettent de préciser la forme des
surfaces d'état introduites par Barden et al. (1969) et reprises par de nombreux auteurs (Matyas &
Radhakrishna, 1968; Frediund & Morgenstern, 1976; Lloret & Alonso, 1985; Fry et al., 1991). Ces
surfaces caractérisent les variations de l'indice des vides ou du degré de saturation en fonction de la
pression négative d'une part, de la contrainte totale (pression moyenne isotrope ou contrainte
verticale oedomeétrique) d'autre part. Elles sont définies de fagon empirique, pour des chemins
particuliers de dessication ou, le plus souvent, d'humidification. L'intérét de cette notion vient de ce
que, si l'on part d'un méme état initial, les surfaces sont uniques quel que soit le chemin suivi, a

condition que la fonction degré de saturation soit toujours monotone.

Consideérons les chemins tels que S, soit croissant, dans I'espace [Ln (ug-uy) ; Ln (p-uy) ; e)
: (Fleureau 1992)

. Sinous partons d'un état situé sur le palier de la courbe de dessication, dans le plan p-ug =
1, nous pouvons décrire la surface en humidifiant d'abord le matériau jusqu'a une certaine valeur de
pression négative, puis en le comprimant. Si le sol est saturé, la courbe de compressibilité du sol est
la droite de pente k(0) jusqu'a la limite élastique, puis la droite de pente A(0). Au dessous de la
pression de resaturation, la portion de surface correspondante sera donc formée de deux plans
inclinés de «(0) et .(0) dans un plan de pression fixée (Fig. V.4).

En revanche, si nous comprimons le sol a partir d'un état non saturé, son comportement en
indice des vides sera d'abord quasi-élastique (de pente peu différente de k(0)) jusqu'a une limite
élastique d'autant plus élevée que -u,, est plus forte. La partie correspondante de surface sera donc
un plan légérement incliné. On sait que la projection de la limite élastique sur le plan [ug-uy ; p-ugy)
est une courbe croissante a concavité vers les pressions croissantes (Alonso et al., 1990), ce qui
permet de limiter le plan précédent. Dans le domaine plastique, on note une décroissance des
courbes de compression & pression imposée, avec une pente supérieure en moyenne & A(0). Pour les
valeurs élevées de p-uy, le sol se resature et I'on retrouve asymptotiquement la surface précédente
d'inclinaison A(0).

On peut également décrire cette surface a partir d'un point quelconque en suivant des
chemins a p-ua=cte. Dans ce cas, selon la valeur de p-ug, le chemin d'humidification pourra étre un
chemin de gonflement (p-ug faible) ou un chemin d'effondrement (p-uz grand). De méme, des
chemins a teneur en eau constante seront caractérisés par une augmentation de la contrainte et une
diminution de la pression; ces chemins couperont donc la surface de maniére oblique, ce qui se
traduira par une décroissance beaucoup plus rapide de l'indice des vides, une fois dépassée la limite
élastique.

Les surfaces d'état sont également tracées en degré de saturation en fonction des mémes
paramétres. Dans le plan p-ug = 1, on retrouvera la courbe d'humidification correspondante. Tous les
chemins de compression correspondant a des pressions inférieures & la pression de resaturation
formeront un plan d'équation S, = 1. Ce plan se poursuivra en se rétrécissant au fur et & mesure que
la pression négative augmentera. On peut donc imaginer une famille de lignes d'iso-saturation plus
ou moins centrées sur un axe [ug-uy, = 10 MPa ; p-ugz = 1 kPa). La encore, on retrouve bien la forme
des courbes de saturation lors des compressions & teneur en eau constante en considérant
lintersection de la surface d'état avec une surface gauche ou, en premiére approximation, un plan
oblique tel que p-uy soit croissante et ug-u, décroissante. Des exemples de telles surfaces
déterminées expérimentalement sont donnés par Lloret & Alonso (1985) : (Fig. V.5).
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€

Fig V.4- Représéntation schématique d'une surface d'état en indice des vides

(Fleureau 1992)
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Fig V.5- Surfaces d’état en indice des vides et degré de saturation pour le sable

argileux de Pinolén (Lloret & Alonso, 1985)
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V-2- Proposition d'un modéle en "contraintes effectives"
a partir d'un milieu discontinu constitué d'assemblages
réguliers de billes de méme diamétre.

L'utilisation de modéles composés d'arrangements réguliers de billes permet de mettre en
évidence certains aspects essentiels du comportement des milieux granulaires secs (Biarez, 1962),
en disposant d'un milieu bien défini du point de vue géométrique et mécanique, ou toutes les
grandeurs peuvent s'exprimer de fagon analytique. Plusieurs auteurs (Haines, 1925; Blight, 1967,
Escario, 1988,) ont cherché a étendre cette approche & I'étude du comportement des sols non
saturés, sans que ceci débouche sur une conception globale du probléme.

Récemment, un modéle similaire, composé de sphéres de diamétres aléatoires dans un
arrangement aléatoire, a été présenté par Gili (1988) pour étudier l'influence des forces capillaires sur
les forces interparticulaires et les déplacements. Gili a pu ainsi, en utilisant lapproche de Cundan
Cependant il s'agit d'un modéle essentiellement bidimensionnel et il ne semble pas, pour I’mstant,
que l'analyse ait pu étre poussée jusqu'au niveau de la simulation du comportement mécanique de
ces milieux, peut-étre en raison de sa complexité. C'est I'une des raisons qui nous a conduit & nous
limiter a un modeéle extrémement simple (billes de méme diamétre, réseaux réguliers, etc.).

V-2.1- Théorie
V-2.1.1- Construction du modéle dans le milieu discontinu

V-2.1.1.1- Hypotheéses

Considérons un milieu triphasique partiellement saturé (grains solides, eau et air), dont I'état
hydrique correspond & la premiére classe des sols non saturés (cf chap I). L'eau forme des
ménisques au point de.contact entre particules; la pression a l'intérieur du ménisque est négative
(uw<u,). La phase air est continue (K,#0) et sa pression joue un réle, aussi bien que la pression de
I'eau, dans la formulation de la force capillaire. La Fig V.6 représente ce cas.

Nous supposons que la section du ménisque est circulaire, de rayon r, et que les billes sont

| parfaitement mouillables par le liquide de telle sorte que le ménisque se raccorde tangentiellement
aux billes (6 0) par allleurs on néghge Ieffet de la gravité et on suppose que les billes se

atmosphérique (u,=0).

IV-2.1.1.2- Forces capillaires

Du fait de la pression négative de I'eau, les ménisques exercent sur les particules des

| forces d'attraction normales aux plans tangents. Ces forces ne peuvent donc pas provoquer de
~réarrangement des grains ou de changements de volume; elles contribuent néanmoins a la résistance
- du milieu. Expérimentalement, on rencontre ces conditions pour des teneurs en eau mféneures é la
 limite de retrait.

Considérons deux billes de méme diamétre (D = 2R), entre lesquelles s'est formé un
ménisque (Fig V.6 a).
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Fig. .V-6- Modéles de billes : Notations

(b)

La "force capillaire" f, due au ménisque entre les deux sphéres peut s'exprimer comme le
produit de la pression négative et de .S, section du ménisque dans le plan tangent (Fig V.6 b) :

fo=(,-u)S=-u,S |,

D'aprés la loi de Lépiéce; la pression négative est égale au produit de la tension
superficielle par la somme des 2 courbures principales, de rayons ret / :

A

(1)

L

Sous l'action d'une force fN, normale au plan tangent de contact, les deux billes se
déformeront éiastiquement : ieurs centres se rapprocheront de la distance « et le contact ne sera
plus ponctuel, mais se fera sur une surface circulaire de rayon a. Nous supposons qu'a I'exception de
la partie déformée, les billes restent toujours sphériques; les valeurs de a et a sont données par :
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Le volume du ménisque, pour des billes déformées, est une fonction des deux paramétres

adimensionnels b = l+—r—-et-m = l—i:
R 2R

Voen = 22| C, (8,m) = C, (b,m) - C,(b,m) - C,(b,m) -]
avec.
3

C,(b,m) =‘%m(b2v‘m2)
C,(b,m)=R*(b- 1)2[m'03in(%) -%mé:—l}

C3(b,m)=iR3A(b,m)[A(b,m)m—‘/l—Az(b,m)x/l—mz]

C,(b,m) = —R3 m(1-nr*)

A(b,m)='-—-2- (Vo7 = —Jx-mz)zf(b_l)z

Lorsque les billes sont soumises & la force normale externe f,,, pour un volume constant |
de ménisque (conditions non drainées), la déformation des billes entrainera une augmentation du -

rayon de courbure du ménisque et, par conséquent, une diminution de la pression négative. Pour =

chaque rayon de ménisque, un processus itératif permet de déterminer les valeurs de la pression
négative de I'eau et de la déformation des billes permettant de satisfaire toutes les équations.

Le calcul est fait pour un chemin d'humidification, & partir d'un état ou le matériau est
pratiquement sec. Il est valable tant que les ménisques sont indépendants les uns des autres (r=r)
(Fig V.7). Cependant, compte-tenu des hypothéses faites (mouillabilité parfaite, etc.), les
mécanismes sont réversibles, de telle sorte que les calculs restent valables pour un chemin de
dessication entre les mémes limites.
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Fig V.7 - Construction théorique des courbes de drainage -humidification pour un arragement cubique de sphéres de 4mm de dic
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V-2.1.2- Passage au milieu continu

V-2.1.2.1- Assemblages réguliers de sphéres

Le passage du milieu discontinu au miiieu continu se fait en considérant des assemblages
réguliers de billes : Quatre types d'assemblages ont été étudiés, avec des densités comprises entre
0.81 (tétraédrique) et 1.81 (dodécaédrique). Les paramétres correspondants figurent dans le Tableau
AR

La Fig V.8 montre, pour les quatre densités d'arrangement, I'évolution de la pression
interstitielle négative prédite par le modéle en fonction du degré de saturation, jusqu'a la limite du
calcul.

V-2.1.2.2- Définition de la contrainte capillaire o, :

A l'intérieur du V.E.R., la contrainte capillaire dans une direction est définie par:

L2
S

u
VER

ou Z f.; estla somme vectorielle des forces s'exergant dans cette direction et S, , l'aire
de la section du V.E.R. normale a cette direction (Fig V.9).

V-2.1.2.3- Variations de la fonction &,

Dans le cas d'un milieu partiellement saturé, avec une phase eau discontinue, le modéle
précédent permet de déduire la valeur de o', (Fig V.10). Si le milieu est saturé, a pression positive,

o', est nulle; si le milieu est saturé a pression négative, o', est égale a -uy, (cf. Chap ll). &', ne

représente que Ia partie isotrope du tenseur contrainte d'origine capillaire qui, dans le cas général
d'un arrangement quelconque de particules, posséde en outre une composante déviatoire.

On remarque sur fa Fig V.10 la discontinuité qui existe, dans la définition de la contrainte
intergranulaire, entre le domaine saturé et le domaine dans lequel I'eau est sous forme discontinue.
Cette discontinuité existe aussi dans les courbes de dessication-humidification, entre la pression
limite de calcul du modele et la pression de désaturation donnée par la loi de Laplace (Fig V.7), c'est-
a-dire entre les valeurs -uyq et -u,,5; que nous avons définies au Chapitre |. Expérimentalement, on
retrouve le méme phénomeéne dans les matériaux a granulométrie trés serrée (billes de verre de 80
um ou argile jaune, par exemple), alors qu'il tend & disparaitre si la granulométrie est plus étalée.
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, Type Tétraédrique | Cubique | Octaédrique | Dodécaédr
d'arrangement
Nombre de
|pointsde contact 4 6 8 12
Volume
)
élémentaire ®
®
— BRI — — 2R —4RNI— —2RVZ —
Densité 0.83 1.28 1.67 . 1.81
Indice des vides] 1.95 0.91 0.47 0.35
K 16 V3=9.24 4 4/ V3=2.31| VZ2=1.41
Limites de calcul  { Pour billes avec ¥s = 24 5 kNj® )
(r/R) 0.732 0.414 0.225 0.15
Phase ail "™
, W (%) 8.6 6.76 4.01 3.31
continue
Sr (%) 10.72 18.18 2091 23.12
Uy (kPa) 0 0.00531/R™ | 0.0178/R” 0.0320/R*
Phase air (r/R%ax 1 0.732 — 0.414
discontinue
UykPa)l  0.015/R* 0.0205/R* - 0.0362/R™
* Rencm

Tableau V.1- Paramétres pour les types d'arrangements considérés
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Fig V.8- Pression interstitielle négative calculée par le modéle en fonction du degré de saturation
pour les arrangements lache, moyen et dense.
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Fig V.8- Volume élémentaire représentatif (VER) pour un arrangement cubique.
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Fig V.10- Contrainte capillaire en fonction de la pression interstitielle négative pour les différents
arrangements réguliers de billes de 4 um
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V-2.1.2.4- Influence du diamétre des grains

Daprés la loi de Laplace, la pression interstitielle négative de I'eau est fonction des deux
rayons de courbure principaux du ménisque, r et |. En explicitant ces rayons de courbures en fonction
du rayon des billes R, la pression interstitielle s'écrit;

r a
ol A est un paramétre dépendant des rapports -E et E et est donné par I'expression

suivante:

' a
Pour un arrangement K(e), et un état de déformation élastique des billes, le rapport E est

. ‘ ) r ]
constant. Par ailleurs, pour une teneur en eau donnée, le rapport ;{— est constant. Par conséquent, la

pression interstitielie négative est inversement proportionnelie au diamétre des billes. La Fig V.11
montre le réle du diamétre des grains sur les pressions de désaturation (point A) et de saturation
(point C) (cf chap 1). Ces pressions sont tracées pour différents diamétres (Fig V.11 b).

V-2.1.2.5- Effet d'une contrainte isdtrope extérieure

En genéral, dans les milieux granulaires secs réels, une contrainte isotrope extérieure o
appliquée au matériau, se traduit par des forces de contact intergranulaires N qui ne sont pas
perpendiculaires aux plans tangents aux particules aux points de contact. Ces forces provoquent des
réarrangements des particules si leur obliquité excéde I'angle de frottement du solide. Par ailleurs,
dans les milieux non saturés, la force capillaire F est normale aux plans tangents. La force
intergranulaire totale sera la somme vectorielle de la force "extérieure" N et de la force capillaire F;
son obliquité se trouve réduite comparée & la force dans les milieux secs. La possibilité de
réarrangement de particules, donc de déformations plastiques, se trouve réduite par la présence de
ménisques d'eau, et la rigidité du matériau croit.

Dans le cas d'un arrangement régulier de billes, la symétrie de Ia structure fait en sorte que
les forces "extérieures" et les forces capillaires deviennent colinéaires et perpendiculaires aux plans
tangents. La force "extérieure" N est donnée par (Biarez 1962):

N = oKR*?

ou R est le rayon des billes et K, un paramétre dépendant du type d'arrangement
(Tableau V.1).
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Fig V.11- (a) Pression interstitielle négative calculée par le modéle en fonction du degré de saturation pour des billes de diamétre 0.4, 4 et Ao\g. m
(b) pressions de désatuartion et de saturation en fonction du diamétre des billes.
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Fig V.12- (a) Effet d'une contrainte isotrope extérieure sur le rayon du ménisque
(b) diminution de la pression intersitielle négative en fonction de la contrainte totale isotrope
pour les différents types d'arrangement.
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Lorsque le milieu est partiellement saturé, si le volume du ménisque reste constant, les
déformations élastiques correspondantes provoquent une augmentation du rayon de courbure du
ménisque et, par conséquent, une décroissance de la pression interstitielle de I'eau (Fig V.12a). Par
un processus itératif, la valeur de la pression interstitielle négative change progressivement dés qu'un
équilibre est atteint entre la pression, la contrainte extérieure et la déformation des billes. la Fig
V.12b, montre la décroissance de la pression interstiticlle négative en fonction de la contrainte
extérieure, pour une valeur de pression initiale donnée (u, = -500kPa).

V-2.1.2.6- Module élastique isotrope

Lorsque les déformations sont petites (c.a.d inférieures a 105), le comportement du sol est
élastique non linéaire, et le module d'Young peut étre déduit de la loi de Hertz:

E: ﬂ (03)n

Dans ce domaine de déformations, les forces de contact interparticulaires ne provoquent
par de réarrangement des grains, et les variations de volumes sont faibles et élastiques. La Fig V.13
montre la variation du module élastique isotrope, tel qu'il est prédit par le modele, en fonction de la

contrainte capillaire o"u, pour différents types d'arrangement.

V-2.1.2.7- Cohésion capillaire

Comme nous I'avons montré au chapitre précédent, le critére de rupture d'un matériau
granulaire partiellement saturé présente une cohésion apparente. Plus généralement, le squelette est
soumis & une contrainte intergranulaire, qui est la somme de la contrainte totale et de la contrainte
capillaire définie précédemment : o

L'expression du critére de Mohr-Couiomb est, pour un sol remanié (c'=0)-(FigV.14a):
T= (cr;g + o"u)tg(p' = J%tg¢'+a'u 1g2¢'

La quantité Coup = o', 1g¢' est appelée "cohésion capillaire”. Elle dépend du degré de

saturation et s'annule pour S, =0 ou S, = 1. Cette cohésion capillaire est responsable, par exemple,
de la stabilité des pentes verticales dans le sable humide. La résistance de compression simple d'un
matériau non saturé est proportionnelle a la cohésion capillaire si I'on suppose I'angle de frottement
interne @' indépendant du degré de saturation :

SREEE
RC = O-nu [tgz (E +£.) — 1:} = ccap
4 2 1g¢'

La Fig V.14 b représente I'évolution de la résistance a la compression simple en fonction du

degre de saturation pour le différents assemblages de billes.
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Fig V.13- Module élastique isotrope prédit par le modéle en fonction de la contrainte capillaire pour
les différents types d'arrangement
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Critere de rupture en contraintes effectives
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Pression capillaire o,

Fig V.14 (a) - Définition de la cohésion capillaire dans le plan de Mohr et relation
entre la contrainte capillaire et la cohésion capillaire
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Fig V.14 (b) - Evolution de la résistance & la compression simple en fonction du
degré de saturation pour les 4 densités d'assemblage.
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V-2.1.2.8- Cas particulier de billes indéformables en contact

Dans le cas particulier des billes indéformables (Fig V.15), la pression négative peut
s'exprimer, en fonction de la contrainte capillaire o’y et des paramétres d'arrangement (K) et de rayon
(R) des billes. En effet, la loi de Hertz permet de lier la contrainte capillaire & la force capillaire par la
relation suivante:

1, =KR*G

u

Par ailleurs, cette force peut s'écrire:

fo=-u,S=-unl’

avec.
R\R R
;-3
._.uwz —— e
: r |

977T*K(e)o",
(22T - K(e)Ro",)’

On obtient finalement:

ou bien :

o 337~ BTR(-u,) 0T
o, = 4R+
2K(e)R? ‘ —u

w

dans ces expressions, K(e) est déduit des valeurs calculées pour les 4 arrangements de
base, par une régression parabolique :

Kfe) = 0.32¢2 + 4.06 ¢ +0.11,
de méme que la limite de calcul (Tableau V.1), donnée par :
(r/R)max = - 0.10 2 + 0.59 ¢ - 0.04

La courbe o', (—uw) admet donc une asymptote horizontale lorsque la pression négative

tend vers l'infini, d'ordonnée :

\ _ 2aT
)= FioR
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Fig V.15: cas de billes indéformables

A titre d'exemple, pour des billes de 4 um de diamétre, les valeurs maximales de o', sont

de 25.5 kPa pour I'arrangement tétraédrique, de 58.9 kPa pour I'arrangement cubique, de 102 kPa
pour |'arrangement octaédrique et de 167.1 kPa pour I'arrangement dodécaédrique.

Si l'on rapporte la contrainte intergranulaire & sa valeur maximale, on obtient une
expression indépendante de I'arrangement (de l'indice des vides) :

9T o'

(-2
. Gu-mu

~U
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V-2.1.2.9- Cas ou les billes ne sont plus en contact

Sur un chemin déviatoire, les matériaux surconsolidés ont tendance a se dilater. Cette
dilatance se traduit, & I'échelle des grains, par le fait que ceux-ci s'éloignent les uns des autres
jusqu'a ce qu'il n'y ait plus de contact solide-solide, la liaison entre les particules est assurée dans le
cas des matériaux granulaires non saturés par un pont capillaire du au ménisque d'eau (Fig v.16).

En effet, considérons deux billes indéformables de méme diamétre (D=2R) entre lesquelles
s'est formé un ménisque (Fig V.17 a). Etudions & présent I'évolution de la "force capillaire” f, lorsque
les deux billes s'éloignent I'une de l'autre d'une distance 2d (Fig V.17 b). Le volume du ménisque
s'écrit :

Vmen = 27R° A, (m,)

avec:

0T
R

/;i”‘.\t
Ay(my) =m, [1 —jAsin(

j,/mo(m0 + 2)}
Le second rayon de courbure est exprimé en fonction de m, comme suit:

1= R[,/mo(mQ +2) —-mol

Ce volume s'exprime en fonction de la distance d comme suit:

1+m,

Vmen = 27R*A,(m,,n)
avec:

r d
n:__

=R R

_ 2(m, —n)+2m(1+n)
1+m,

A, (m,,n) = %{(1 +n)(m, —n)(m, +n+2)

=3m\J(m, —n)(m, +n+2)4 Sin[ 1l - H

+m,

et

L= R{\/(mi —n)(mi +n+2) —mI]

La Fig V.18 montre I'évolution des parameétres capillaires en fonction de la distance d pour
des billes de 2 pm de diamétre. La rupture du ménisque correspond au pic dans le plan (d/R;-uy),
c'est a dire au second rayon de courbure nul (/=0). On peut noter que si la pression capillaire -u,, croit
avec la distance d, la "force capillaire”, elle, décroit. Cette décroissance est tout d'abord brusque puis
suit continue avec une pente plus douce pour s'annuler lorsque le second rayon de courbure |
s'annule (rupture du ménisque). Par ailleurs, pour des volumes de ménisques de plus en plus petits,
la force capillaire au contact des billes (d=0) est de plus en plus grande, mais chute beaucoup plus
vite et s'annule pour des distances d de plus en plus petites.
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A

/

Fig V.16- Pont capillaire entre deux particules

o

Fig V.17- (a) contact solide-solide entre deux billes indéformabies.
(b) liaison capillaire lorsque les deux billes s'éloignent I'une de I'autre.
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Fig V. 19 Evolution de la force capillaire (adimensionnelie) en fonction de la distance relative
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Fig V. 20- Variation de la distance critique relative en  Fig V.21- Evolution de l'indice des vides en fonction de la
fonction volume du ménisque contrainte capillaire lors de I'expansion d'un arrangement
cubique et dodécaédrique.
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Dimensionless force, F*
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Fig V.19 (b et ¢) Comparaison des forces capillaires en fonction de la séparation relative des billes

pour différents volumes de ménisques (b) pour un angle de contact nul (c) pour un angle de contact
de 40° (G. Lian, C. Thornton et M.J. Adams 19893).
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Le pont capillaire se rompt pour une distance critique, notée d,, fonction, dans le cas de
deux spheres de méme diametre, du volume et de I'angle de raccordement du ménisque. Nos avons
représenté sur les Fig V.19 a , I'évolution de F/TR en fonction de la distance relative d/d,. Ainsi que
dans un plan bi-logarithmique, Ces observations rejoignent celles de G. Lian, C. Thornton et M.J.
Adams (1993) (Fig V.19 b et c). Par ailleurs, cette distance critique d, varie linéairement avec le
volume du ménisque (Fig V.20). Par conséquent, plus les ménisques sont petits (faibles teneurs en
eau), plus la force capillaire induite par ceux-ci est faible, et plus la distance critique de rupture du
pont capillaire est réduite.

A titre indicatif, nous avons représenté sur la Fig V.21, I'évolution de l'indice des vides en
fonction de la contrainte capillaire lors de I'expansion isotrope (augmentation de la distance d) d'un
arrangement régulier de billes de méme diamétre & teneur en eau constante. Le calcul est fait pour
deux types d'arrangement de billes de 4 pm de diamétre soumis a une pression interstitielle négative
initiale de 200 kPa. On peut remarquer tout d'abord une chute assez brutale de la contrainte capillaire
pour un indice des vides quasi-constant, suivie d'une phase ol ce dernier augmente fortement pour
tendre vers un palier lorsque la contrainte capillaire tend vers zéro. Ce calcul montre que les valeurs

finales d'indice des vides obtenues a la rupture (a"u tend vers 0) sont trés élevées et n'ont aucun

rapport avec les indices des vides moyens mesurés & la rupture sur des échantillons de sols. Ceci
peut s'expliquer par le fait que la rupture des matériaux granulaires n'est généralement pas
homogeéne, et est précédée par I'apparition d'une "bande" de localisation de grandes déformations le
long d'un plan. A lintérieur de cette bande, lindice des vides peut augmenter considérablement par
-rapport au reste de I'échantilion (Fig V.22), alors que le calcul rend plutét compte des phénomeénes
observés le long de cette bande.

Fig V.22- bande de cisaillement dans les milieux granulaires
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V-2.2- Comparaison des prédictions du modéle
et des résultats expérimentaux

V-2.2.1- Chemins de drainage-humidification

V-2.2.1.1- Sur des billes de verre

La comparaison a été faite avec les résultats d'Indarto (1991) concernant des essais sur les!
billes de verre (a) d'un diamétre uniforme de 80 pm, (b) d'un diamétre uniforme de 300 um, (c) de
diametres compris entre 4 et 40 um (Dgg = 34 um; Dy = 24 pm). Les échantillons, initialement secs,
sont versés dans une plaque tensiométrique d'une hauteur de 50 cm. La densité des grains et ia.
densité seche de I'assemblage étaient, respectivement, de 2.96 et 1.87 dans le premier et le secondﬁ
cas, de 2.45 et 1.46 dans le troisiéme. Ensuite, ces échantillons ont été humidifiés progressivement,
et leur teneur en eau ainsi que leur volume ont été mesurés a chaque étape d'équilibre. Les!
simulations ont été faites en prenant un module d'Young du verre égal & 65000 MPa, un coefficient
de Poisson de 0.25 et une densité d'assemblage de 1.81 (réseau dodécaédrique). ;

Les Figs V.23, V.24 et V.25 présentent les résultats de ces calculs, comparés aux résultats
des expériences pour les deux classes granulométriques, dans le repére [S, ; -uyl. Pour les billes de
80 et de 300 pm, l'accord est trés bon, en dessication et en humidification, pour tout le domaine de
degré de saturation; on note en particulier la valeur réaliste de pression de désaturation prédite par le
modele. En revanche, pour les billes de 4-40 pum, la courbe expérimentale suit d'abord 3 peu prés la
courbe calculée pour D = 4 pm aux faibles degrés de saturation, puis tend a rejoindre la courbe
calculée pour D = 40 pm pour les forts degrés de saturation. La pression de désaturation, notamment,
est trés proche de la valeur calculée pour D = 40 um.

V-2.2.1.2- Sur le limon de Sterrebeek

la Fig V.26 présente la comparaison entre les résultats des essais de dessication sur le .
limon de Sterrebeek (Zerhouni 1991, chap1) et les résultats fournis par le modéle. On constate un
bon accord entre la pression de désaturation mesurée et la pression calculée dans le cas d'un réseau
régulier d'indice des vides voisin de celui des essais (0.5-0.6), pour un diamétre de billes égal au Dgo
du matériau. En revanche, aux fortes pressions négatives, le chemin suivi expérimentalement se
rapproche de celui calculé pour le Do du sol.

V-2.2.1.3- Discussion

Les comparaisons entre les prédictions du modéle et les résultats expérimentaux, lorsqu'il
s'agit d'une granulométrie qui n'est pas uniforme (billes de verre 4-40 um et le limon de Sterrebeek),
nous permettent d'avancer les explications suivantes:

Dans le cas des billes de verre de 4-40 um, ce comportement est lié au fait que, lors de
I'humidification, les pores les plus petits sont les premiers a se saturer et les ménisques entre les
billes de 4 pm jouent alors le réle majeur dans cette partie de I'essai. Une fois que ces pores sont
remplis, des pores de plus en plus gros vont progressivement se remplir, jusqu'aux pores compris
entre les billes de 40 um lorsque le degré de saturation atteint 80 a 100 %.

Méme explication concernant le comportement du limon de Sterrebeek. En effet, lors du
drainage, les pores les plus gros sont les premiers a se désaturer et les ménisques entre les billes de
37um jouent alors le réle majeur dans cette partie de I'essai. Une fois que ces pores sont vides, des
pores de plus en plus petits vont progressivement se vider, jusqu'aux pores compris entre les billes
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de 1um lorsque ie degré de saturation atteint 25%. Quantitativement, les valeurs de 4 et 40 um dans
le cas des billes de verre n'ont aucune signification réelie dans ce cas, étant donné que la distribution
granulométrique est trés raide, avec approximativement 60 % des particules comprises entre 30 et 40
pm (Dgp / D1g = 1.4). Néanmoins, le début de la courbe d'humidification (pour Sr<10%) montre que,
c'est la faible proportion des plus petites particules qui joue le réle majeur dans le comportement aux
fortes pressions. Ce probléme illustre un des défauts majeurs du modeéle lorsqu'il s'agit de passer
d'une granulométrie uniforme a une granulométrie réelle étalée.

V-2.2.2- Comportement en petites déformations

Une série d'essais au triaxial résonant a été réalisée par Boelle (1983) sur des billes de
verre séches d'un diamétre uniforme de 2 mm, & différentes densités relatives comprises entre 32 %
et 52 % (15.5 kN/m3 < y, < 16 kN/m3). Le module d'Young du matériau, déduit de ces mesures,
varie comme une fonction puissance de la contrainte isotrope, avec des exposants compris entre
0.37 et 0.40. Cette loi de variation devrait rester valable pour un milieu non saturé, sous réserve de
remplacer la contrainte totale par une contrainte effective définie de fagon correcte, c'est-a-dire qui
prenne en compte l'effet de la pression négative.

Une premiére tentative a été faite en prenant la valeur de ¢, définie par la relation usuelle

de Terzaghi, mais celle-ci ne permet pas de retrouver la forme linéaire de la loi de Hertz dans
- l'espace [log: o', ,log E] (Fig.IV.27), notamment aux faibles valeurs de contrainte ou le réle de I'eau

est prépondérant.

En revanche, I'expression que nous proposons :
o,=0,+0,

apparait beaucoup plus satisfaisante. La valeur de I'exposant n donnée par le modeéle est de
0.38; les points expérimentaux des essais de Boelle sont situés entre les lignes calculées pour les
arrangements de densités séches 1.28 et 1.81.

V.2.2.3- Chemins de compression isotrope

Nous avons réalisé un essai de compression isotrope non drainé sur un échantillon de billes
de verre dont le diamétre est compris entre 4 et 40 um. Le matériau a été préparé a une teneur en
eau de 7%, puis compacté dans un moule oedométrique de 35mm jusqu'a une densité séche de 1.4.
La variation de la pression interstitielle négative pendant I'essai de compression isotrope a été
mesurée par l'intermédiaire d'une tensiométre saturé monté avec un capteur de pression absolue (cf
chap II). L'essai consiste & augmenter la contrainte totale isotrope par incrément et & mesurer
I'évolution de la pression et la variation de volume.

Les résultats expérimentaux et les prédictions du modéle sont tracés sur la Fig V.28,
comme la variation de la pression négative en fonction de la contrainte totale isotrope. Les calculs
ont été effectués pour des billes de 4 et 40 um, et une densité de 1.29. Les résultats expérimentaux
montrent que la pression interstitielle négative décroit tout d'abord brusquement, ensuite plus
lentement, alors que, les calculs montrent que la baisse de pression est plus douce. En effet, dans
cette phase de l'expérience, il est clair que les hypothéses du modéle ne sont pas vérifiées
expérimentalement, puisque I'échantillon a subi tout d'abord des déformations plastiques sous l'effet
de la contrainte isotrope (cf. 111.3.3). Une fois ces déformations plastiques produites, le comportement
quasi-élastique qui s'ensuit est généralement en bon accord avec les prévisions du modéle, avec une
translation de la courbe liée a I'augmentation de la densité de I'échantilion.
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Fig V.27- Comparaison entre les modules d'Young calculés et mesurés en fonction
de la contrainte effective intergranulaire pour des billes de 2um de diamétre.
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V-2.2.3- Critére de rupture de matériaux argileux et sableux

V-2.2.3.1- Chemins de cisaillement simple

Nous avons repris les essais de cisaillement direct d'Escario (1989), a pression négative
imposée, sur l'argile rouge et le sable argileux - (cf. chap lll). Des résultats tracés dans le plan

[(O’n —ua,r), on peut déduire une valeur de cohésion apparente pour chaque valeur de pression

Ua—uw.

En supposant qu'il existe un critére de rupture unique pour les sols saturés et non saturés et
que l'angle de frottement effectif @' est indépendant du degré de saturation du matériau, le décalage
entre le critere de rupture du matériau saturé et le critére apparent du matériau non saturé n'est autre
que la contrainte capillaire o', que nous avons définie précédemment.(Fig V.29)

Les calculs de cohésion capillaire en fonction de la pression négative ont été faits en
prenant des billes de 0.5 um de diamétre dans le cas de I'argile rouge et de 1.5 pm dans le cas du
sable argileux, avec une densité d'assemblage de 1.81 (réseau dodécaédrique), assez proche des
densités réelles initiales (Argile Rouge: 1.80 et Sable Argileux: 1.91).

Dans les deux cas, l'accord entre les résultats expérimentaux et les prédictions du modéle
est satisfaisant (Fig V.30 a et V.31 a). Si l'on trace les valeurs de cohésion apparente en fonction,
non plus de la pression négative, mais de la contrainte capillaire correspondante, on constate que les
points sont sensiblement alignés sur une droite passant par l'origine (Fig V.30 b et V.31 b).

Par ailleurs, nous avons représenté sur les Fig V.32 et V.33, la résistance au cisaillement
des deux matériaux, en fonction de la contrainte effective définie par Terzaghi (O'—ua)+(ua —uw)

(Fig b), et interprétée en fonction de la contrainte effective notée (cr—ua)+0"u (Fig c).. On

constate dans ce dernier plan, comme dans le cas de la cohésion apparente, que les points
expérimentaux sont sensiblement alignés sur une droite passant par l'origine.

Autrement dit, le critére de rupture en contraintes totales pour u, —u, # 0 est alors
identique au critére de rupture du matériau saturé en contraintes effectives, a condition de remplacer
la deéfinition classique de la contrainte effective (0': O'—uw) par l'expression :

o=o+0,,

dans laquelle o', est déduit du modéle proposé.

Le probléme reste posé de définir le diamétre équivalent pour un assemblage de particules
d'argiles. On peut s'interroger sur la validité du calcul, alors que les phénoménes mis en jeu font
intervenir & la fois des mécanismes d'adsorption et des mécanismes capillaires. On peut cependant
admettre, pour les argiles simples telles que la kaolinite, I'image désormais classique du milieu
argileux composé d’agrégats entre lesquels existent des vides beaucoup plus importants (Collins &
~ Mc Gown, 1974; Alonso, 1987) (Fig.V.34). Par ailleurs, Tessier (1984) a montré que dans la plupart
des argiles, & I'exception des smectites, le remplissage et la vidange des pores obéissait & un
* phénomene de type capillaire, régi par la loi de Laplace.

Tant que le degré de saturation est supérieur & quelques pourcents, on peut supposer que
l'espace intra-agrégats reste saturé et que tous les échanges d'eau se font dans I'espace inter-
agrégats. Il en résulte que le diamétre des grains & prendre en compte n'est pas nécessairement
directement lié & la granulométrie mesurée, par exemple, par sédimentométrie (Fleureau 1992).
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Fig V.29- Représentation de la contrainte capillaire comme un décalage horizontale
du critére de rupture mmEE au critére de E_oE_.m apparent pour le milieu non saturé
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Dans le cas des essais d'Escario, le contréle des diamétres de grains n'a pu étre fait,
compte-tenu de l'imprécision des données granulométriques fournies. Les valeurs prises pour le
calcul sont donc en grande partie arbitraires.

Particules

Agrégats

Fig V.34 Représentation schématique des aggrégats dans les milieux argileux
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V-2.2.3.2- Chemins de compression simple

Le chemin de compression simple a été choisi comme un moyen simple pour estimer la
cohésion capillaire en fonction de la teneur en eau. La cohésion capillaire est proportionnelle ala
résistance de compression simple si on suppose que I'angle de frottement interne du matériau @' est

constant, quel que soit le degré de saturation (cf V.2.1.2.7).

¢ 4 tgo'

oD
R =o', [tgz(—ri-k%) - 1} =c,,

La comparaison entre les prédictions du modeéle et les résultats d'essais ont été réalisés sur
deux types de matériaux : (a) deux limons naturels (d'Orly et de Gembloux), et (b) Sable d'hostun RF
et des billes de verre dont le diamétre est compris entre 4 et 40 um.

V-2.2.3.2.1- Limons de Gembloux ef d'Orly

, Leclercq & Verbrugge (1986) ont mesuré la résistance en compression simple du limon de
Gembloux remanié, prélevé a deux profondeurs différentes, en fonction de la teneur en eau. Les
caractéristiques du matériau sont présentées dans le Tableau V-2 a.

Les échantillons ont été préparés au laboratoire par compactage & une densité proche de la
densité in-situ (1.53) et & différentes teneurs en eau, puis on a mesuré la résistance en compression
simple : ia résistance diminue de fagon continue quand la teneur en eau augmente (Fig.V.35).

Par ailleurs, Kyvellos (1955) a réalisé des essais de compression simple sur le limon d'orly
(Tableau V-2 b), compacté a une densité égale a I'OPN et a 3 teneurs en eau différentes (Wopy;,
Wopn-3%, wopN+3%) De méme que pour le limon de Gembloux, on constate la aussi une diminution
de la résistance a la compression simple lorsque le degré de saturation augmente. Il s'agit du degre
de saturation mesuré a la fin de I'essai (Fig V.35).

Le comportement de ces deux limons est bien décrit par le modéle, en prenant des billes de
diametre a peu prés égal au D 1g du limon de Gembloux par exemple (obtenu par extrapolation de la
courbe granulométrique), les valeurs expérimentales étant comprises entre les valeurs calculées pour
les densités de 1.28 (réseau cubique) et 1.67 (réseau octaédrique) - pour une densité moyenne
mesurée sur le matériau de 1.50 - (Fig V.36). Par ailleurs, le calcul montre I'existence d'une valeur
maximale de la résistance & la compression simple lorsque le degré de saturation s'annule.
Expérimentalement, il est trés difficile de parler de "valeur maximale" de résistance a la compression
simple, bien que les essais effectués par Hamadache (1992) sur le matériau de la Verne montre
I'existence d'une telle valeur (Fig V.37). En effet, dans ce domaine de degré de saturation, les essais
ne sont plus du tout fait dans les conditions d’homogénéité requises et on mesure essentiellement la
fragilité du matériau, qui dépend autant de son mode de préparation que du chemin suivi.
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Tableau .V.2

a - Caractéristiques du limon de Gembloux

Couche wy wp %<80um  Dgo/D1g c ¢ YdYw
pm kPa degrés
| 33 25 95 29 0 41 1.5
i 37 21 95 31 0.1 39 1.5
Tableau .V.2 b - Caractéristiques du limon d'Orly
W wp Wopn Yol Yw(OPN) |
29.5 21 15% 1.81




-Chap V- Modélisation des sols non saturés— 232-

5000

Q0000 Lim.d'Orly (w=15%

ALDAAL L im.d'Orly (w=18%

QQQOO Lim.Gembloux g'yd=1.53: exp. 1
Yq=1.93: exp.2§

\

wini Lim.Gembloux

2000 -

O

R, (kPa)

1000 -

0 20 40 60 80 100
S, (%)

Fig V.35- Résistance a la compression simple en fonction du degré de saturation pour le Limon
d'Orly (Kyvellos 1955) et le limon de Gembloux (Leclercq et Verbrugge 1986)
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V-2.2.3.2.2- Billes de verre et sable d'Hostun RF

Nous avons réalisé des essais de compression simple sur les billes de verre de 4-40 um,
compactées a différentes teneurs en eau, dans les conditions Proctor Normal (Fig V.38). La densité
séche du matériau est sensiblement constante, quelle que soit la teneur en eau, égale & 1.45. Le
comportement du matériau est compiétement différent de celui du limon puisque la résistance est
quasiment nulle aux faibles teneurs en eau, puis elle passe par un maximum pour S, = 30 % avant
de diminuer & nouveau. Nous avons observé le méme phénoméne lors d'essais similaires sur le
sable d'Hostun RF (Fig V.39), sans pour autant constater cette diminution lorsque le degré devenait
élevé.

Les faibles valeurs de résistance, aux teneurs en eau les plus basses, peuvent s'expliquer
par un phénomeéne de localisation des déformations au cours du chargement, le matériau
surconsolidé ayant tendance & se dilater. En effet, le long de la bande de localisation, les grains ne
sont plus en contact solide-solide entre eux, et les ménisques d'eau entre ces grains rompent
beaucoup plus rapidement lorsque la teneur en eau est plus faible (cf § V-2.1.2.9), ce qui entraine la
rupture globale de I'échantillon. d'oli la baisse tout-a-fait justifiée, dans le cas de milieux granulaires
(billes de verre, sable d'hostun) de la résistance a la compression simple lorsque le degré de
saturation décroit.

La décroissance de la résistance, aprés le maximum, lorsque Sr augmente (cas des billes
de verre) suit bien la logique de décroissance avec la pression négative mise en évidence dans le
cas du limon. Les calculs ont été faits pour les diamétres de 4 et 40 um, et des densités de 1.28 et
1.67, encadrant la valeur réelle, on note un bon accord des valeurs calculées et mesurées pour les
degrés de saturation supérieurs a 20 %, pour le diamétre de 40 pm (Fig V.40).

La encore, le probléme du choix du diamétre caractéristique se pose. Les meilleurs résultats
sont obtenus pour la valeur de 40 um, assez différente du D10 du matériau (24 pm). Cependant, il
est clair que la résistance n'est pas associée au diamétre des particules les plus petites, comme les
caractéristiques capillaires ou hydriques, mais fait également intervenir I'étalement de la courbe
granulometrique, comme en témoigne le paramétrage des courbes de compressibilité en Dgg / D 1¢.
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Dans le plan (log(p),e),(Figs V.42 d et V.43 d) les résuitats trés dispersés ne permettent
pas de conclure quant a la validité de I'approche proposée dans la mesure ou I'on n'observe pas une
amélioration sensible de I'alignement des points expérimentaux finaux sur la droite d'état limite du
limon saturé. Il faut toutefois noter que, de par son origine, le modéle de bilies ne peut pas prétendre
prévoir les variations de volume dues a la pression négative. La tentative d'application faite ici ne
concerne donc que la définition de la contrainte effective dans des conditions d'indice des vides
sensiblement constant.
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V-2.2.3.3.2- Essais triaxiaux non saturés de Wheeler & Savakumar
(1992) sur I'argile Speswhite

Nous rappelons dans ce qui suit, les principales propriétés de cette argile (cf chap IV):

Wy Wy <2um d70
70 38 80% ~0.1um

Par ailleurs, pour mieux définir le domaine de validité du modéle, nous avons calculé les
degrés de saturation des échantillons a la plasticité parfaite (pp) & partir des valeurs de teneurs en
eau et d'indice des vides mesurées par les auteurs. Ces valeurs sont regroupées dans le Tableau
V.3.

Tableau V.3
Ug-Uy e(pp) Si(pp)% p-us(pp) q(pp) p-uy (PP)

imposé(kpa) kPa kPa kPa
0 1.09 96.6 50 45.8 50
1.01 100 100 87.5 100

0.99 100 100 116.7 100

0.92 100 200 183.3 200

100 1.05 86.4 50 108.3 150
1.00 91.8 100 150 200

0.90 100 200 250 300

0.89 100 260 360

200 117 71.5 50 128 250
1.15 72.8 60 150 260

1.08 77.5 80 166.7 280

1.04 80.5 100 187.5 300

0.93 " 90 180 262.5 380

0.88 95 260 346 460

300 1.15 64.5 100 208 400
1.05 72 120 242 420

0.95 84 200 317 500

0.90 88.5 260 375 560

On remarque que les essais a pression interstitielle imposée respectivement de 0 et 100
kPa se trouvent a la plasticité parfaite dans des états quasi-saturés pour les faibles valeurs de (p-ug),
et voire méme saturés pour des valeurs de (p-ugy) plus fortes. Par ailleurs, les essais & pression
interstitielle imposée de 200 et 300 kPa présentent des degrés de saturation respectivement de
I'ordre de 0.7 et 0.65 pour les faibles valeurs de (p-uy).

En observant la (Fig IV.11,Chap IV), on remarque que les points expérimentaux
correspondant a (ug-u,,=0) ne se trouvent pas sur la droite de plasticité parfaite du sol saturé remanié
donnée par les auteurs; de plus, ces points s'intercalent entre ceux & Ug-uy,=100 et 200 kPa. Ces
constatations nous poussent a positionner dans ce repére la droite de plasticité parfaite déduite des
corrélations de Biarez et al. (1993). La Fig V.44 montre la construction de cette droite en fonction de
la limite de liquidité du matériau. La position de la droite de plasticité parfaite est déduite de celle de
la droite isotrope par décalage de celle-ci vers le bas d'une variation d'indice des vides de I'ordre de
0.1. Notons par ailleurs que la limite de plasticité déduite des corrélations (Wp=w -0.73(w_-13)=28.4)
est plus faible d'environ 10 points que celle mesurée par les auteurs (wp=38). On note un bon accord
entre la position de la droite de PP du sol saturé remanié et celle déduite des corrélations.
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Si I'on represente les points expérimentaux dans le plan (p-uy.e), (Fig V.45 b), on peut
noter que ces points se situent autour de la droite PP du sol remanié et de celle déduite des
corrélations. Dans ce cas, si I'on excepte les points expérimentaux des essais & pression interstitielle
imposée nulle, dont on a vu le comportement peu classique, on peut constater ce qui suit:

a) Les essais a (ug-u,)=100 kPa, dont le degré de saturation a la PP varie entre 0.9 et 1
(Tableau V.3), se positionnent bien sur la droite de PP déduite des corrélations.

b) Les essais a (uy-u,,)=200 kPa, peuvent étre classés en deux catégories:

. - 8r<0.9: dans ce cas, les points se trouvent légérement au dessus de la droite de PP
déduite des corrélations.

- Sr>0.9: dans ce cas, les points expérimentaux se positionnent bien sur cette droite.

C) Les essais a (uy-uy)=300 kPa: dont le degré de saturation varie entre 0.6 et 0.88, se
positionnent au dessus de cette droite avec une tendance a la rejoindre pour les fortes valeurs de (p-
uw). c'est a dire lorsque le degré de saturation augmente.

Dans le plan (p-ug;q), nous constatons sur la Fig V.46 a, que les points expérimentaux sont
classés par ordre de (ug-uy,) croissant selon des lignes paralléles de pente M=0.96 (critére de PP
pour ug-uy~=0). :

En interprétant ces résultats en contraintes effectives de Terzaghi (p-u,,) (Fig V.46 b), on
constate avec satisfaction que les essais quasi-saturés, soit (ug-u,,=0 et 100 kPa) se positionnent
assez bien autour de la droite M=0.96, par contre, les essais & uy-u,,=200 et 300 kPa se positionnent
beaucoup plus a droite que la droite M=0.96. ‘

Ces constatations étant faites, nous nous sommes contentés d'estimer, a I'aide du modéle
de billes, la contrainte capillaire équivalente aux valeurs de pression interstitielles négatives pour
lesquelles le sol reste suffisamment désaturé, c.a.d (200 et 300 kPa). (Tableau V.4). A cet effet, nous
avons considéré un indice des vides moyen de plasticité parfaite de l'ordre de 1 et un diamétre
équivalent des particules correspondant approximativement au d4g du matériau, soit 0.1um.

Uug-uy (kPa) e . D o'y (kPa)
200 1 0.1um 58.75
300 85.8

Tableau V.4- Contrainte capillaire déduite du modeéle pour un diamétre équivalent des
particules D=D;,=0.1pm et un indice des vides égal & 1

Nous avons représenté sur les Fig V.45 (c) et V.46 (c), les points expérimentaux interprétés
cette fois a I'aide de la contrainte effective définie par le modele, fonction de la contrainte capillaire,
soit (p'=(p-ug)+c'y), dans les plans (log((p-ug)+c'y).e) et ((p-ug)+ac'y; 9). On peut noter, dans le plan
(log(p+c'y).e) (Fig V.45 c) , qu'a part ies points a (ug-uy=0), dont on a constaté ci-dessus le
comportement non classique, I'ensemble des points expérimentaux s'alignent bien le long de la droite
de plasticité parfaite expérimentale du sol saturé et de celle déduite des corrélations. De méme, on
note dans le plan (((p-ug)+c'y, q) (Fig V.46 c), le bon alignement des points expérimentaux le long de
la droite M=0.96 malgré un léger décaiage des points & uy-u,,=100 kPa.

Ces constatations permettent de conclure que la contrainte effective définie a partir de la
contrainte capillaire, soit p'=(p-ug)+c',, permet d'interpréter le comportement de I'argile speswhite
aussi bien dans le plan des contraintes que celui des déformations. La dimension équivalente des
particules, représentée dans ce cas par le paramétre d4 semble, encore une fois, bien adaptée.
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e wp=w -0.73(w -13)
W=w
Ae = Cy log 2 =0.096~0.1

isotrope

Plasticité
parfaite W=Wp

7 kPa

1 MPa IOg p|

Fig V.44- Construction des chemins isotrope et plasticité parfaite dans le plan (log
p',e) d'apres les corrélations de Biarez et al. 1993)
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Fig V.46- Représentation du déviateur de contrainte q en fonction de (a) p-ug, (b) p-uy,
et interprété en fonction de (c) (p-ua)+c'y pour l'argile Speswhite.
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V-2.2.3.3.3- Essais triaxiaux non saturés de Ridley (1993)
sur l'argile Speswhite

Il s'agit essentiellement d'essais de compression simple non drainés avec mesure de la
pression interstitielle négative sur des échantillons consolidés ou compactés(cf chap 1V). Bien que
cette argile soit référencée sous le méme nom que celle étudiée par Wheeler et al., elle est un peu
moins plastique. Nous rappelons dans le tableau suivant ses principales propriétés: ‘

Tableau V.5
wy Wp dgo d1g
64 32 2um ~0.1um

L'auteur nous a précisé que ses essais ont été réalisés sans mesure de variation de volume,
et que lindice des vides a la fin de I'écrasement n'avait pas été mesuré. Par conséquent, on ne
dispose d'aucune information concernant I'évolution de ces essais dans le plan (p',e). Ceci nous prive
de renseignements précieux concernant le degré de saturation de plasticité parfaite.

Néanmoins, et & titre tout-a-fait indicatif, nous nous sommes intéressés aux essais dont le
degré de saturation initial est au dessous de 0.6. Il s'agit des essais 8 et 9 (cf chap Iv). Les points
finaux dans le plan (p-uy,,q) n'aboutissent pas sur la droite de plasticité parfaite du sol saturé, et sont
a l'origine de la courbure du critére de rupture dans ce plan, phénomeéne observé par ailleurs sur le

limon de Sterrebeek. Nous rappelons dans le tableau ci-dessous les caractéristiques de ces deux
échantillons:

Tableau V.6 .
N° Essai Uz-Uy, (pp) kpa e(initial) S/(initial)% p (pp) kPa q(pp) kPa
8 1339 ~0.9 58 242 726
9 1451 ~0.9 56 246 679

Afin de tenter d'interpréter ces essais a I'aide du modéle de billes, nous avons considéré un

diametre équivalent des particules égal au d4p du matériau (comme pour les autres matériaux). Le
calcul a été effectué a la plasticité parfaite pour un arrangement octaédrique. le Tableau V.7 donne

les valeurs de la contrainte capillaire équivalente a la pression interstitielle négative a la fin de
I'écrasement.

Tableau V.7
N° Essai Us-Uy, (pp) kpa e(pp)calcul o', (kPa)
8 1339 0.47 654
9 1451 0.47 694

Sur la Fig V.47, nous avons regroupé les points finaux des essais 1 & 10 dans le plan (p',q).
Tous les essais, initialement quasi-saturés sont interprétés en utilisant la contrainte effective de
Terzaghi (p-u,,), sauf, les essais 8 et 9, qui ont été tracés en utilisant la contrainte capillaire calculée
ci-dessus (p+c'y,) . Notons la bonne linéarité et I'unicité du critére de rupture. Nous avons par ailleurs,
reporté dans le plan (p+cu ,e) les points des essais 8 et 9 (points noirs) correspondant a la fin de
I'écrasement (Fig V.48). Dans ce plan, nous avons superposé la droite de plasticité déduite des
corréiations de Biarez et al (1993) pour ce matériau (cf § V.2.2.3.3.2). On remarque que les points
finaux sont légérement en dessous de cette droite. Nous ne étendrons pas davantage sur
l'interprétation de ces essais en l'absence de données expérimentales permettant de valider ou non
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notre demarche. Nous concluons en insistant sur la difficulté et la rareté des mesures expérimentales
de certains paramétres lorsqu'il s'agit d'étudier les sols non saturés. |

Remarque: Les points blancs correspondent a une interprétation de ces essais en contrainte
effective de Terzaghi (p'=p-uy). les points noirs correspondent 3 une interprétation en contrainte
effective basée sur la contrainte capillaire (p'=p+c'y). On remarque que les points blancs sont plus
proches de la droite de corrélation que les points noirs. On pourrait penser dans ce cas que les
échantillons étaient peut-étre quasi-saturés a la fin de I'écrasement. ceci expliquerait que les points
.blancs soient sur la droite de plasticité parfaite. En revanche, dans le plan (p-uy,.q), il faudrait
supposer qu'il se produit une localisation des déformations dans I'échantillon, qui I'empécherait
d'atteindre la droite M. Dans ce cas, le comportement de ces essais serait quasiment identique a celui
de l'argile blanche (Zerhouni 1991), ou nous avons observé que dans le plan (p-uy,e), les points
expérimentaux aboutissaient sur la droite de plasticité parfaite alors que dans le plan (pP-uw,Q), ces
points n'atteignaient pas la droite M du sol saturé remanié. Ce type de comportement fragile est
d'ailleurs une caractéristique des sols argileux non saturés séchés ou compactés (Biarez et Bellier
1969).

1200 — 20 5
ergite Speswhite (Ridiey 1993) M=0.74 E
B e droite de PP du sol saluré E
@  Essai8 ot 9interpétés en p+sigu 7 Comelations Biarez
3 Esseis NC et Compactss interpélés en p-uw 16 _:
800 —| .
8 -
° ]
T ? 2 -
2 A o Q ]
o 3
400 —| 0.8 —
E Argite Speswhite (Ridley 1993}
-~ g Corrélation Biarez: WL.=84% . O
0.4 — (O essais 8 et 9 - interprétation en p-uw
E [ ] essais 8 ot 9: interprétation en pesig'u
0 T I T I T ' T “ 7 T !IIIIH} T Illll”] T llllllll T IIT—lnTI
0 400 800 1200 16008 1 10 100 1000 10000
p-uw ou p+sig'u (kPa) p-uw ou pt+sig'u (kPa)
Fig V.47- Position des points expérimentaux Fig V.48- Position des points expérimentaux de

de PP dans le plan (p',q) PP des essais 8 et 9 dans le plan (p',e)
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V.2.2.4- Estimation de la pression de gonflement

Soemitro (1994) a réalisé une série d'essais sur une montmorillonite calcique pour mesurer
la pression de gonflement de celle-ci & partir de différents états initiaux. Les Fig V.49 et V.50
présentent dans le plan (log o,,;e), ces résultats sur un chemin oedométrique. Les échantillons ont été
préparés a deux états initiaux différents: un état ot le matériau est compacté trés dense et un état ou
le matériau est compacté a I'Optimum Proctor Normal. Par ailleurs, des mesures de la pression de
gonflement ont été réalisées sur un chemin isotrope dans une cellule triaxiale. Soemitro avait
.constaté qu'il était trés difficile de mesurer I'évolution de l'indice des vides des échantillons et s'est
contentée de noter la pression maximale isotrope mesurée ainsi que l'indice des vides & la fin de
I'essai aprés déchargement.

Deux méthodes ont été utilisées pour déterminer la pression de gonflement, (1) une
humidification & volume constant, et (2) un gonflement suivi d'un chargement. Il apparait que ces
deux méthodes conduisent a des valeurs tout-a-fait similaires.

L'indice des vides initial de I'échantillon est identique & son indice des vides final, ce qui
implique, pour des conditions oedométriques, que le tenseur de déformation soit ie méme dans les
deux cas. On peut dire que la contrainte effective reste constante entre I'état initial et I'état final. Dans
I'état final, la pression de I'eau est nulle, le sol est quasi-saturé et la contrainte effective est par
conséquent égale a la contrainte totaie, c'est-a-dire a la pression de gonflement(Fig V.51). Dans ['état
initial, on ne connait que la pression négative du sol, mais il est possible, en utilisant le modéle
précédent, d'en déduire la contrainte effective correspondante. La seule connaissance de la pression
négative initiale peut donc permettre de prévoir la pression de gonflement.

Le probleme majeur dans ce cas reste la définition du diameétre des particules équivalent.
En utilisant ce modéle, Soemitro a fait le calcul pour plusieurs diamétres de sphéres pour caler les
parameétres du modéle sur les résultats expérimentaux (R = 0.4 (d1g), 0.02, 0.005, 0.004, 0.003, et
0.002 pum). Il apparait que le diameétre de 0.002 um conduit a des pressions de gonflement calculées
qui sont en bon accord avec les pressions de gonflement mesurées pour les deux états initiaux (OPN
et trés dense) (Fig V.52). Le modeéle permet donc de définir une courbe de pression de gonflement
pour tous les états initiaux du matériau.

Ainsi, Soemitro montre que la pression de gonflement peut étre déduite de la valeur de
pression négative initiale du sol. Pour un état initial donné, on peut donc définir la pression de
gonflement correspondant & une déformation volumique donnée en utilisant la courbe
d'humidification & partir de I'état initial considéré. Cette courbe permet d'établir une correspondance
entre l'indice des vides du sol (c'est-a-dire entre sa déformation volumique par rapport a I'état initial)
et sa pression négative et, de |a, sa pression de gonflement. A cet effet, Soemitro a retracé les
courbes d'humidification dans les axes (p'y ;e). Dans le cas ou le sol reste saturé, on a considéré p'y
= -uw. Ensuite on a placé les points expérimentaux pour les deux états initiaux et pour les deux
chemins (oedométrique et triaxial) (Fig V.53). Dans tous les cas, I'accord entre les résultats
expérimentaux et les prédictions du modele est satisfaisant. Autrement dit, la courbe de pression de
gonflement est alors identique a la courbe d'humidification tracée en indice des vides en fonction de
la contrainte effective (p'y).

En conclusion, cette méthode de prédiction utilisée par Soemitro reprend certains aspects
de la méthode proposée par Frydman (1992), mais en la généralisant au cas ol la contrainte
effective est différente de la pression négative, c'est-a-dire au cas ou le degré de saturation du sol est
inférieur a 85 % environ, comme nous le montrons par ailleurs. Dans cette méthode, la connaissance
des caractéristiques initiales du sol {granulométrie, indice des vides, pression négative) permet de
prévoir la pression de gonflement, tandis que la connaissance du chemin d'humidification permet de
deéfinir I'évolution de la pression de gonflement en fonction de la déformation du sol par rapport & son
état initial. Naturellement, 'application du modéle microstructural & un matériau aussi complexe que
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la montmorillonite peut soulever de nombreuses objections, tant on est loin de la structure idéalisée
d'un assemblage de billes. Néanmoins, au prix d'un calage initial sur le diamétre des grains a prendre
en compte, qui ne peut étre relié directement & la granulométrie de l'argile - elle-méme peu
significative-, I'accord avec les résultats expérimentaux apparait étonnament bon et mérite quelque
attention.
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Fig V.49- Essais de pression de gonflement pour la montmorillonite compactée trés dense dans
le plan (log o,,€) (Soemitro 1994)
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Fig V.50- Essais de pression de gonflement pour la montmorilionite compactée a I'OPN dans
le plan (log o,e) (Soemitro 1994)
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V-2.3- Intégration du modéle dans la loi élastoplastique de Hujeux
(Thése d'Abou Bekr 1995)

Nous avons vu au chapitre IV sur des exemples que la notion de contrainte effective, méme
élargie, était incapable de rendre compte de certaines observations expérimentales, et
particuliérement des deux phénoménes suivant:

- 'augmentation de la limite élastique des sols non saturés par rapport aux sols saturés,

- l'effondrement qui se produit si I'on soumet un sol placé initialement dans des conditions
sous-consolidés (c'est a dire un état moins dense que le matériau saturé NC pour la méme contrainte
effective) a une humidification.

Il est probable que cette limitation tient d'avantage a la non prise en compte de l'aspect
tensoriel des forces de contact intergranulaires qu'au concept de contrainte effective lui-méme
(Fleureau 1992). Néanmoins, ces aspects nouveaux doivent étre introduits dans la loi de
comportement du sol, sous la forme d'un écrouissage sous I'effet de la pression négative, comme
I'ont fait Alonso et Gens (cf 1V.1.1); le probléme se pose de savoir dans quelles conditions introduire
cet écrouissage. Alonso et Gens ont choisi une approche en contraintes totales, dans laquelle la
pression négative est un parametre indépendant. Cependant, cette procédure complique beaucoup le
passage du milieu désaturé au milieu saturé. Elle nécessite d'introduire I'effet de la pression négative
a la fois sur la "cohésion capillaire” (décalage du critére de plasticité parfaite dans le plan (p-ug;q) et
sur la relation e(p).

C'est pourquoi nous proposons de conserver la notion de contraintes effectives généralisée
telle qu'elle a été présentée. Il est alors inutile de prendre en compte la cohésion capillaire qui,
comme nous l'avons vu, est intégrée dans la définition choisie pour la contrainte effective. En
revanche, il semble que la plupart des aspects expérimentaux précédents puisse étre correctement
décrits en intégrant un écrouissage hydrique dans ce-modéle. Le travail se poursuit dans ce sens,
particulierement a travers la thése de N. Abou-Bekr sous la direction d'A. Modaressi et J.M Fleureau,
dont nous présentons ci-aprés le principe et quelques résultats qualitatifs.

Dans le domaine saturé & pression interstitielle négative, ile modéle conserve I'expression
de la contrainte effective de Terzaghi, et par conséquent, la loi élastoplastique de Hujeux (Hujeux
1985) est utilisée pour décrire le comportement du sol sur différents chemins.

Lorsque le sol se désature, on suppose que la variation de volume est due & la variation de
la contrainte effective définie par le modeéle de billes (¢'= o+ a.)

V.2.3.1- Chemin isotrope:(drainage-humidification)

Lorsque la limite de retrait est atteinte, le sol se désature (-uy>=uggsaf-Pression de
désaturation), la phase eau est discontinue (chap ) et se trouve sous forme de ménisques, qui
géneérent des forces normales entre les particules. Dans ce cas, seules les déformations élastiques
sous l'effet des forces capillaires restent possibles. Du point de vue de I'élastoplasticité, ce
phénomene est équivalent a I'accroissement du domaine élastique, en introduisant une cohésion,

fonction de la contrainte capillaire F(cr'u) (Fig V.54):
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Fig V.54- Evolution de la limite élastique en fonction de la contrainte capillaire sur chemin isotrope
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L'expression du seuil isotrope déduit de la loi de Hujeux s'écrit alors:
— [ NS
j;so - _P +d c
avec: P* = P + o, = contrainte moyenne effective .

F(o,)=k'o, estune fonction linéaire de la contrainte capillaire.

Par ailleurs, la contrainte capillaire étant une fonction de la pression interstitielle négative,
. celle ci a été approchée par la fonction tangente hyperbolique suivante:

Sur un chemin d'humidification, la pression de désaturation est remplacée par la pression
de resaturation. Par ailleurs, Abou-Bekr a considéré une relation linéaire entre le degré de saturation
et le logarithme de la pression interstitielle négative.

V.2.3.2- Chemin déviatoire

Le principe reste le méme que pour le chemin isotrope. La surface de charge du sol non
saturé englobe celle du sol saturé (Fig V.55), son expression s'écrit:

o P )
fi=q9.+p, sm¢rkl\l—blogpm/l

La cohésion apparente décrite au § V.2.1.2.7 est prise en compte dans la définition méme
de la contrainte effective; son expression, dans le plan (q,p) s'écrit :

Cap = MO;I

Se basant sur les travaux de plusieurs chercheurs (Escario, Wheeler...), les critéres de
rupture & pression interstitielle négative imposée sont approximativement paralléles. L'angle de
frottement apparent peut-étre considéré comme constant et égale a l'angle de frottement du sol
saturé.

V.2.3.3- Performances du modéle sur des chemins spécifiques

V.2.3.3.1- Chemin de drainage-humidification

La Fig V.56 présente une simulation d'un chemin de drainage-humidification dans le plan
(log -uy).e). Les différents aspects expérimentaux d'un tel chemin (chap ) sont parfaitement
reproduits par le modéle. Dans le domaine désaturé, la contrainte capillaire tend vers un maximum et
reste constante quelle que soit la valeur de -uy, (Fig V.57). En I'absence de contrainte totale, ceci
signifie que la contrainte effective devient constante, par conséquent, l'indice des vides le devient
aussi.
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V.2.3.3.2- Chargement mécanique dans le domaine non saturé

Les phénomeénes a modéliser sont ceux observés sur le limon de Sterrebeek par exemple
(cf chap V). 1l s'agit tout d'abord d'un chargement mécanique d'un sol initialement saturé, suivi d'un
drainage jusqu'a la désaturaion de celui-ci & contrainte totale constante, et enfin, un chargement
mécanique a pression interstitielie constante (Fig V.58). Ce dernier chargement montre dans le plan
(log p, e), que le chemin reste élastique au dela de la droite Normalement Consolidée avant de se
rabattre sur celle ci. Le modeéle est capable de reproduire cet aspect important du comportement des
sols non saturés. Les simulations des chemins ABCD et ABEF sont représentées sur la Fig V.59. On
note que le domaine élastique croit avec la pression interstitielle négative imposée.

V.2.3.3.3- Phénomeéne d'effondrement

Lors de I'humidification d'un sol non saturé peu dense a contrainte totale constante, celui
s'effondre (diminution de l'indice des vides). Ce phénomeéne est a l'origine de la non validité du
principe des contraintes effectives. En effet, 'humidification a contrainte totale constante équivaut &
une diminution de la contrainte effectlve donc, en principe, & une augmentatlon de l'indice des vides
(gonflement).

Pour simuler I'effondrement, le chemin suivi est représenté sur la Fig V.60. On suit d'abord
le méme chemin que précédemment (V.2.2.3.2) jusqu'au point E, suivi d'un chargement mécanique a
pression constante (EF), ensuite une humidification & contrainte totale constante. Si le chargement
mécanique a pression interstitielle négative constante du matériau atteint la surface limite élastique
(surface de charge), celle-ci a pour expression:

fuo = =P'+dP)" = =P'+d[ P, + F(C, )]

Durant I'numidification, comme la pression interstitielle negatlve décroit, dF ( ) décroit

aussi. La surface de charge évolue dans ce cas, de maniére a ne produire que des déformations
irréversibles de compression.

Par contre, si I'humidification a lieu avant que le chargement mécanique n'atteigne la
surface de charge (point F1), le matériau suit d'abord une expansion élastique avant de s'effondrer
(Escario et Saez 1973, Cox 1978, Josa et al. 1987). Trois tests ont été simulés. La Fig V.81 présente
les résultats des simulations dans le plan (log p;e). On peut noter que dans les trois cas, le modéle
peut reproduire I'effondrement du matériau.

V.2.3.3.4- Essais triaxiaux drainés

Deux séries d'essais triaxiaux drainés sur des échantillons non saturés ont été simulés. les
trois essais de chaque série ont été réalisés a la méme pression interstitielle constante, pour mettre
en évidence le role du degré de saturation sur le critére de rupture. Les résultats sont présentés dans
le plan (p;q) (Fig V.62). On constate clairement que le modéle reproduit bien I'existence d'une
cohésion apparente qui croit avec la pression interstitielle négative.

V.2.3.4- Simulation de résultats expérimentaux

Il s'agit d'un essai de drainage effectué sur le Limon de Jossigny par Vicol (1989) (w =37%,
p-—20%) La pressnon de desaturatlon déduite de ces résultats est egale a( deésat—180 kPa) et le

coefficient K' est prit égal a 1.5. La comparaison entre le caicul et i'expérience est présentée sur ia
Fig V.63. On note le bon accord entre ces deux résultats.
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V-3. Conclusions

Nous venons de montrer que la notion de contrainte effective permet de rendre compte de
I'effet de la pression négative sur la résistance du sol et de la courbure du critére de rupture dans le
plan (-u,,q), ou encore du comportement en petites déformations lorsque le sol se désature
nettement. Mais alors une définition élargie de la contrainte effective qu'il faut utiliser:

P'=(P-ua)+p',

dans laguelle p', est une fonction de la pression négative de I'eau, de la granulométrie et de
‘la densité du sol.

Le modéle permet également de décrire quantitativement de fagon satisfaisante les
chemins de dessication-humidification des matériaux indéformables (billes, sable); d'une maniére
générale, on peut retrouver qualitativement la forme des courbes de dessication des sols argileux,
dans le plan (-uy.e), en admettant que la matériau suit un chemin normalement consolidé, si I'on
trace la variation de l'indice des vides en fonction en fonction de la contrainte effective p',: le palier
de la courbe de dessication correspond alors approximativement & l'asymptote horizontale de la
fonction p'y(-uy) lorsque -u,, devient trés grande, méme si une analyse plus fine montre que d'autres
phénomeénes viennent compliquer cette description (Fleureau 1992).

Cependant, cette notion de contrainte effective, méme élargie, ne permettait pas de rendre
compte de certaines observations expérimentales comme: (1) l'augmentation de la limite élastique
des sols non saturés par rapport aux sols saturés, (2)- I'effondrement qui se produit si I'on soumet un
sol placé initialement dans des conditions sous-consolidés (c'est a dire un état moins dense que le
matériau saturé NC pour la méme contrainte effective) a une humidification. En revanche, ces
aspects sont correctement décrits en intégrant un écrouissage hydrique, sous la forme d'une fonction
de la contrainte capillaire (Thése d'Abou Bekr).

Le modele d'Alonso et Gens, dans sa version actuelle ne met pas en évidence I'existence
d'un domaine saturé & pression interstitielle négative, ou I'expression de la contrainte effective de
Terzaghi reste valable. L'expression de la loi en contraintes totales ne facilite pas le passage dés
pressions négatives aux pressmns positives, et ce point nécessiterait, & notre avis, une validation
complémentaire.
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CHAPITRE VI

ECOULEMENTS POLYPHASIQUES DANS LES SOLS NON SATURES

-PERMEABILITES RELATIVES-

Introduction

Nous avons vu que le comportement des sols soumis & une pression interstitielle négative est
fonction du domaine du degré de saturation considéré. Le classement proposé au chapitre |, permet de
mettre en évidence le fait que leur comportement mécanique est étroitement liée a la capacité des
fluides interstitiels & s'écouler. Par exemple, lorsque le degré de saturation est supérieur a 0.85, l'air se
trouve sous la forme de petites bulles coincées dans les interstices et ne peut s'échapper. Il crée par
conséquent des déformations réversibles (matelassage), d'ou I'impossibilité pour les sols compactés a
droite de I'optimum Proctor d'atteindre Ia ligne de saturation dans le plan (w,yq). Cette compression de
I'air et sa dissolution dans I'eau diminue la compressibilité du fluide. La contrainte effective cesse de
croitre, d'ou la nécessité de savoir dans ce cas, le degré de saturation ou la pression interstitielle pour
lesquels la perméabilité & l'air est nulie (kg=0). Par ailleurs, dans la résolution d'un probléme "aux
limites", il est indispensable de disposer des courbes de perméabilités relatives en fonction de la pression
interstitieiie négative. Nous avons donc développé un nouvel appareil pour mesurer les perméabilités a
l'air et a I'eau dans les sols non saturés. Il s'agit d'un perméamétre a surpression d'air. Les mesures ont
été effectuées sur quatre matériaux dont on connait le comportement mécanique.

L'étude des écoulements dans les milieux poreux non saturés est dominé par le concept des
perméabilités relatives, introduit par les pétroliers dans les années 30. Plus tard, Iffly (1956) montra que
la loi de Darcy n'était pas valable pour les gaz en écoulement monophasique. Le probléme se complique
dans les écoulements polyphasiques. Nous avons donc choisi de présenter dans Ia premiére partie du
chapitre une étude bibliographique sur la validité de la loi de Darcy pour les écoulements monophasiques
a l'eau et a l'air, ainsi que pour les écoulements polyphasiques. Nous présentons aussi les différentes
techniques de mesure des perméabilités dans les sols non saturés. La deuxiéme partie du chapitre est
consacré au perméameétre développé a I'Ecole Centrale de Paris, et les résultats obtenus.
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VI.1- Etude bibliographique
V1.1.1- Ecoulements monophasiques: Validité de la loi de Darcy.
VI1.1.1.1- Perméabilité a I'eau

Lorsque on observe bien la Fig VI.1 ou Kutilek (1969) a résumé plusieurs déviations de la loi de
Darcy observées dans la littérature, on devine a quel point il est difficile de mesurer la perméabilité des
milieux poreux, surtout quand ils ne sont pas consolidés, et les nombreux obstacles qui s'élévent
lorsqu'on expérimente, tels que l'instabilité des massifs, le gonflement des argiles, la stabilisation de la
pression ou de la température..., font que de nombreux expérimentateurs n'ont pas retrouvé cette loi.

Si I'on examine avec attention les résultats obtenus par Darcy lui-méme (Fig VI.2), on constate
que le traitement par la méthode des moindres carrés conduit & une relation quadratique entre le débit
moyen mesuré et la pression moyenne.

Cette déviation apparait, en général, pour des vitesses d'autant plus faibles que les canaux
interstitiels sont plus grands et que la viscosité du liquide filtrant est plus faible. Ceci résulte d'ailleurs de
la forme de la loi générale de perte de charge, qui montre que la relation entre le gradient de charge J et
la vitesse de la filtration V dépend du nombre de Reynolds Re.

Jgd/V2=1(Re)
avec Re=Vdp/p

On caractérise, ainsi, la résistance a I'écoulement dans le milieux poreux en introduisant le "

coefficient de frottement" , noté Cy.

Dans le plan (log Cy, log Re), le domaine de validité de la loi de Darcy correspond & la partie
linéaire, pour laquelle on a: Cr alRe,

expression équivalente a la loi de Darcy.

La représentation de I'écoulement par la relation précédente dépend évidemment du choix de
d, souvent assez mal défini. Des recherches originales ont été effectuées par un grand nombre de gens
pour la détermination du "Re critique" au dela duquel, il y a déviation de la loi de Darcy (Fig VI.3). Une
grande dispersion est observée; les valeurs entre 0.1 ( Nielsen 1951) et 75 (Plain and Morrisson 1954),
l'incertitude de 750 fois sur Re pousse a réfléchir sur I'actuelle indétermination du diamétre d.

L'analogie qui existe entre la filtration et I'écoulement dans les tubes capillaires a conduit
certains auteurs a attribuer ce phénoméne a la seule turbulence. On sait, en effet, que dans un tube
capillaire, la loi des pertes de charge cesse brusquement d'étre linéaire lorsque la turbulence apparait. La
courbe du coefficient de frottement présente d'ailleurs un décrochement caractéristique au nombre de
Reynolds correspondant. Ce décrochement manque a la courbe des écoulements de filtration, qui
ressemble davantage a celle d'un écoulement autour d'un obstacle, par exemple d'une sphére (Fig V1.4).

Ceci confirme que I'analogie avec les tubes de Poiseuille n'est plus compléte lorsque le nombre
de Reynolds dépasse les trés petites valeurs. Ainsi, I'écoulement de filtration est essentiellement non
uniforme et met donc en jeu des forces d'inertie qui n'existent pas dans le cas d'un tube
rectiligne, alors que la loi de Darcy, qui est & l'origine une loi expérimentale, représente un cas
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particulier de l'intégration des équations de Navier-Stokes ol I'on néglige les forces d'inertie (Lindquist
1933). L'explication théorique de I'action des forces d'inertie est la suivante: Les forces de frottement
visqueux qui agissent sur le fluide dépendent de la répartition des vitesses. Or, il est évident que cette
répartition est modifiée par l'inertie lorsque la vitesse augmente. Cette modification correspond & une
augmentation des efforts visqueux et donc a un accroissement de I'énergie dissipée. L'effet de l'inertie se
fait sentir graduellement, ce qui explique bien I'absence de toute singularité dans la courbe des pertes de
charge.

Exemples de lois d'écoulement non linéaires:

Résultant des recherches théoriques ou expérimentales, un grand nombre d'équations non
. linéaires donnant le gradient de pression en fonction de la vitesse d'écoulement dans les milieux poreux
ont été publiées dans la littérature. Les expressions présentées peuvent étre classées en 3 groupes
(Scheidegger 1974).

Dans le groupe 1, les coefficients n'ont aucun sens physique et ne sont pas reliés aux propriétés
du fluide et du milieux poreux.

Le groupe 2 contient des expressions avec des coefficients plus ou moins liés aux propriétés du
fluide et du milieu, ainsi que des paramétres numériques non spécifiés.

Le groupe 3 contient le méme type de coefficients que le groupe 2, mais les parameétres
numériques sont parfaitement spécifiés. .

Groupe 1

Auteur . Année Formule Observations
Forchheimer 1901 J= aq+bq2 a,b =const

J= aq+bq2+cq3
Forchheimer 1930 J= aq+bq'" 1.6<m<2
Polubarinova 1952 k =aq+bq2+cdq/dt.
Kochina
Missbach 1937 ‘ J=agM 1<m<2
Lindquist 1933 CsRe= aRe+b a=40 et b=2500
Givan 1934 CsRe= aRe+b a=34.2 et b=2410
Kling _ 7222 Cy=94/Re? 16 10<Re<300
Veronese 1941 0.25 Re C#1150 Re<5

0.25 Re 0.73 CF720 5<Re<200

025CF185 ﬁi:zfa?sde Re>2000)
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avec C=C/( 1-n)3

Groupe 2
Auteur
Année Formule Observations
C 4 et C, :coef distribution de
Scheidegger la taile des grains. T
= C (vT2gn)q +C, (T3gn? '
1960 J=C4 (vT4/gn)q Co (T4gn%) q2 tortuosité
a et B : facteurs de forme.
Ergun et Orning 1949 J= 50 ((1-n)2 v MgZ/gn)q+((1-n) Mg/8gn’) o2 My surface spécifique.
: d=6/M
= 1800 ((1-n)? v /gn3d?)q+3p((1-n)/4gn3d)q? s
Burke et Plummer 1928 J= (K, (1-n) /gn3d2) q2 K, . constante
2 3.2 5 o et B : facteurs de forme
Irmay 1958-1964 | J = ((1-)? v ig(n-ng)d d?) g + B ((1-n) /g(n-np)%d) g (n-ny): porosité effective
+ (1/g(n-n,)) dg/dt
k: tenseur de perméabilité
Bachmat 1965 kJ=vig (1+q/nv) q B : coef géométrique
D=3(1-n)/n diametre
Blick 1966 J= (32vignD?) q + (Cp/2Dgn?) q2 caplliaire
Cp=f(h,D). h: diam plus
petite ouverture
Sroupe3
Auteur Année Formules Observations
Ergun 1952 J =150 ((1-n) v /ign3d?) q + 1.75 ((1-n) /gn3d) 2
pour les sphéres
Schneebeli 1955 J = 1100(v /gd?) q + (12/gd) g2 Re>2
Carman 1937 J = 180 ((1-n2 v ign%?) q + 287 07 (1-
ny?ign3a-1y g9
Ward 1964 J= (vigk) q + (0.55/g k) g°
Irmay 1964 J =180 ((1-n)° n /gn3d?) q + 0.6 ((1-n)/gn>d) g2 Re>1 10
Barth et Esser 1933 Cfb= (490/Re)+(100/_Re)+5.85 5<Re<5000
avec C.,=C¢n/(1-n)
Happel 1949 Cy=arel-22
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V1.1.1.2- Perméabilité a I'air

La mécanique des fluides ne fait pas de distinction fondamentale entre les liquides et les gaz.
Toutefois, pour ces derniers, il y a lieu de tenir de leur compressibilité.

Le fonctionnement des puits & gaz a été observé de fagon scientifique par les ingénieurs de
I'USBM des 1929, et les premiéres études de laboratoire ont été faites au méme moment par Muskat et
Bostet qui en rendirent compte en 1931; la conclusion commune de toutes ces observations est que l'on
- doit écrire:

q= a(P A2‘Pa2)n
La signification du coefficient o ne ressort pas des mesures. Muskat et Bostet n'avaient
expérimenté que dans une gamme trés restreinte de pressions, mais le champ d'expériences fut élargi

par Chalmers, Taliaferro et Rawlins de I'USBM. lis concluent que le meilleur type de loi d'écoulement des
gaz est représenté par I'équation suivante:

P42-P,2= ag+bq"
ot (P4-P) représente le gradient de pression et q, la vitesse d'écoulement. lls fournissent les
résultats qu'ils ont obtenus sur 16 massifs de billes de plomb ou de sables non consolidés: I'exposant n

varie de 1.753 4 2.018.

Il est vraisemblable que les valeurs de n qui ont été calculées reflétent des phénomérnes d'ordre
thermodynamique tels que la déviation de I'équation d'état du gaz par rapport a celle des gaz parfaits, ou
encore le fait que I'écoulement n'était pas isotherme.

En 1936, Rawlins et Schellhardt décrivent une méthode d'essai des puits a gaz et optent pour
une présentation de la loi d'écoulement de la forme:

q= a(PAZ_PaZ)n
expression qui sera adoptée par la Railroad Commission of Texas.

Nous présentons dans ce qui suit les points de vue de certains chercheurs.
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V1.1.1.2.1- Travaux d'lffly (1956)

R. Iffly a publié dans la revue de I'lFP en juin et septembre 1956, une étude essentiellement
expérimentale pour déterminer la loi d'écoulement des gaz dans les milieux poreux. Il constate que Ia
perte de charge augmente beaucoup plus rapidement que le débit et il montre que I'on doit imputer cette
anomalie a " l'existence de pertes supplémentaires d'énergie par irréversibilités cinétiques et que I'on ne

peut donc retenir les hypothéses trop souvent admises de turbulence du régime ou de polytropie de
I'écoulement”. Nous présentons dans ce qui suit un résumé de ses travaux.

Considérations théorigues:

a) Hypotheéses:

- L'écoulement: continu, isotherme, permanent, laminaire et monophasique,

- le fluide: non pesant, réel,

- le milieu poreux: les paramétres des roches comme des constantes.

- interaction du fluide avec la roche: En écoulement gazeux monophasique, aucune réaction

meécanique, électrique ou chimique ne peut se produire et, par conséquent, altérer les propriétés de la
roche ou du fluide.

b) Choix de la représentation des cheminements poreux:
Forme tronconique périodiquement répétée (Fig VI.5)

c: rayon de la section contractée

mc: rayon de la section évasée

n'c: distance séparant 2 de ces sections consécutives
¢) Loi générale d'écoulement

La perte de charge totale le long du cheminement élémentaire, de longueur 2n'c, correspondant

aux périodicités morphologiques rencontrées au sein d'une roche sera:

& =2(A,p)+(A,p)
avec .

A, p: pertes de charge par frottement visqueux

A, p: pertes de charge par variation d'énergie cinétique
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Ces pertes de charge s'expriment en fonction des parameétres du cheminement poreux de
forme tronconique comme suit:

2 2
8 (m +m+l) 0
Ap=—p—"F——=2

9 menS  p

(m4 - l)(m2 +m+ 1)2 O%m
Om*n’S? p

A,p=

avec : u: viscosité et n : porosité.

Dans ce cas, la loi générale d'écoulement se met sous la forme:
MAP2)= agu (TQyp) + (bo/T) (TQp?

a et by étant des paramétres ne dépendant que de la nature de la roche,
T: température.

M: Masse molaire du gaz.
Q- débit massique

Résultats expérimentaux

Les essais d'écoulement de gaz ont été effectués sur des carottes de 10 cm de iong et de 7cm2
de section. La carotte, enrobée de plexiglas, est placée entre les deux embouts d'un porte carotte (Fig
VL.6)

Les gaz adoptés sont I'azote et I'argon. Les essais ont été réalisés d'une part sur des roches
(grés des Vosges, calcaires de champagne et du bassin parisien, granit du massif central) et d'autres part
sur des sables et poudres (sables de fontainebleau et de pyla-sur-mer, poudre de plexiglas P-700).

Les Fig VL7, V1.8 et V1.9 montrent les résultats, pour certains matériaux étudiés, représentés
dans l'espace (APZ, Qm). Par ailleurs, une étude de la morphologie par injection de mercure et au
désorbeur a permis d'estimer les paramétres a) et by (donc m,c et mc).

Toutes ces considérations confirment I'exactitude de la loi d'écoulement théorique proposée et
la bonne représentation du milieu poreux par le schéma des canalicules tronconiques. Ces observations

peuvent étre appliquées a I'analyse des milieux poreux en vue d'en déduire les coefficients ap et by de
la loi d'écoulement.
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Fig VI.7- Ecoulement des gaz dans (a) le grés gris rosé des vosges (b) calcaire du bassin parisien, et (c)
grés blanc rosé des vosges; dans le plan (TQm, AP2 ) (Iffly 1956)
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V1.1.1.2.2- Approche de Schneebeli (1966)

Dans son livre " hydraulique souterraine", Schneebeli considere que, pratiquement, les termes
dus a la compressibilité du fluide sont négligeables devant les autres termes de viscosité, en particulier
dans le cas des écoulements visqueux & travers des canaux de faibles dimension. Il montre ainsi que la
loi de Darcy, dans son domaine de validité, reste applicable au gaz. En effet, I'écoulement d'un fluide
visqueux est décrit dans le cas le plus général par les équations dynamiques établies d'abord par Navier
et reprises par Stockes:

divl’
p(_d.li) +Q+Fx+'uAu+ﬁM__)_: 0
dat) & 3 &

(+ 2 équations analogues en y et z).
u,v et w composantes du vecteur V

Dans ces équations, le premier terme correspond aux forces d'inertie. Dans le domaine de
validité de la loi de Darcy, celles-ci pouvaient étre négligées en raison de la lenteur du mouvement. Dans
le cas d'un gaz, ceci est d'autant plus légitime que la masse spécifique est trés faible.

~ Fx représente la composante des forces de volume (pesanteur). Dans le cas d'un gaz ces
termes sont négligeables devant (grad p).

Les deux derniers termes des équations de Navier correspondent aux forces de résistance
visqueuse. Pour un fluide compressible en écoulement permanent, on a :

div(pV) =0 donc :div(V) #0

Il semble donc a priori que la loi applicable & I'écoulement d'un gaz soit différente de la loi de
Darcy valable pour les liquides incompressibles. Pratiquement, cependant, il n'en est rien. Schneebeli
prend I'exemple du tube de Poiseuille, parcouru par un écoulement permanent et fait deux hypothéses:
La premiére consiste & négliger les composantes radiales de la vitesse qui sont extrémement faibles en
raison de la petitesse du diamétre du tube par rapport a la longueur; La seconde hypothése considére

que dans une section du tube la pression est a peu prés constante (% =0).
. . dh
De ce fait, la loi de Darcy = —K—%

sera également valable pour un gaz . On préfére en général I'écrire en termes de pressions

Cette nouvelle forme s'obtient & partir de la précédente en posant s =

négligée). On a donc entre K et Kg la relation
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Kg est appelée perméabilité au gaz. comme K, elle peut se décomposer en facteurs dépendant
d'une part (?u gaz, d'autre part du milieu poreux.

14

K =
a p

4

Si nous considérons I'écoulement permanent d'un gaz a travers un perméameétre, nous pouvons
_utiliser la loi de Darcy. Toutefois, du fait de la détente du gaz, la vitesse de filtration V=0/4 ne restera

pas constante d'une section & l'autre du perméametre. Par contre restera constant le débit-masse
spécifique M/A. On a donc:

M dp
7:pV=—- gpag—:Cte

avec p, la densité du gaz, fonction de la pression p-

Kg qui est inversement proportionnel a la viscosité dynamique u, reste constant, car cette

viscosité, du moins pour un gaz parfait, ne varie pas avec la pression. D'aprés la loi de Boyle-Mariotte, la
relation ci-dessus s'écrit: ‘

K
M =Cte=-—% pd—p
A RT " ds
soit finalement:
me =K P, — D
A £ L
avec:
L: longueur de la colonne filtrante
1
Pn==(p+p)
2
M RT
OQm=—"=M— : débit-volume ramené a la pression moyenne Pm (en vertu de
P P

la loi de Mariotte),

Schneebeli conclue que sous cette forme, I'équation du perméamétre pour un gaz devient
analogue a celle qui est valable pour un liquide. La loi de Darcy pour les gaz cesse de bien représenter
les phénomeénes lorsque le nombre de Reynolds devient trop important. Il n'y aura aucune différence, a
ce point de vue, entre la filtration d'un liquide et la filtration d'un gaz.
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V1.1.1.2.3- Approche de Chaumet (1965)

Par ailleurs, P. Chaumet considére une loi expérimentale quadratique de perte de charge locale
pour les milieux isotrope de la forme:

P_H (4 ap)
& AK

avec V: vitesse et A: section

En introduisant le débit massique @, par unité de section, la relation précédente s'écrit:

2_0.(1, 20
& AKp\ 4 A

avec Q,,=pV

ou A a la dimension d'une longueur et est caractéristique du milieu poreux. D'aprés Chaumet,
des mesures précises faites en laboratoire ont apporté la preuve expérimentale. de I'exactitude pratique
de cette relation. Ces mesures concernant des écoulements gazeux et liquides dans des milieux poreux
naturels et artificiels ont montré que A , spécifique du milieu, est en général de I'ordre de 10-3 cm. Cette
faible valeur permet de négliger le second terme de la relation précédente pour les puits & huile, pour
lesquels les valeurs de Q,,/4 sont relativement petites; il n'en est généralement pas de méme des puits &
gaz, surtout du fait de la viscosité du gaz, environ cent fois plus petite que pour les huiles.

-Par ailleurs, les gaz naturels ont un comportement trés différent de celui des gaz parfaits; il est
commode, cependant, de rapporter leur comportement a celui des gaz parfaits en introduisant dans leur
équation d'état une fonction correctrice' Z=Z(P,T), appelée facteur de compressibilité. L'équation d'état
s'écrit:

Les écoulements en milieu poreux étant pratiquement isothermes, le facteur de compressibilité
n'est fonction que de la pression pour un probléme donné et peut étre approché, d'aussi prés que I'on
veut, dans un intervalle donné de pression, par un polynéme en p. La masse spécifique peut ainsi étre
mise sous la forme:

pP= be'pi
i=1

Si le facteur de compressibilité varie peu dans l'intervalle considéré, la valeur de la série ci-
dessus est partout trés proche de la valeur du premier terme et la masse spécifique est, a trés peu pres,
représentée par:

p=>bp
Si I'approximation peut étre utilisée, chaumet aboutit 4 I'expression suivante:

_Eéﬁan_(l_i_Q_aj

2_ 2
P, b 1 kb LA
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V1.1.1.2.4- Conclusion concernant la validité de la loi de Darcy pour les gaz

La comparaison entre les mesures de perméabilités géométriques monophasiques a l'eau et a
I'air met en évidence une différence significative entre les 2 mesures, en dépit du fait que l'on tienne
compte des masses volumiques et des viscosités des deux fluides. Ceci représente déja un premier écart
par rapport a la loi de Darcy, que I'on peut vraisemblablement imputer d'une part au comportement

spécifique des gaz et d'autre part, aux interactions différentes entre le solide et les fluides mouillant et
non mouillant. '

. Les trois approches présentées (Iffly, Schneebeli et Chaumet), mettent en évidence la

‘complexité du probléme dés qu'on cherche a définir une loi d'écoulement pour les gaz. Schneebeli
propose une expression analogue a la loi de Darcy déduite du modéle du tube de Poiseuille, mais qui ne
s'appuie pas sur des résultats expérimentaux, par contre, le modéle d'iffly, basé sur une forme
tronconique périodiquement répétée des cheminements poreux permet d'aboutir & une expression
quadratique de la loi générale d'écoulement;

aul . bT
p;-pl = j\/[ Q,,,Jr;/IQm2

expression validée par une série d'expériences sur des roches (grés, calcaire...) et des milieux
granulaires (poudres, sable). Par ailleurs, Chaumet propose une expression trés similaire:

2 2 2Lu 2LA
— — +
Pom P = Ot Ty

Qm 2

La comparaison de ces deux relations permet de déduire les expressions de a, et b,:

_2LZ,R
0 - Akp

2LAZ,R

by ===
kp

Les différents paramétres sont définis dans les paragraphes correspondants a chaque
approche.

Compte tenu de ces travaux et ceux d'un certain nombre d'autres auteurs, on conclut que la loi
de Darcy n'est pas applicable en toute rigueur aux gaz, et qu'une loi quadratique permet de mieux
approcher ce phénomene. Il semble que I'expression proposée par Chaumet permet de nous affranchir
de la détermination fastidieuse des paramétres a, et b,. Nous adopterons par conséquent cette

expression, ‘dont les coefficients sont simples a déterminer, pour l'interprétation de nos résultats &
Vi.2.4).
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VI.1.2- Ecoulements polyphasiques

V.1.2.1- Introduction au concept de "perméabilité relative".

L'étude des probiémes d'écoulement de phases non miscibles dans les milieux poreux, est
actuellement dominée par le concept des perméabilités relatives.

’ Si les hydrauliciens ont été les premiers a établir les bases de la mécanique des fluides dans
~+ les milieux poreux au début du dix-neuviéme siécle, ce sont les pétroliers, aux alentours de 1930,
compte-tenu de la présence, dans les gisements d'hydrocarbures, de gaz, d'huile et d'eau, qui ont inventé
les premiéres techniques de mesure des coefficients de perméabilité relative de chacune de ces phases
non miscibles.

Citons les travaux de quelques pétroliers rapportés par Houpert (1974). Les recherches d'Uren
(1927) avaient pour but de discerner quels sont les facteurs dont dépend le rapport gaz/huile pour les
gisements produisant par expansion des gaz dissous. Elles ont été menées au laboratoire sur modéle
reduit. Uren observa que la perméatilité au gaz augmentait lorsque la saturation en huile diminuait. A
peu prés en méme temps, d'autres chercheurs ont voulu comparer les avantages et les inconvénients du
gaz naturel et de I'air dans les opérations d'injection du gaz (Power, Cloud).

En février 1936, G.L Hassler & al. rendent compte des recherches qu'ils viennent d'exécuter sur
le déplacement de I'huile par le gaz. L'échantillon est d'abord saturé entiérement d'une phase liquide a
base de kérosene et d'huile de paraffine, puis il est introduit dans un montage & serrage hydraulique qui
permet de le maintenir dans une position verticale et d'assurer son étanchéité latérale. L'échantillon est
alors soumis pendant une durée proiongée & une pression d‘air de 280 kPa sur sa face inférieure, la face
supérieure étant maintenue a la pression atmosphérique. On peut ainsi mesurer a chaque instant la
perméabilité au gaz et retirer aisément I'échantillon du montage en vue de mesurer par pesée la quantité
de liquide qu'il contient (Fig VI.10).

La Fig VI.11 est la reproduction des premiéres courbes de perméabilité relative au gaz jamais
publiées et la Fig VI.12 est un exemple des courbes de désaturation. C'est d'ailleurs dans ce compte
rendu que se rencontre pour la premiére fois I'expression de " perméabilité relative".

Hassler remarque que i'usage d'un concept de perméabilité fonction de la saturation suppose
que I'huile se distribue de la méme maniére dans I'échantillon chaque fois que la saturation y a la méme
valeur. Or il lui apparait que I'expression des gaz dissous peut créer une saturation en gaz dans les pores
qui sont trop petits pour étre envahis par le gaz dans une opération d'injection. Hassler rapporte qu'il a
verifié la validité de la loi de Darcy pour I'écoulement du gaz a diverses saturations et fournit une courbe
dans laquelle le gradient de pression va de 0.25 a 10 cm de mercure par cm; la saturation en liquide est
d'ailleurs relativement faible (0.234) et la perméabilité relative assez forte ( 0.802). Il tente par ailleurs
d'interpréter les résultats de ses mesures en développant un modéle de milieu poreux dans lequel I'huile
se deplacerait le long des parois solides tandis que le gaz serait dans la partie centrale des conduits. Il
aboutit a4 une expression de k(s):

k(s)=k(1-s)2

qui ne rend pas compte des résultats expérimentaux. Il attribue cet écart au fait que les
capillaires ne sont pas du méme diamétre et qu'ils sont balayés, non pas simultanément, mais dans
l'ordre de leur dimension décroissante.
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A peu prés en méme temps que Hassler, Wyckoff et Bostet conduisaient une étude
systématique qui constitue le véritable point de départ des connaissances que nous avons encore
aujourd’hui sur les écoulements diphasiques. Leur montage permet la réalisation d'écoulements
permanents ou transitoires d'un systéme diphasique constitué d'eau légérement salée et de gaz
carbonique, avec mesure de la pression, des débits et des saturations (celles-ci par conductivité
électrique). Les auteurs développent l'idée qu'il est compréhensible que la perméabilité apparente du
milieu aux deux fluides qui I'occupent simultanément dépende de maniére complexe de la saturation, et
qu'il y ait une pression critique qui permette aux bulles de gaz ou de liquide non mouillant de franchir les
étranglements. Du point de vue expérimental, les auteurs utilisent du sable non consolidé tassé dans un
tube de plus de 3m de long et de 5cm de diameétre; ils mesurent la pression le long du tube a l'aide
d'anneaux piézométriques, ayant constaté que la présence de gaz faussait les mesures quand ils
utilisaient des prises ponctuelles.

Les figures suivantes montre la variation de kg, et kn,, en fonction de la saturation S, (Fig
VI.13 (a)) et ky,, €n fonction de k,, (Fig VI1.13(b)).
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Fig VI.13 : a; Variation des perméabilités relatives en fonction du degré de saturation
b: Relation biunivoque knw=f(kw) pour les sables non consolidés
( d'aprés Wyckoff et Bostet 1936)

A lissue de ces expériences les auteurs pensérent que les courbes de perméabilité relatives
obtenues étaient valables pour tous les sables non consolidés, les écarts observés d'un sable a l'autre
étant explicables par les erreurs expérimentales.

Wyckoff et Bostet examinérent avec soin l'augmentation de la perméabilité au gaz et la
décroissance correspondante de la perméabilité au liquide. Ces mesures étaient évidemment faites en
écoulement transitoire, puisqu'il n'y avait pas alors de perméabilité au gaz. Il faut rappeler que la
saturation en gaz se crée progressivement en raison de la libération du gaz dissous et que les
phénomeénes seraient certainement différents dans le cas d'une injection de gaz.
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VI.1.2.2- Validité de la loi de Darcy.

La limitation de la loi de Darcy dans les écoulements polyphasiques de fluides immiscibles est
en partie due aux mémes causes que dans le cas des écoulements monophasiques, ainsi, dans un
régime d'écoulement a grande vitesse, on s'attend a ce que la non linéarité apparaisse, et dans les
écoulements de gaz, des phénoménes tels que les glissements aux parois jouent un réle important. Par
ailleurs, une série d'autres causes, comme les effets de bord (O'connor 1946, Krynine 1950, Geffen et al.
1951, Hill 1952), ou I'hystérésis de I'angle de contact s'ajoutent aux précédentes.

Une vérification rigoureuse de la loi de Darcy est basée sur des mesures de flux q quand le

gradient de charge varie en maintenant tous les autres paramétres rigoureusement constants (teneur en
~ eau, degré de saturation..).

Travaux de Swartzendruber (1963):

Dans les années 60, Schwartzendruber a publié une série d'articies ou étaient résumés ses
travaux sur les formulations de la loi "vitesse d'écoulement-gradient de charge" pour les sols non saturés.

La loi de Darcy s'écrit: V= K i
pour les sols non saturés: K=K(6) : perméabilité fonction de la teneur en eau volumétrique 6.

Soit = % avec g=z-s
&

s=s(6) :pression négative = u,-u,,

¢ =z —s: charge hydraulique totale.

Z. cote.
En écrivant : _Ojﬁ = é - _c_if__o”_@_
& & dfoix
on obtient : = —Dé—g- avec D=D(6)= ~Kf-i-s_
21 do

Schwartzendruber propose une expression non "darcyenne" de la loi d'écoulement sous la
forme:

=B(i-J(1-¢))

avec I =

AN
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Fig VI.14- Determination of flow velocity v and moisture
gradient w for a given value of moisture content §;.(Swartzendruber 1963)
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silty clay loam of Rawlins and Gardner (13).
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B,J et C sont des constantes positives. Pour les sols non saturés, ces quantités seront fonction
de 6 uniquement.

B=B(0), J=J(6) et C=C(0).

La dérivation de cette expression s'écrit:

:Big. _@_Jﬁ(l_e-cﬁgj
dé\ o ds

20 —
soit : Vzﬂ[——é‘——o{l—e ‘%‘”

avec:
ds
B=-B—= B(6)
a= ——-5;,]; = a(6)
de
ds
y=-CZ=70)

Afin de valider cette expression, Swartzendruber s'est basé sur les travaux de Rawlins et
Gardner (1963); ces derniers ont réalisé des écoulements en régime transitoire & travers une colonne
horizontale d'un limon argileux non gonflant, en maintenant une teneur en eau constante a l'une des

extrémités et en suivant I'évolution des profils de teneur en eau en fonction du temps par rayons
Gamma.

o6
A partir de ces profils, on peut déduire les grandeurs —E etV (Fig VI.14).

Le volume total d'eau (q), par unité de section, qui traverse un profil x3 & l'instant t est
donné par ['aire délimitée par ce profil et les deux droites, verticale d'abscisse X3 et horizontale
d'ordonnée 4,

o0 '
La Fig VL15 regroupe, dans le plan (V,——d—c), les résultats obtenus pour 7 teneurs en eau

différentes. Les droites, déterminées par la méthode des moindres carrés ne passent pas forcément par
l'origine. On constate que pour les 3 valeurs les plus élevées de teneur en eau, les droites passent par

o6
l'origine avec une bonne approximation; Swartzendruber conclut que la relation de Darcy (V=——ED) est

verifiée pour 8> =0.35.
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Lorsque @ décroit, la relation de Darcy n'est plus valable; pour 8 =0.30, les données montrent
une relation passant par l'origine, mais la courbe croit avec le gradient de teneur en eau. Cette
constatation a été rapportée par d'autres auteurs. Lorsque ¢ décroit davantage, on constate que la
linéarité est rétablie mais les droites ne passent plus par l'origine; cette observation est en accord avec
les travaux de Miller et Low ( 1963).

o0 [
Pour 6 <=0.30, l'application de I'équation V =ﬂ[—5—a(l—e7"”‘ﬂ "non darcéenne" pour
interpréter les résultats expérimentauk est représentée sur la Fig VI.16. Pour ¢ >=0.35, « et y sont nuls,
o0
~ dans ce cas g est la pente a l'origine dans le plan (V,—E). £, qui a la dimension d'une diffusivité,

décroit rapidement avec 6 .

Le coefficient "non darcéen" oy est évidlemment nul pour ¢ >=0.35, mais croit
progressivement quand 8 est plus petit que 0.35.

Compte tenu de ces observations, V n'est pas directement proportionnel a i, dans ce cas K=V/i
devient une fonction .de i Comrne pour les sols non saturés K=K(g), donc K=K(q,i); soit

V= —K(H,—@) @ ., il vient que:
&/

Comme ds/dg est fonction seulement de 6, la-quantité entre parenthése dépend uniquement de
o8
8 et — |, on peut écrire:
&

S
V=D0O-Z
(6, 2)

o0
qui est simplement I'équation V=D(—Ek—) avec la diffusivité fonction de fet w. Si 6 =cte, la

o6 o6
non proportionnalité de vV avec —E peut étre due a la dépendance de D vis a vis de ——, comme il est

montré sur la Fig VI.16 pour #<=0.30.
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Fig VH/S- ‘-Fit of equation [13] to the data of figure 2 for
f = 0.30. (Swartzendruber 1963)
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Travaux de Hadas (1964) :

S'intéressant aux écoulements d'eau dans les sols non saturés, Hadas a réalisé une série
d'expériences de laboratoire pour tester la validité de la loi de Darcy. Les essais ont porté sur deux
matériaux:

- Ksalon, un limon contenant 63% de d'argile, 32% de silt et 5% de sable
- Gilat, contenant 20% d'argile, 32% de silt et 48% de sable.

Les échantillons, tamisés en deux catégories (<0.25mm et 0.21<d<0.42mm) et initialement
- saturés, ont été placés dans un perméameétre a succion imposée (écoulement en régime stationnaire a
température constante de 25°) (Fig VI.17). Des échantillons de 3 tailles ont été préparés:

1.5 cm pour i<=2
1 cm pour 2<i<=3
0.5 cm pour i>=3

Constatant que la déviation de la proportionnalité entre le flux et le gradient de charge
augmente avec la succion (Fig VI.18), Hadas a tenté d'interpréter ces résultats grace a la relation
proposée par Swartzendruber.

Concernant le loess (Fig VI.19), une différence dans le débit a été observée pour les deux
groupes de tailles d'agrégats; en effet, pour une méme succion, le débit pour les agrégats dont le
diametre est compris entre 0.21 et 0.42mm est inférieur & ceux dont le diamétre est inférieur a 0.25mm.
La distribution non uniforme des pores est probablement & I'origine de cette différence. Les valeurs des
constantes B,C et J (notés respectivement 5,7 et « dans I'expression de Shwartzendruber) changent
avec la succion, donc avec la teneur en eau. Le paramétre "non darcéen" J2C, défini par
Schwartzendruber, augmente avec la succion. Les résultats montrent une légére déviation de la linéarité
aux faibles succions, cette déviation augmente avec la succion. Elle est due probablement a
l'augmentation de la quantité d'eau s'écoulant dans les petits pores ou le long des surfaces des
particules, ainsi le chemin d'écoulement devient plus long.

En accord avec Swartzendruber, la pente initiale de la courbe (Fig VI.20) dépend du facteur JC:
si JC=0, équation de Darcy.

si 0<JC<=1, écoulement curviligne passant par l'origine.

si JC>1, intersection avec I'axe du gradient i.

Les résultats montrent que JC #0 et indique une interaction entre le fluide et le milieu poreux,
contrairement aux suppositions de I'équation de Darcy.

Cette deviation peut étre expliquée entre autres par un changement de la viscosité de I'eau due
aux forces électriques agissant dans les sols argileux. Sous de faibles gradients, seule I'eau trés fluide
(libre) peut circuler aisément. Quand le gradient augmente, I'eau de faible fluidité (proche des surfaces
des particules d'argile) commence & s'écouler et la déviation par rapport a la loi de Darcy augmente.
Quand toute I'eau (exceptée I'eau adsorbée) s'est écoulée, I'augmentation du gradient i ne cause pas
davantage de déviation.
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A une certaine teneur en eau, caractéristique du sol, on constate qu'aucun écoulement ne se
produit méme sous un fort gradient. Cet état est atteint lorsque JC>1.
Les expériences ont été critiquées pour différentes causes:
- Le gradient de charge dans I'échantillon n'est pas mesuré directement.

- Les différences dans les profils de teneur en eau, associées aux différents gradients de charge
influent sur les mesures de la perméabilité ( ceci est dii & la non linéarité et 3 I'nystérésis de la relation

perméabilité-succion).

- Des échantilions de différentes tailles (5 & 15mm) ont été utilisés pour |'établissement de la
,relation flux-gradient de charge.

-

FLUX VELOCITY (v)

l l l

1 2 3
HYDRAULIC GRADIENT (i)

Fig VI1.20-  Piot of equation [5], assuming B=1 and J=1 (according 1o Swartzendruber,

(Hadas 1964)
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Travaux de Nimmo et al. (1987) :

Constatant I'ensemble des probléemes liés aux mesures de la perméabilité par les méthodes
précédentes, Nimmo et al. pensent que l'utilisation d'une centrifugeuse pour I'étude des écoulements en
régime stationnaire dans les sols non saturés permet d'éliminer trois des limitations courantes:

- l'essai peut étre étendu. & la mesure de faibles valeurs de perméabilité des milieux
relativement secs.

- le gradient de charge peut varier sans affecter le gradient de teneur en eau dans I'échantilion.

- la proportionnalité de la loi Darcy peut étre testée dans un large domaine de gradient de
charge.

Le principe de l'essai et I'appareil utilisé seront présentés au § VI.1.2.3.1. Nous nous contentons
dans ce qui suit de présenter les résultats sur le sable d'Oakley.

La Fig VI.21 la relation flux-gradient de charge dans un large domaine pour un échantillon de

8.78% de teneur en eau volumique. Nimmo & al. constatent une proportionnalité de ces grandeurs sauf

pour la plus grande valeur-du gradient, due probablement a des problemes expérimentaux. lis concluent
a la validité de la loi de Darcy.

La Fig VI1.22 montre I'évolution de la perméabilité avec la teneur en eau pour ce méme
matériau ( dense et lache), déterminée par différentes méthodes.
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Conclusion concernant la validité de la loi de Darcy généralisée pour
les écoulements polyphasiques

_ Les résultats précédents, assez contradictoires, mettent en évidence la complexité du probléme
et le manque d'informations sur ce point. Ceci tient & la complexité des dispositifs expérimentaux qui
doivent étre utilisés pour vérifier la validité de la loi, dispositifs dans lesquels on puisse faire varier un
seul paramétre a la fois en maintenant tous les autres constants. Dans la plupart des cas, les chercheurs
se sont bornés a admettre la validité de la loi de Darcy et & mesurer les parameétres correspondants dans
. des conditions (gradient hydraulique, dimensions, etc.) bien fixés. C'est le cas notamment pour les
dispositifs de mesure en régime non permanent.

D'un point de vue théorique, la loi de Darcy suppose que, pour un degré de saturation donné,
les deux écoulement d'air et d'eau n'interagissent pas I'un sur 'autre, autrement dit qu'il existe a l'intérieur
du milieu poreux des cheminements préférentiels pour I'eau et d'autres pour l'air. Il s'agit évidemment
d'une simplification dans la mesure ol, méme si I'on peut admettre que globalement, & I'échelle d'un
échantillon, le degré de saturation moyen ne dépend que de la pression négative, a I'échelle d'un pore,
ceci n'est plus vrai: Des gradients de charge différents conduiront 3 un remplissage différent des pores
et, par conséquent, & une déviation par rapport a Ia loi linéaire de Darcy.

En conclusion, on peut dire que la loi de Darcy représente une approximation commode de la
réalité qui est généralement admissible, & condition de rester dans le méme domaine de gradients de
charge que dans la réalité. :
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VI1.1.2.3- Techniques de mesure des écoulements polyphasiques.
Les méthodes de mesure des perméabilités relatives ont été mises au point par:

- les agronomes et ingénieurs du sol, intéressés par les problemes d'écoulement d'eau dans les
sols non saturés ou l'air est a la pression atmosphérique.

- les pétroliers, intéressés par les conditions d'écoulement dans les champs pétroliféres lorsque
le pétrole est déplacé par de I'eau ou du gaz.

On trouvera donc deux optiques trés différentes:
- soit mesurer la perméabilité pour une seule phase, la deuxiéme étant au repos.
- soit mesurer la perméabilité pour deux phases s'écoulant toutes les deux.

De plus, les problemes des agronomes sont relatifs & des écoulements & faible profondeur,
souvent unidimensionneis (évaporation au dessus d'une nappe, drainage vertical..), alors que les
problémes des pétroliers sont relatifs & des écoulements a fortes profondeurs, sous fortes pressions et
des températures importantes que I'on essayera de reproduire au laboratoire sur de petites carottes.

Selon la deuxiéme optique, nous citerons ces différentes méthodes:

VI1.1.2.3.1- Méthode des flux stabilisés ou mesure en régime permanent.

En général, On impose simultanément un flux d'eau et un flux d'air & l'intérieur de I'échantillon,
de maniére & ne pas modifier son équilibre de pression interstitielie négative (Hassler 1936; Osoba et
Richardson 1951; Corey 1957; Soeiro 1961). Dans ce cas, linterprétation des résultats se fait par
application directe des lois d'écoulement relatives a chaque phase, au moins dans le cas de matériaux
peu déformables, puisque tous les parametres restent constants au cours de l'essai (degré de saturation,
teneur en eau..). Inversement, le montage se complique du fait de la nécessité de séparer les
écoulements d'air et d'eau a I'extérieur de I'échantillon par ['utilisation de membranes semi-perméables
adaptées. ‘Un autre inconvénient est la durée d'un tel essai; En effet, I'établissement de I'équilibre
capillaire nécessite une durée assez longue. Pour chaque point de saturation, la durée d'un essai
(équilibre+mesure) peut facilement dépasser le mois.

Exemple particulier: Mesure en centrifugeuse- Travaux de Nimmo et al.(1987).

Constatant I'ensemble des problémes liés aux mesures de la perméabilité cités ci-dessus,
Nimmo et al. pensent que [I'utilisation d'une centrifugeuse pour ['étude des écoulements en régime
stationnaire dans les sols non saturés permet d'éliminer trois des limitations courantes:

- l'essai peut étre étendu & la mesure de faibles valeurs de perméabilité des milieux
relativement secs.

- le gradient de charge peut varier sans affecter le gradient de teneur en eau dans I'échantillon.

- la proportionnalité de Darcy peut étre testés dans un large domaine de gradient de charge;
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La Fig VI.23 montre un schéma de principe du perméamétre en centrifugeuse. L'eau est
entrainée grace a la force centrifuge par unité de volume par?, ol p est la densité de I'eau, @ est la

vitesse angulaire de rotation, et r la distance par rapport a I'axe de rotation. En régime permanent, la loi
de Darcy peut s'exprimer, pour un écoulement monodimensionnel et en négligeant la gravité:

q= —K(w){%rz—pwﬂ

ou Y est la pression interstitielle négative de I'eau. La détermination de K(t//) nécessite la
mesure de g et des deux termes entre parenthéses.

Dispositif expérimental:

Les caractéristiques de cette centrifugeuse sont les suivantes:
- fréquence de centrifugation maximum: 320 Hz

- rayon de rotation maximum: 200mm

- accélération maximum atteinte: environ 2000g

L'échantillon cylindrique (50 mm de diamétre et 38 mm de hauteur) est placé entre deux
plaques en céramique (Fig VI.24). Un niveau d'eau constant est maintenu dans le réservoir 2. Celui-ci
est continuellement alimenté par le réservoir 1. Le surplus est collecté dans le réservoir 3. L'eau
s'écoulant & travers I'échantillon est récupérée dans le réservoir 4. Les essais ont été réalisés a une
température de 22°C. '

L'échantillon, initialement  saturé, est compacté préalablement & 1950 g afin que la
centrifugation ne provoque que de trés faible variations de densité. L'expérience se déroule en plusieurs
- étapes de centrifugation qui durent chacune entre 15 min et 2 heures. Entre deux étapes, le montage est
- démonté en 3 parties, chaque partie est pesée afin de contréler qu'on a bien atteint le régime permanent.
It s'agit de: (1) le sol et son moule pour contréler la teneur en eau de I'échantilion. (2) Le poids de I'eau
contenu dans les réservoirs supérieurs(1,2 et 3), qui divisé par le temps écoulé pendant I'étape, permet
de déduire le flux & travers I'échantillon. (3) Le poids de I'eau contenue dans le réservoir 4 qui permet de
controler la quantité d'eau expulsée de I'échantillon. Ces étapes sont répétées jusqu'a ce que le régime
stationnaire soit établit, autrement dit que la teneur en eau de I'échantillon que constante, que le débit
d'eau entrant égale le débit sortant. La Fig VI.25 montre I'évolution de la teneur en eau et de la vitesse
d'écoulement a travers I'échantillon en fonction du temps de centrifugation. Dans cet exemple, 3 heures
ont été nécessaires pour atteindre le régime permanent.

Le calcul de la perméabilité suppose la connaissance de la vitesse d'écoulement a travers
I'échantillon ainsi que le gradient de charge. La vitesse d'écoulement est déterminée a partir des débits
d'écoulement & travers I'échantillon déduits des pesées. Afin de déterminer le gradient de charge, Ia

mesure de la pression interstitielle négative y/(r) est nécessaire; a cet effet, 3 techniques différentes ont

été développées. (1) une mesure directe qui consiste a placer des tensiométres de 6mm de diamétre en
contact direct avec I'échantillon a travers des "ports de mesure" (Fig VI.24), cependant, le temps qui

s'écoule entre la fin d'une étape de centrifugation et la premiére mesure de (//(r) est d'une demi-heure

ou plus, ce qui peut modifier le profil de la pression interstitielle négative.(2) une mesure indirecte du
profil y(r) consistant a déterminer le profil de teneur en eau volumique 8(r) par une technique
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laborieuse de pesée, puis & convertir ce profil en (//(r) en utilisant la courbe de rétention du matériau.

(3) afin de remédier aux insuffisances des deux premiéres techniques, une technique consistant a
mesurer la résistance électrique le long de I'échantillon pendant la centrifugation par I'intermédiaire
d'electrodes placées dans les "ports de mesure". Un étalonnage préalable de I'appareil (pression

interstitielle négative fonction de la résistance électrique) permet de déduire le profil y/(r). Les résultats
obtenus a l'aide de cette méthode sur un sable sont présentés au § VI.1.2.1.

VI.1.2.3.2- Méthode d'infiltration ou mesure en régime non permanent.

Dans cette méthode, on impose un flux ( d'air ou d'eau) sur une face d'un échantillon et I'on
mesure I'évolution des paramétres d'état du matériau (indice des vides, teneur en eau) au fur et & mesure
de l'avancée du front. Cette méthode suppose que l'on soit en mesure de connaitre I'état d'un sol en un
point quelconque, ce qui peut se faire, par exemple, en utilisant une méthode par rayonnement, ainsi que
les gradients locaux de pression, ce qui est beaucoup plus délicat (G. Vachaud 1963: D.E. Daniel 1982).
L'interprétation de ce type d'essais passe par des ajustements de paramétres dans un code de calcul,
pour retrouver les profils de densité ou de teneur en eau mesurés, ce qui n'est pas sans difficultés,
compte tenu de tous les phénoménes parasites susceptibles de perturber la mesure. En contrepartie des
difficultés de mesure et d'interprétation, la méthode se traduit par une relative simplicité expérimentale
puisqu'elle peut étre menée dans des cellules classiques.

Exemple particulier: Mesure des paramétres du sol par banc Gamma double
source- Travaux d'Angulo-Jaramillo (1989)

Anguio-Jaramillo a proposé une méthode pour déterminer la conductivité hydraulique en
fonction de la concentration en eau des milieux poreux partiellement saturés susceptibles de se
deformer. Elle est fondée sur la description eulérienne de transferts d'eau et de particules solides. Elle
s'appuie sur l'analyse en régime transitoire des profils d'humidité et de masse volumique séche obtenus
par spectrométrie gamma double source, couplée a des mesures de pression capillaire par tensiométrie.

Dispositif expérimental

L'échantilion de sol (mélange de bentonite -20% en masse- et de limon, w;=88%, wp=28% )
est piacé dans une cellule en altuglass (diamétre 6 cm, hauteur 6cm), et repose sur une grille métallique.
La face supérieure de I'échantillon (hauteur initiale 3 cm) est soumise & une infiltration par l'intermédiaire
d'une plaque poreuse montée sur un piston en Téflon, évidé, servant également de réservoir (Fig VI.26
a), le tout étant soumis & une charge hydraulique imposée par un vase de Mariotte. Le déplacement du
piston est mesuré par un comparateur. Au cours de linfiltration, les évolutions spatio-temporelles de la
teneur volumique en eau et de la masse volumique séche sont obtenues , au pas dz=0.5cm, par deux
sources radioactives Cs737 et Am247 colinéaires, montées sur une plate forme mobile, portant
également le détecteur. La pression de I'eau dans le sol est mesurée par un tensiométre implanté a 1.5
cm du bas de la cellule et connecté & un capteur de pression différentielle. L'ensemble du dispositif est
piloté par mini-ordinateur, qui assure aussi l'acquisition des données brutes et leur transformation en
données physiques. Le pas de temps d'acquisition des données a été fixé a 3 heures. La Fig V.26 b
présente une vue schématique de I'ensemble expérimental.
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Principe d'analyse des données

* mesures Gammamétriques

Elles donnent accés, simultanément et de fagon non destructive, aux évolutions temporelles de
la teneur en eau et de la densité séche, a différentes cotes, par la résolution d'un systéme de deux
équations d'atténuation (Angulo et al. 1986). La Fig VI.27 donne les profils hydriques et les profils de
densité séche mesurés 3 différents instants, depuis ['état initial, ainsi que les profils de teneur voiumique
en particules solides, calculée par' 6., ol la masse volumique de la phase solide a été estimé &

p,=2.65g/ cn?’. Les barres horizontales correspondent & I'écart type théorique maximum associé aux
. mesures de la teneur en eau et de la densité séche.

* mesures Tensiométriques

Dans le cas d'un sol déformable, la mesure tensiométrique, 7, doit étre corrigée par le terme
da au gonflement pV/, z ( p est la masse volumique du sol surmontant le tensiométre,  est le volume

spécifique de I'eau du sol, pour obtenir la pression de I'eau du sol (y/w =7, —prz) , dans le cas ou

la phase air du sol est a la pression atmosphérique. La Fig VI.28 donne la relation y/w(Hw), a la cote

d'implantation du tensiométre, 6, étant la moyenne des valeurs mesurées & 0.25 cm de part et d'autre
de cette cote.

Le calcul de la conductivité hydraulique, au sens de Darcy, K

wis?

“est donnée par l'expression

suivante:
6, D,, d
Kw/s = Kw/o 1__W—S/t7_____€3__
es Dw/a dgw
D,.,D,,-et-K, sont respectivement les diffusivités de la phase liquide et solide et la

conductivité hydraulique par rapport & un référentiel fixe.

La Fig VI.29 donne la relation entre X, /K ., et la teneur en eau volumique. On constate
que le rapport "conductivité Darcy/conductivité apparente” varie entre 1.5 et 3, environ dans la gamme
des teneurs en eau mesurées. |l apparait donc qu'une erreur du simple au triple peut étre commise dans
I'estimation de la perméabilité, au sens de Darcy, d'un milieu déformable lorsque I'effet de la déformation
de la matrice poreuse n'est pas pris ¢n compte. La Fig VI.30 présente les valeurs de K, calculées dans
la gamme de teneur en eau volumique explorée et pour le chemin de déformation suivi.
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VI.1.2.3.3-Méthode indirecte de détermination des perméabilités
a partir des courbes de dessication et d'humidification:
Modéle de Van Genuchten

Introduction

L'utilisation des modéles numeériques pour la simulation des écoulements de fluides dans les
sols non saturés a connu un développement important dans les années 70 (Bresler 1975, Amerman
1976, Reeves et Duguid 1975, Segol 1976). Cependant, le facteur important qui a limité le succés de ces
. modeles théoriques est de disposer des bons parametres a mettre dans les équations d'écoulement.

Des mesures de coefficients de perméabilité non saturée fiables sont trés difficiles a obtenir,
ceci est di d'une part a la variabilité spatiale de ces parametres et d'autre part, a la durée trés importante
que demande ce genre de mesures, donc trés chéres. Pour ces raisons, plusieurs chercheurs ont utilisé
des modeéles pour calculer la perméabilité a partir des courbes de drainage-humidification, relativement
faciles a déterminer expérimentalement. Pour simplifier leur utilisation, les chercheurs ont développé des
formes analytiques donnant la perméabilité non saturée (Brooks et Corey ,1964; Jeppson, 1974).

Mualem (1976) a proposé un modéle permettant de déduire la perméabilité a I'eau dans les sols
non saturés des courbes de drainage et d'humidification. Ce modéle conduit a une formulation intégrale
simple des expressions de perméabilité rendant possible leur résolution analytiquement. Van Genuchten
(1978), se basant sur cette théorie, a résolu ce probleme et proposa une formulation qui dépend de trois
parameétres. Ces derniers sont déduits des courbes de drainage-humidification.

Rappel des expressions de la perméabilité relative (Van Genuchten 1978)

a) d'aprés la théorie de Mualem (1976)

L'équation suivante a été développée par Mualem (1976) pour prédire la perméabilité relative a
partir des courbes de drainage-humidification du sol non saturé:

® 2

1
K’(@) =02 h(lx) 1)

o h(x)
avec:

h=h(0®) : pression interstitielle négative, fonction du paramétre adimensionnel de teneur en
eau (exprimée en hauteur de colonne d'eau)

6-6,
6 -6

s r

®= , 0 et O désignant respectivement la teneur en eau résiduelle et de

saturation.
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Pour résoudre cette équation, une relation G)(h) (courbe de rétention) est nécessaire.
L'expression généralement utilisée est de la forme:

1
O=|— 2
1+ (ah)’ )

en injectant (2) dans (1), on obtient une relation de la forme:

avec

@ xl/m l/n
@)= 1-_YW1 dx
oL* 7 J

en posant:

1
x =y" et m=1-—, 'expression de la perméabilité relative devient alors:
n : v

K'(0) = @”2[1— (1 —@””’)’"]2 0<m<1

En utilisant Ia relation @(h) ¢i dessus, la perméabilité relative s'exprime en fonction de la
pression interstitielle négative par la relation suivante:

-

K'(h)

Il

1 ()™ {1+(ah)"}“'”]2 ()

@]
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b) d'aprés la théorie de Burdine (1953)

Bien avant Mualem, Burdine avait proposé dans les années 50 une expression de la
perméabilité relative sous la forme:

) 2

h%x)d"
K(0)=0} 2| @
1

@

En suivant le méme raisonnement ci dessus, Van Genuchten aboutit & la relation suivante
donnant la perméabilité relative en fonction de la pression interstitielle négative:

n-2 n}~ "™ '
, [1--((111) (1+(en)) } ,
K’ (h) =+ o (m ) ®)
[1+(a)']
c) d'aprés la théorie de Brookes et Corey (1964)

Les auteurs ont proposé une relation ®@(h) tirée de résultats expérimentaux ou ils font

apparaitre deux parameétres:
" )
®= (—j h<h,

avec .

h,: pression d'entrée d'air
A: coefficient dépendant des caractéristiques du sol .

En comparant cette expression a la relation (2), on obtient pour la théory de Mualem A =n-—1,
et pour la théory de Burdine A =n-2. Le paramétre a est inversement proportionnel a #, .
L'introduction de cette relation dans les expressions (1) de Muaiem et (4) de Burdine donne les relations
suivantes de perméabilité relative en fonction de la pression interstitielle négative:
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52
K =(ah) "2 pour Mualem.

—2-34

K =(ah) pour Burdine

d) Estimation des paramétres (0,,6,,a,n)

La teneur en eau volumique est donnée en fonction de (Or,Bs,a,n) par I'expression suivante
déduite des relations ci dessus:

6.-6,

0=0, +———
[1+(ah)"]

(6)

Les teneurs en eau de saturation @, et résiduelle 6, sont déterminées expérimentalement (Fig
VL.31). '

Pour déterminer, a partir des courbes de drainage-humidification, les paramétres « et n, on
~ considére par exemple un point particulier sur ces courbes (P) (Fig VI.32) défini par :

6. +6

7
> @

Oy =

Ceci permet, d'aprés les expressions précédentes, de déduire I'expression de la pression
interstitielle négative au point P en fonction de a et m, soit :

iy = %(2”"’ - l)l—m ®
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Le paramétre n dans ce cas est donné par la relation suivante:

S

2t ()
=

n=1+0869

avec .

do | __1 | a0 |
!d(logh)I(P) 0, -0, |d(logh)| ,,

La valeur de la pression interstitielle au point P est déduite de la courbe de drainage-
humidification, dans ce cas, le paramétre a est déduit de I'expression (8).

(10)

, Les Fig VI.33 et V.34 montrent le réle de la teneur en eau résiduelle, le calcul & été comparé
aux résultats expérimentaux sur un limon silteux en considérant trois valeurs de 6. (0.05, 0.1 et 0.15).
On note que, dans le domaine de teneur en eau compris entre 0.15 et 0.4 (domaine des résultats
expérimentaux), les trois courbes calculées sont confondues et se superposent bien aux mesures. Pour
des valeurs de teneur en eau inférieures a 0.15, les courbes calculées divergent dans le plan (8,log h) et
tendent vers les valeurs de @, imposées, soient (0.05, 0.1 et 0.15). cette divergence est moins visibie
dans le plan (log h, K,).

Par ailleurs, la Fig VI.35 regroupe dans les différents plans, une comparaison des courbes
calculées par les trois méthodes (Mualem, Burdine et Brookes & Corey). On note qu'en ce qui concerne
les deux premiéres, les prédictions sont quasiment les mémes malgré une légére dispersion dans les
plans (log h, Kw) et (6,D); cependant elles sont différentes des prédictions utilisant I'équation de Corey,
principalement au point d'inflexion dans le plan (8,log h), qui correspond & une valeur de h de -0.01 cm.
Ceci se traduit dans le plan (log h, Kw) par une tendance de cette courbe vers une asymptote horizontale
a Kw=100 (cm/jour).
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Fig. V1.32- Courbe montrant la position des points P,Q et R dans le plan (Teneur en eau; pression
négative). Le point P est situé & mi-chemin entre 8, (= 010) et 6 (= 0.50) . Le point
Q représente le point d'inflection de la courbe (échelle semi-logarithmique). Le point R
représente le point d'inflection de la courbe tracée en échelle normale (Van Genuchten
1978).
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Fig. VI.33- Courbe montrant la détermination graphique des paramétres & et 1 pour trois différentes

RELATIVE HYDRAULIC CONDUCTIVITY , Ky

valeurs de la teneur en eau résiduelle
. 6 = 0.05 (courbe a), 6° = 010 (courbe b), et &; = 0.15 cm® / cm® (courbe c).. Les
ronds blancs représentent les points expérimentaux observés sur un limon silteux. (Van
Genuchten 1978). '

Fig. V1.34-

Comparaison des courbes expérimentales (ronds blancs)
et calculées (lignes continues) de perméabilités relatives
= pour le limon silteux G.E.3. Les courbes calcuiées ont été
obtenues pour 3 différentes valeurs de teneur en eau

: * = 0,05 (courbe a), §; = 010 (courbe b),
et 8° = 0.15cm® / em’ (courbe c).
- (Van Genuc