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Résumé

Les sols argileux peuvent présenter des variations importantes de volume lors d'un
changement hydrique, tel une période de sécheresse. Ce phénoméne de retrait-gonflement
des sols argileux est a I'origine de nhombreux préjudices aux bétis ce qui le situe, aprés les
inondations, au second rang des aléas naturels francais en matiére de colt des dommages :
5 milliard d’euros entre 1988 et 2007. Les maisons individuelles sont les plus touchées par
ce phénoméne qui provoque un tassement différentiel du bati a I'origine de sa dégradation
(fissures dans les éléments de magonnerie non armée en particulier).

L'objectif de cette these est d'étudier la vulnérabilité des batis vis-a-vis de l'aléa retrait-
gonflement a travers une analyse de linteraction sol-structure. Ce travail s’est porté sur les
trois grands volets suivants: 1 - le comportement hydromécanique des sols argileux, 2 -
I'interaction sol-structure, 3 - I'évaluation des dommages structuraux.

Le comportement hydromécanique des sols argileux a été modélisé par le concept de
surface d’état et intégré dans un modele d’interaction sol-structure inspiré du modele de
Winkler, avec des approches de plus en plus complexes : cas unidimensionnel tout d’abord,
2D ensuite en assimilant la structure a une poutre, puis en 3D en représentant la structure
par une plague. Ces modeles d'interaction sol-structure permettent de calculer la déflexion
relative d’'un bati, en fonction d’'une valeur de succion imposée et des propriétés mécaniques
ou hydromécaniques de la structure et du sol d’assise. La déflexion relative du bati est alors
comparée a des valeurs seuils afin d’évaluer le dommage.

La derniere partie de cette thése consiste en une étude de faisabilité pour le développement
de courbes de vulnérabilités adaptées a la problématique du retrait gonflement. Ces courbes
représentent la moyenne des dommages d’un type de bati congu sur un type de sol gonflant
pour une valeur de succion imposée. Ces courbes ont été développées a partir d’'une
typologie des sols gonflants et d’'une typologie des batis issue des bases de données des
maisons sinistrées. La moyenne des dommages est calculée par la méthode de Monte-
Carlo, en prenant en compte la variabilité des paramétres du bati.

Mots Clés: Interaction sol-structure, comportement hydromécanique des sols argileux,
courbe de vulnérabilité.






Abstract

Clayey soils can present large volumetric deformations in response of water content change.
This phenomenon of shrinkage and swelling of clayey soils is recognized as a costly natural
hazard throughout the world. In France, this cost is reported between 1988 and 2007 to 5
million Euros, ranking in second class of the French natural hazards in terms of cost of
damage after the floods. The individual masonry buildings with shallow foundations are the
most affected by this phenomenon that causes a differential settlement of the building
leading to cracks in facades and structural elements, especially in unreinforced masonry
elements.

The objective of this thesis was to study the vulnerability of the building, against the shrink-
swell hazard through an analysis of soil-structure interaction. This work was focused on three
major points:

- Hydro-mechanical behavior of clay soils
- Soil-structure interaction
- Evaluation of structural damage.

The hydro-mechanical behavior of clay soils was considered by the concept of state surface
and integrated into a soil-structure interaction model, based on the Winkler model, with
increasingly complex approaches: 1D, 2D and 3D by modeling the building behavior
respectively by a spring system, the beam element and the plate element. These models of
soil-structure interaction are able to calculate the relative deflection of the building, according
to the values of imposed suction, mechanical properties of the structure and hydro-
mechanical properties of the soil. The relative deflection of the building is then compared to
threshold values of the classical damage categories to assess the building damage.

Finally a feasibility study was conducted on the development of vulnerability curves adapted
to the problem of shrinkage — swelling of clayey soils. These curves represent the average of
structural damage versus suction, for each type of building. These curves were developed
based on a classification of expansive soils and a building typology outcome from databases
of affected buildings. The average damage is calculated by the Monte-Carlo method, taking
into account the variability of the building parameters.

Keywords : soil-structure interaction, hydro-mechanical behavior of clayey soils, vulnerability
curves.
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Introduction

Les phénomenes de retrait-gonflement provoqués par la variation de la teneur en eau des
sols argileux peuvent produire des désordres aussi bien sur les ouvrages construits en
surface (batiments, fondations superficielles, ouvrages de souténement, remblais, etc.) que
sur les ouvrages enterrés (tunnels, pieux, canalisations, barriere ouvragée).

Ce phénomene provoque des dégats matériels important a travers le monde. Les maisons
individuelles en magonnerie sont les plus touchées par ce phénomene car elles induisent de
faibles contraintes sur le sol, et car elles ont une faible résistance (en cisaillement), ce qui les
rend vulnérables vis-a-vis du phénoméne de retrait-gonflement.

Par ailleurs, les maisons individuelles manifestent souvent des défauts de conception et/ou
de construction (manque de chainages, maconnerie non renforcée, etc.). Selon une étude
de pathologie des maisons sinistrées menée par le CSTB (2009), dans la plupart des cas, la
construction d’'une maison individuelle n’est soumise ni a une étude de sol, ni a I'approbation
d’'un bureau de contréle, ce qui a pour conséquence, entre autres, que les fondations sont
souvent insuffisamment profondes et armées.

En France, les sinistres consécutifs a la sécheresse (retrait) des argiles sont indemnisés
dans le cadre de la loi de 1982 sur les catastrophes naturelles. Entre 1990 et 2006, plus de
7300 communes (soit environ une commune frangaise sur cing), réparties dans 90
départements, ont été reconnues en état de catastrophe naturelle. Fin 2006, le colt des
sinistres attribués a ce phénomeéne et indemnisés en France dans le seul cadre du régime
des catastrophes naturelles a été évalué a 4,3 milliards d'euros par la Caisse Centrale de
Réassurance (CCR), ce qui fait de la sécheresse la deuxiéme cause d'indemnisation aprés
les inondations (Vincent et al., 2006).

Le montant moyen d’indemnisation d0 au phénomeéne de retrait- gonflement des argiles a
été évalué a plus de 10 000 € par maison (Tessier et al., 2006).

Avec l'arrivée d’'une vague de construction de villes résidentielles a proximité des grandes
agglomérations, constituées principalement de maisons individuelles, I'importance de ce
phénomene s’est accrue. En effet, il se construit actuellement de I'ordre de 200 000 maisons
individuelles par an en France (Fondasol, 2007), souvent sur des terrains jusqu'a présent
exploités a d’autres fins et qui se révelent fréquemment riches en argiles.

Dans les pays au climat tempéré comme la France, les sols argileux sont proches de leur
état saturé. Par ailleurs, la variation volumique maximale des sols gonflants se produit quand
la variation hydrique atteint son amplitude maximale. Par conséquent, dans les pays au
climat tempéré cette variation volumique se produit pendant une période de sécheresse
prolongée (comme celle de 2003 en France) se manifestant par un retrait (ou un tassement).
Dans ce type de climat le phénoméne de gonflement ne se produit que lorsque la
construction se fait pendant une période de sécheresse ou dans une zone déboisée sur des
sols argileux séchés. Dans ce contexte, le déboisement de terrains en friche pour construire
des batiments peut amplifier le processus de gonflement du fait que la végétation ne joue
plus son réle de pompe hydrique. Donc en général, en France, on est le plus souvent
confronté au phénomene de retrait qui sollicite le bati par un tassement différentiel.

23



La Figure 0.1-a montre les mouvements des terrains différentiels consécutifs a la sécheresse
et a la réhydratation des sols en France cartographiés par le BRGM. Sur la Figure 0.1-b les
dégats typiques provoqués par ce phénomene sur un bati individuel sont présentés.
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Figure 0.1. (a) Régions touchées par le retrait-gonflement (2010), (b) fissuration du bati en
maconnerie due au retrait-gonflement (www.argiles.fr)

Selon un rapport du Groupe de Travail Risques Naturels, Assurances et Changement
Climatique (Plat et al, 2009), les colts annuels moyens des dégats dus au retrait-gonflement
par département avant 2003 étaient de I'ordre de 200 millions d’euros/an, et pour la seule
année caniculaire de 2003, ce montant a augmenté a 1,2 milliards d’euros (Figure 0.2).

Coat annuel

I 100 000 000 - 167 000 000
I 10 000 000 - 100 000 000
1000 000 - 10 D00 000

100000 - 1 000 000
2003

0- 100 000

N

Avant 2003
(1989-2002)

Coltsannuels moyens:
200 millionsd’euros 1,2 milliard d’euros

Figure 0.2. Colts des dégats liés au retrait-gonflement entre 1989 et 2003 en France (Plat etal.,
2009)
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Les problémes dus aux mouvements des terrains suite a des cycles de retrait-gonflement
sont également présents partout dans le monde. Aux Etats-Unis, le colt des dégats
provoqués par le retrait-gonflement dépasse celui engendré par les tremblements de terre,
les cyclones et les inondations. Wray et al. (2005) ont estimé que le colt annuel des dégats
dus au retrait-gonflement a dépassé 15 milliards de dollars par an, et que le retrait-
gonflement est le risque naturel le plus colteux en termes les dégats subis par les
structures. Le département général de 'agriculture des Etats-Unis estime que la moitié des
maisons individuelles aux Etats-Unis est congcue sur des sols gonflants (Nelson et Miller,
1992). Rien que dans I'Etat de Dallas, environ 8 500 maisons individuelles ont subi des
dégats provoqués par le retrait-gonflement du sol (Williams, 2009). En Australie, les dégats
provoqués par le retrait-gonflement des sols argileux ont atteint 400 millions $AUD en 2004
dans I'Etat de Victoria (Osman, 2007). Les chercheurs estiment que 20% des sols
superficiels en Australie peuvent étre classés parmi les sols modérément voir extrémement
gonflants. Parmi les huit grandes villes d’Australie, six d’entre elles ont été largement
touchées par ce phénomene (Fityus et al., 2004). En Angleterre, suite a la sécheresse de
1990, le colt des dégats a atteint 500 millions de Livres (Nelson et Miller, 1992). Dans les
années a venir, I'effet du réchauffement climatique pourrait encore aggraver ce phénomene.

Compte tenu du colt élevé des dommages sur les batis dus au retrait-gonflement des sols
argileux, I'étude approfondie de la vulnérabilité des batis vis-a-vis de cet aléa s'impose. Pour
mettre en place cette étude, trois grandes questions peuvent se poser :

» La présence d'un bati a-t'il une influence sur le comportement hydromécanique
des sols non saturés gonflants et sur leur profil hydrique ? Si oui, I'étude de
l'interaction sol-structure pourrait-elle influencer de maniere importante la réponse
finale de 'ensemble sol-bati ?

« Comment peut-on prévoir le tassement différentiel sous le bati tout en prenant en
compte le comportement hydromécanique complexe des sols gonflants ? Compte
tenu des phénoménes d’interaction sol-structure, quelle est la proportion de ce
tassement différentiel transmis au béati en fonction de sa rigidité ? Quelle est le
degré d’incertitude des résultats obtenus ?

» Peut-on développer des courbes de vulnérabilité, comme celles utilisées en génie
parasismique, pour étudier la vulnérabilité du bati existant, et identifier les batis
les plus vulnérables pour mettre en place un renforcement éventuel dans l'optique
de réduire le colt des dommages lors de prochaines sécheresses prolongées ?

La bibliographie sur les diagnostics et la prévention du risque naturel de retrait-gonflement
des sols argileux montre que les conséquences du tassement du sol sur les structures sont
qualitativement bien connues et ont fait I'objet de nombreuses expertises in situ. En
revanche, cette analyse fait ressortir un manque important d’outils d’analyse quantitative de
la vulnérabilité du bati par rapport au risque de retrait-gonflement.

Cette thése a donc pour objectif de répondre a ce manque de maniéere pratique et efficace
tout en étudiant le comportement des sols argileux non saturés gonflants. Pour cela, la
vulnérabilité des batis vis-a-vis du risque de retrait-gonflement sera évaluée en étudiant le
phénomene d’interaction sol argileux-structure.

Dans une premiére partie une étude bibliographique sera consacrée au phénoméne du
retrait-gonflement et ses conséquences sur les constructions. Tout d’abord, le comportement
des sols non saturés gonflants et leurs modélisations seront discutés. Ensuite, les modéles
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de l'interaction sol-structure adaptés pour les sols gonflants seront exposés. Finalement les
méthodes d’évaluation des dommages sur les maisons individuelles et leur vulnérabilité
seront présentées. Les fonctions de vulnérabilité utilisées dans le cas parasismique seront
discutées afin d’étre adaptées dans la troisieme partie au cas du retrait-gonflement.

Dans une seconde partie, les modeles de linteraction sol-structure adaptés aux sols
gonflants prenant en compte leur comportement hydromécanique seront présentés. Tout
d'abord, un modeéle uni-axial de linteraction sol-structure sera développé afin d'étudier
I'influence de I'effet de cette interaction sur la réponse couplée des sols gonflants. Ensuite,
les modeles en 2D et 3D seront définis dans lesquelles la structure est modélisée par un
élément de poutre et de plaque respectivement.

Dans une troisieme partie, le modele 2D sera utilisé pour quantifier les déflexions relatives
que peuvent subir des béatis soumis a l'aléa retrait-gonflement. Ensuite, ces déflexions
relatives seront comparées a différentes valeurs seuils afin d’estimer les dommages des
béatis. Finalement, des courbes de vulnérabilité seront développées, sur la base d'une
typologie des sols et des batis. Les courbes et les fonctions de vulnérabilités seront définies
pour chaque type de béatis congus sur différents types de sols gonflants. Ces fonctions de
vulnérabilité seront obtenues en appliquant une méthode de Monte-Carlo qui permet de
prendre en compte les incertitudes sur les caractéristiques mécaniques des batis, sur les
caractéristiques hydromécaniques des sols gonflants et sur les paramétres météorologiques
tels que la variation hydrique.

A défaut d’avoir pu valider les fonctions de vulnérabilités obtenues faute de données
suffisantes, le troisieme chapitre présente une méthodologie de développement des courbes
de vulnérabilité et constitue une étude de faisabilité pour ce développement.
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I. Bibliographie

Dans ce chapitre, nous présenterons tout d’abord le phénoméne de retrait-gonflement par la
description du comportement hydromécanique des sols non saturés gonflants et de sa
modélisation, puis la description de I'évolution verticale et horizontale du profil hydrique du
sol. Nous verrons ensuite les conséquences de ce phénoméne sur les maisons par la
description des dommages et la prévision de ces dommages sera également discutée. Les
méthodes existantes pour I'étude de l'interaction sol argileux-structure seront détaillées.
Finalement, la combinaison du résultat de linteraction sol-structure et des catégories de
dommages feront I'objet du développement des fonctions de vulnérabilité.

I.1 Phénomeéne de retrait-gonflement

L'apparition du phénomeéne de retrait-gonflement dans la nature requiert deux types de
facteurs :

» les facteurs de prédisposition (nature du sol, contexte hydrogéologique,
végétation) ;

» les facteurs de déclenchement (évaporation, précipitation).

Les facteurs de prédisposition sont ceux dont la présence induit le phénoméne de retrait-
gonflement, mais ne suffisent pas a eux seuls a le déclencher. On distingue les facteurs
internes qui sont liés a la nature du sol, des facteurs d’environnement qui caractérisent plutot
le site.

Parmi les paramétres de la nature du sol, la teneur en argile et la minéralogie du sol jouent
un réle important. Tous les minéraux argileux ne sont pas gonflants, et en fonction de leur
force de liaison, de la distance entre leurs feuillets, de leur capacité d’absorption de I'eau, de
I'attraction des cations par leurs particules, et de leur surface spécifique, ils sont plus ou
moins gonflants. De multiples ouvrages géologiques donnent la définition des argiles de
maniere détaillée (Mitchell ,1976). L'annexe 1 présente quelques aspects minéralogiques
des argiles.

Les facteurs environnementaux qui caractérisent le site rendent les argiles plus ou moins
susceptibles de gonfler. Par exemple, un sol argileux dans un site avec un climat aride ou
semi-aride et tempéré ne se comporte pas de la méme maniére. Les principaux facteurs
environnementaux sont définis ci-aprés.

a) Hydrogéologie : la présence d’'une nappe a faible profondeur permet généralement
d’éviter la dessiccation de la tranche de sol superficielle ;

b) Climat du site : il intervient également en contrdlant la teneur en eau des sols. En
climat aride, les sols peuvent étre stables pendant de trés grandes périodes de
sécheresse mais peuvent gonfler suite a de brefs et intenses épisodes pluvieux. En
climat tempéré, le sol est souvent proche de I'état saturé, et c’est pendant la période
de sécheresse que le sol peut manifester une diminution importante de volume. C’est
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la raison pour laquelle on s’intéressera en priorité a la phase de retrait dans
cette étude .

c) Végétation : son rble est souvent prépondérant, les racines des végétaux aspirent
I'eau du sol par succion, elles ne favorisent donc que le phénomene de retrait du fait
de leur besoin en eau. Ce facteur peut étre a la fois le facteur de déclenchement et le
facteur de prédisposition. Zawalsko et Woziwodzki (2002) ont observé I'influence des
arbres en fonction de leur &ge pendant 20 ans. lls ont constaté qu’a partir de I'adge ou
I'arbre devient adulte, il se comporte comme un facteur de déclenchement. De
méme, pendant la saison seche les racines des arbres appliquent une succion plus
importante afin de trouver de l'eau, et aggravent ainsi le tassement, alors que
pendant une saison pluvieuse elles n’ont pas besoin d’appliquer une succion élevée.

Les facteurs de déclenchement sont ceux dont la présence provoque un phénomene de
retrait-gonflement, mais qui n'ont d'effet significatif que s'il existe des facteurs de
prédisposition préalables (Vincent et al., 2006). On peut classer ces facteurs dans deux
catégories générales : les phénomeéenes météorologiques et les facteurs anthropiques.

Les phénoménes meétéorologiques qui sont la principale cause du déclenchement du
retrait-gonflement en influencant directement [I'état hydrigue du sol (évaporation,
précipitation...). Quand I'évaporation est supérieure aux précipitations, le sol peut se trouver
en déficit hydrique et se rétracter.

Les facteurs anthropiques , qui troublent I'évolution hydrique naturelle du sol, en modifiant
la répartition des écoulements superficiels et souterrains. En général, ils résultent de travaux
d’aménagement comme un drainage réalisé a proximité immédiate de la maison ou encore
la rupture d’'une canalisation enterrée.

En résumé, pour que le phénomeéne de retrait-gonflement ait lieu, il faut deux paramétres : le
sol gonflant comme facteur de prédisposition et la variation hydrique comme facteur de
déclenchement. La classification des sols gonflants fera I'objet de la partie 11.2.5.1..

Dans ce qui suit, le comportement des sols gonflants sera détaillé, on présentera alors les
différents modeles développés afin d’appréhender ou de reproduire leur comportement.
Finalement, on présentera I'état des connaissances relatives a I'évaluation de la variation
verticale (en profondeur) ou horizontal (sous un bati) du profil hydrique du sol.

I.1.1 Description du comportement hydromécanique des sols non
saturés gonflants

Le séchage d’'un sol introduit de I'air dans le milieu, il est donc nécessaire de présenter ici
guelgues notions du comportement des sols non satureés.

.1.1.1 Sol non-saturé

La notion de contrainte effective (o-u,,) a été introduite par Terzaghi (1936) afin de modéliser
le comportement mécanique des sols saturés : "la contrainte a n’importe quel point d'un
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massif du sol peut étre expliquée par la contrainte totale. Si les vides du sol sont remplis par
de l'eau, la contrainte sera composée de deux parties : la contrainte effective et la pression
d’eau identique dans toutes les directions. Cette contrainte effective s’explique par : (0'=0-
Uy,) et gouverne tous les effets mesurables de la variation de la contrainte, comme la
compression, la variation de la résistance au cisaillement, et la variation volumique".

Pour décrire le comportement des sols non-saturés, ou il y a également de l'air en plus de
I'eau dans les pores du sol, la notion de succion qui est la pression négative par rapport a la
pression atmosphérique intervient. La succion est la différence entre la pression d’air et
d’eau (u,-u,) dans les pores. La phase gazeuse (air) investit le sol quand un sol saturé
commence a sécher a partir d’'une pression précise qui est la pression d’entrée d’air sur la
courbe de rétention d’eau qui relie la teneur en eau ou le degré de saturation a la succion (S,
sur la Figure 1.1). Il est classiquement reconnu que le sol devient nhon saturé quand le niveau
de succion dépasse celui de la valeur d’entrée d’air. Autrement dit, un sol atteint un état
hydrique non saturé dés que I'air est présent dans les pores en plus de I'eau (Figure 1.1).

Afin de rendre compte de la contrainte effective dans un sol non-saturé, Bishop (1959) a
proposé I'expression suivante :

o= (c-u,)+ y(u,-u,) Equation I.1

ou (0-uy) est la contrainte nette, y est le parametre de Bishop variant entre 0 (sol sec) et 1
(sol sature). Ce parameétre dépend principalement du degré de saturation et de la nature du
sol (Bishop et Donald, 1961 ; cité par Khalili et al., 2004). Khalili et Khabbaz (1998) ont
analysé 14 cas présents dans la littérature, afin de trouver une relation entre x et la succion
(Figure 1.2).
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Figure I.1. Evolution typique du degré de saturation en fonction de la succion d’un sol non
saturé (Vanapalli et al., 1996)
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Figure 1.2. Relation entre le paramétre de contrainte effective (  X) et la matrice de succion
(Khalili et Khabbaz, 1998)

lls ont constaté que ce parametre varie en fonction de la nature du sol en faisant varier la
succion. Par ailleurs, ils ont constaté une relation unique exprimant ce parametre en fonction

du rapport s/se (s étant la succion et s, la succion correspondante au point d’entrée d’air
(Figure 1.1) :

x=1 pour s < s, (milieu saturé)

0,55
S - P < H
x= (—ej pour s > s, (milieu non sature) Equation [.2
S

Ce principe est critiqué dans la littérature car il ne permet pas de prévoir le phénoméne
d’effondrement d’un sol lorsqu’il subit une humidification sous une charge constante. En effet
I’humidification induit une diminution de succion qui devrait, selon I'équation I.1, entrainer
une diminution de la contrainte effective et donc un gonflement. En réalité, cette diminution
de succion pour un sol subissant une charge constante supérieure a celle de
préconsolidation peut provoquer une diminution brutale de volume appelée effondrement.

Loret et Khalil (2002) ont expliqué le phénoméne d’effondrement en se basant sur le principe
de la contrainte effective. Selon ces auteurs, pour les sols effondrables la vitesse
d’augmentation (ou de diminution) de la contrainte de préconsolidation, et par conséquent la
surface de charge, est supérieure a celle de 'augmentation (ou diminution) de la contrainte
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effective par l'augmentation de la succion. Par conséquent, pendant la phase
d’humidification, quand le sol arrive & une combinaison critique de la contrainte nette et de la
succion, une contraction volumique plastique (effondrement) a lieu.

Certains auteurs (Khalilli et Khabbaz, 1998 ; Wheeler et al., 2003 ; Nuth et Laloui, 2008 ;
Sheng et al., 2008) annoncent qu’il est assez précis de prendre le paramétre de contrainte
effective égal au degré de saturation (y=S;) afin de simuler le comportement mécanique du
sol non saturé. Ce parametre peut étre relié a la succion a travers la courbe de rétention.

1.1.1.2 Comportement monotone du sol gonflant
Plusieurs auteurs ont étudié le comportement mécanique de sols gonflants soumis a une
variation de la succion (Tableau 1.1). Pour cela, ils ont étudié la variation de I'indice des vides
du sol en fonction de la succion imposée. La Figure 1.3 illustre un résultat typique obtenu sur
I'argile de Boom par Robinet et al. (1997).

Indige des vides

Succion (MPa)

Figure 1.3. Variation de I'indice des vides en fonction de la succion pour I'argile de Boom
(gonflante) sous une contrainte verticale (Robinet etal., 1997)

La Figure 1.3 met en évidence trois parties différentes :

e la premiere zone AB correspondant a une faible variation de l'indice des vides en
fonction de la succion, cette zone traduit un comportement élastique de type
surconsolidé, sa pente est notée par « ;

* la deuxieme zone BC correspond a une variation de lindice des vides plus
importante, cette zone présente le comportement plastique normalement consolidé,

avec une pente notée par As :

» latroisieme zone CD avec une faible variation de I'indice des vides, correspond a un
comportement élastique. Normalement le point C présente la limite de retrait et la
variation volumique au dela de ce point est négligeable. Par ailleurs, la pente de la
partie d’humidification (DE) correspond approximativement a celle de (AB).

Comme il est illustré sur la Figure 1.3, une grande partie de la variation de l'indice des vides
se produit sur la partie plastique. Donc afin d’avoir une modélisation réaliste du
comportement des sols non saturés gonflants, il faut prendre en compte les deux pentes du
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comportement volumique du sol, ou autrement dit un comportement élastoplastique (4s , As ).
Plus ces deux pentes sont importantes, plus le sol est gonflant.

Tableau I.1. Quelques travaux réalisés sur le comportement volumique des sols non saturés

Auteurs Matériaux etudiés
Robinet et al. (1997) Argile de Boom
Vicol (1990) Limon de Jossigny
Fleureau et al. (1993) Montmorillonite calcique remaniée
Robinet et Rhattas (1993) Argile de Boom
Fleureau et al. (2002) Mélange de Smectit-Kaolinite (FoCa)
Nowamooz (2007) Mélange de limon de Xeuilley et bentonite

Le seuil entre la partie élastique et la partie plastigue n’étant pas toujours simple a définir,
certains auteurs prennent une pente moyenne qui représente la variation volumique totale du
sol apres avoir subi un cycle de séchage-humidification. Bélanteur et al. (1997) ont présenté
ces pentes pour deux matériaux différents (Figure 1.4) : une argile gonflante (Smectite) et
une argile non gonflante (Kaolinite). Comme il est montré sur la Figure 1.4, un sol plus
gonflant (Smectite) présente une variation volumique plus importante lors d’une phase de
séchage/humidification.

En effet, quand le sol est complétement saturé, I'application de succion produit le méme effet
gue l'augmentation de la contrainte moyenne. Sécher un sol au-dela de son point d'entrée
d'air produit donc un effet identique & comprimer le sol par une contrainte équivalente
(Sheng et al., 2008).

La Figure 1.5 montre la variation de l'indice des vides au cours du chargement a succion
contrélée d’'un essai cedométriqgue sur de la bentonite compactée de Cortijo (Loret et al.,
2003). Sur cette figure, on peut remarquer que la compressibilité du sol diminue avec
'augmentation de la succion imposée, et que la compressibilité devient nulle pour les valeurs
de succion imposée trés élevées. De plus, la pression de préconsolidation augmente avec
'augmentation de la succion imposée. Cet effet de la succion sur la compressibilité et sur la
pression de préconsolidation se traduit par le couplage hydromécanique.
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Figure 1.4. Variations volumiques de sols gonflant et non-gonflant aprés avoir subi un cycle de
séchage-humidification (Bélanteur et al., 1997)
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Figure 1.5. Courbe de consolidation normale pour différentes succions imposées
(Loret etal., 2003)

1.1.1.3 Cycles de séchage — humidification

Dans la nature les sols sont soumis a des cycles de séchage et d’humidification, dus aux
variations hydriques et climatiques saisonnieres. L'étude du mécanisme de retrait-
gonflement in situ montre que linteraction sol-eau induite par les cycles de séchage-
humidification est trés complexe et contient des effets couplés entre la variation de la teneur
en eau, la succion, la contrainte, la déformation et la résistance au cisaillement (Zhan et al.,
2007).

Dans ce contexte Dif et Bluemel (1991) et Al-Homoud et al. (1995) ont détecté une
cumulation du retrait. Par ailleurs, certains auteurs observent un effet opposé. Popescu
(1980) et Pousada (1984) (cité par Alonso et al., 2005) ont observé que I'amplitude du
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gonflement augmente avec le nombre de cycles. lls ont conclu que le comportement cyclique
des sols non saturés gonflants est fonction de leur état initial (teneur en eau et densité seche
initiales).

Plusieurs auteurs (Delage et al., 1998 ; Yahia-Aissa, 1999 ; Tripathy et al., 2002 ; Alonso et
al., 2005 ; Airo Farulla et al., 2007 et 2010 ; Nowamooz et Masrouri, 2009 ; Zemenu et al.,
2009) ont analysé le comportement cyclique des sols gonflants et ont souligné l'effet de
I'état initial du sol.

Alonso et al. (2005) ont réalisé les cycles de séchage-humidification sur un mélange de
bentonite-sable (80% bentonite), avec une pression de préconsolidation égale a 5 MPa. lls
ont réalisé trois séries d’essais cycliques avec des contraintes nettes verticales égales a 96,
196 et 396 kPa. Leur résultat est présenté sur la Figure 1.6 (la déformation positive
représente le retrait). Un retrait cumulé a la fin des cycles de séchage-humidification peut
étre noté. Le comportement volumique du sol devient réversible aprés avoir subi des cycles
de séchage-humidification. L’amplitude de ce retrait diminue avec l'augmentation de la
contrainte appliquée. Airo Farulla et al. (2007) ont observé le méme comportement pour
I'argile de Scaly (Ir = 30% et Gs = 2,78) subissant des cycles séchage-humidification.

196 kPa 396 kPa

£, (%)
tv (7o)
£, (%)

initial point initial point

@ initial point

12 ——— AT T T T 4 — T
0 40 80 120 160 0 40 80 120 16 0 40 80 120 160
Suction, s (MPa) Suction, s (MPa) Suction, s (MPa)
Figure 1.6. Cycles de séchage-humidification pour trois contraintes verticales (Alonso etal.,
2005)

Alonso et al. (2005) concluent que ce retrait cumulé est dépendant de I'état initial (densité et
structure interne) du sol et aussi de la gamme de succion appliquée, qui est élevée dans
I'étude d’Alonso (4-130 MPa). De ce fait, si le sol est initialement lache, il y aura une
diminution cumulée de I'indice des vides a la fin des cycles de séchage-humidification, ce qui
se traduit par un retrait cumulé. Un gonflement cumulé est observable dans le cas d’'un sol
initialement dense soumis a ces cycles. La Figure I.7 montre les résultats pour les deux états
initiaux différents (lache et dense).
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Figure 1.7. Retrait et gonflement en fonction du nombre des cycles (Alonso et al., 2005)

On note sur les Figure 1.6 et Figure 1.7 que lorsque le nombre de cycles augmente, la
variation volumique du sol entre les deux cycles consécutifs de séchage-humidification
devient plus faible. Cela montre la tendance du sol a atteindre un état élastique (réversible)
apres avoir subi quelques cycles de séchage-humidification.

Nowamooz et Masrouri (2009) rapportent les résultats d'une série d'essais hydriques
cycliques effectuée sur le sol naturel du Deffend pour deux densités initiales différentes sous
des contraintes verticales de 20, 40 et 60 kPa, et une pression de préconsolidation du sol de
600 kPa.

Le comportement de deux séries d'éprouvettes (lache et dense) tend vers un état unique et
réversible aprés avoir subi plusieurs cycles de séchage-humidification dans la gamme de
succion imposeée (ici, de 0 & 8 MPa) (Figure 1.8). Par la suite toute imposition de succion plus
élevée que 8MPa, pourrait introduire des variations volumiques plus importantes (plasticité).
Dans la littérature, les seules références dans ce domaine sont issues d'essais en
laboratoire. Il serait tres intéressant de vérifier la validité de ce type de résultat in situ.
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Figure 1.8. Cycles de séchage-humidification appliqués au sol du Deffend (Nowamooz et
Masrouri, 2009)

Dans les exemples illustrés ici, on peut conclure que 'augmentation de la contrainte verticale
diminue I'amplitude du gonflement cumulé du sol et favorise 'augmentation du retrait quel
que soit I'état initial du sol (Dif et Bluemel, 1991).

Tripathy et al. (2002) concluent que sous une contrainte verticale tres élevée, le sol devient
consolidé et compacté, et la gamme de déformation reste toujours dans le domaine
élastique. Delage et al. (1998) et Yahia-Aissa (1999) ont réalisé les cycles de séchage-
humidification sur des éprouvettes de l'argile FoCa fortement compactées (contrainte
compactage = 60 MPa, ) = 19,2 kN/m°). Ils ont constaté I'apparition d’'un comportement
réversible, et ont conclu que si le matériau est fortement compacté, la macroporosité n’existe
pas, alors le comportement du matériau tend vers celui des particules argileuses
(microstructure) dont le comportement est supposé élastique.
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1.1.1.4 Conclusion

Nous avons présenté les points importants du comportement des sols gonflants soumis a
des variations hydriques monotones ou cycliques. Suite a l'application des cycles de
séchage-humidification, I'amplitude du retrait-gonflement est fonction de I'état initial du sol,
en particulier sa densité. Globalement un sol initialement dense aura tendance a avoir un
gonflement cumulé, alors que pour un sol initialement lache, c’est le retrait cumulé qui se
produira.

Quel que soit 'état initial, en augmentant la contrainte verticale sur le sol, le taux de
gonflement diminue et le sol a tendance a manifester un retrait cumulé. Si cette contrainte
appliqguée est trés importante le sol se consolide d'avantage et par conséquent la
déformation engendrée par les cycles hydriques reste moins important.

Dans la nature, en principe, le sol gonflant a déja subi un grand nombre de cycles hydriques.
Sa variation volumique se trouve donc dans un domaine réversible indépendant de I'état
initial dans la gamme des succions déja appliquées. Si par la suite de part un événement
inhabituel (période de sécheresse de forte amplitude et prolongée) une succion plus élevée
est appliquée, le sol manifesterait une variation volumique importante et irréversible. Ceci
pourrait étre a l'origine de nombreux dégats sur les bétis, comme lors des sécheresses
exceptionnelles de 2003 et 2006.

I.1.2 Modélisation du comportement hydromécanique des sols non
saturés gonflants

La modélisation réaliste du comportement du sol non saturé est actuellement I'un des points
importants de la recherche dans le domaine de la mécanique des sols. Ce comportement
devient encore plus complexe quand le sol est gonflant, et ceci se traduit par I'introduction de
parameétres supplémentaires pour appréhender le comportement réel de ces milieux.

Les modéles de sols gonflants s’inspirent généralement des modéles de sols non saturés
non gonflants. Ces modéles peuvent étre classés selon deux critéres :

* la loi de comportement du sol, avec prise en compte ou non de la plasticité
(comportement irréversible). Il existe deux grandes catégories : les modeles élasto-
plastigues (BBM, BExM) et les modeles élastiques non-linéaires (Fredlund et
Rahardjo, 1993 ; Lytton, 1994 ; Vu et Fredlund, 2006, etc.) ;

- approche en contrainte effective 7 = (0~ U) + x(U, ~U,) ou en contrainte nette
(6-u,).

Sheng et al. (2008) ont regroupé I'ensemble des modeles constitutifs existants a l'aide de
trois équations générales (équations 1.3, 1.4 et I.5) :

dN(s de (s) . :
dv= dé )ds— AVP(S)—p—In pd&é—PSds Equation 1.3
_ dN(s) dp’ e (9) .
dv = & ds— A, (S)F -Inp \:jps ds Equation 1.4
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dp ds )
dv=-Ap — - As— Equation 1.5

Ou dv est la variation de volume due a la variation de la succion (ds) et a la variation de
contrainte moyenne (dp) :

Avp est l'indice de compressibilité relatif a la variation de contrainte sous une succion
constante,

b est la contrainte nette moyenne et p’ est la contrainte effective moyenne de Bishop,

Avs est l'indice de compressibilité relatif a la variation de succion sous une contrainte
constante,

N(s) est le volume spécifique du sol lorsque la contrainte moyenne est égale a 1 (unité
de la contrainte).

Ces équations (1.3, 1.4 et I1.5) sont basées sur le modéle élastoplastique de Cam Clay pour
les sols saturés :

dp' . .
dv= —Avp—p' Equation 1.6

p
Les parametres N et Ay dans les équations 1.3 et 1.4 et Ays dans I'équation 1.5 ci-dessus
varient en fonction de la succion.

La contrainte nette ( b ) dans I'équation 1.3 est utilisée dans le modéle de Barcelone (détaillé

dans la partie 81.1.2.1). La contrainte effective moyenne de Bishop de I'équation 1.4 est
utilisée dans les modéles de Kohgo et al. (1993) et Bolzon et al. (1996) (cité par Sheng et al.,
2008) et Loret et Khalili (2002). L'équation 1.5 utilise la contrainte nette et sépare la
compressibilité due a la variation de contrainte Ayp de celle de la succion Ays comme les
modeles de Fredlund et Rahardjo (1993) et Lytton (1994).

L'avantage des deux premiers groupes (équations 1.3 et 1.4) est gu’ils prennent en compte le
couplage hydromécanique dans ce sens que la variation de la succion (hydrique) peut influer
sur I'état de la contrainte (mécanique). En revanche, l'inconvénient est que, dans le sens
inverse, ils ne prennent pas en compte ce couplage. L’équation 1.5 sépare complétement
I'indice de compressibilité d0 a la variation de la contrainte Ayp de celui di a la variation de la
succion Ays. Donc le paramétre Ayp n'est pas forcément une fonction de la succion, ce qui
simplifie le modéle et peut compter comme un avantage en termes de facilité d'usage par
rapport aux deux autres approches. En revanche, la non prise en compte du couplage entre
la partie mécanique et hydrique pourrait étre un inconvénient en termes de validité pour les
sols caractérisés par un couplage important.

Dans le Tableau I.2, nous récapitulons les modeéles du comportement des sols non saturés.
Dans ce qui suit, I'état de l'art concernant les modeles existants et classés selon les
équations 1.3 a 1.5 sera présenté.
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1. Surface d’état

La difficulté de détermination du parametre de Bishop (x) lorsqu’on utilise le concept de
contrainte effective (équation I.1) pour les sols non saturés a mené a l'adoption de deux
variables de contrainte dans le sol. Matyas et Radhakrishna (1968) ont adopté la contrainte
nette (o-u,) et la succion (u,-u,) comme deux variables indépendantes afin de définir le
comportement mécanique du sol non saturé. lls ont ensuite défini le concept de surface
d’état qui consiste a lier I'indice des vides et le degré de saturation a la contrainte nette et a
la succion (Figure 1.9). Le concept de surface d’état a été largement utilisé (Fredlund et
Morgenstern, 1976 ; Lloret et Alonso, 1985 ; FredLund et Rahardjo, 1993). Les modéles de
type surface d’état font partie du 3° groupe de modeles (équation 1.5).

S (b)

net

Figure 1.9. Surface d’état de a) I'indice des vides, b) degré de saturation (Matyas et
Radhakrishna, 1968)

Fredlund et Morgenstern (1976) ont rappelé que la variable de I'état de contrainte doit étre
indépendante des propriétés du matériau, et donc la contrainte effective de Bishop (équation
I.1 et Figure 1.2) ne serait pas convenable. lls ont suivi le méme principe que Matyas et
Radhakrishna (1968) en disant que la contrainte nette (o-u,) gouverne la macrostructure,
alors que la succion (u,-u,) gouverne la microstructure. Lloret et Alonso (1985) ont proposé
plusieurs fonctions analytiques pour la surface d'état. Leurs fonctions étaient basées sur des
résultats expérimentaux pour différents types de sols non gonflants et peu plastiques.

Ensuite, le terme de surface d'état a été rebaptisé surface constitutive. Basé sur ce concept,
Fredlund et Rahardjo (1993) ont développé un cadre complet pour la mécanique des sols
non-saturés. Le modele constitutif de Fredlund et Rahardjo utilise une surface d’état unique
afin de décrire le comportement élastique non linéaire des sols non saturés. Cependant, le
comportement de ces sols est souvent irréversible et nécessite plutét des modéles élasto-
plastiques.

Finalement, la surface d'état classique, a cause de son indépendance du chemin de
contrainte, reste peu utilisée dans la littérature malgré ses facilités pour la modélisation.
Fredlund et Morgenstern (1976) ont réalisé une série d'essais sur l'argile gonflante de
Regina et ont conclu que, sous les conditions de chargement monotone (et non cyclique),
une surface d'état unique peut étre utilisée. Toutefois, en cas de sollicitations cycliques
(hydraulique ou meécanique), chaque cycle nécessite la définition d'une surface d’état
séparée.
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L’effet du chemin de contrainte fera I'objet de la partie § 11.2.3.5.

Zhang et Lytton (2009) ont proposé un concept modifié de surface d’état (§ 1.1.2.2). Cette
nouvelle génération de surface d'état élastoplastique est capable de prendre en compte
I'effet du chemin de contrainte et I'évolution de la surface de charge au cours de chargement
mécanique ou hydrique. Zhang et Lytton (2009) ont pu reproduire les résultats du BBM
(Barcelona Basic Model) de Alonso et al. (1990) pour les sols étudiés.

Selon Zhang et Briaud (2008) l'avantage de la surface d'état est que son application est
possible aussi bien aux sols saturés (s=0) que non saturés (s#0). Vu et Fredlund (2006)
rappellent que I'estimation de la variation volumique d'un sol avec l'approche de surface
d’état devrait étre suffisante pour la plupart des analyses d'ingénierie.

2. Modele de Barcelone BBM

by

Alonso et al. (1990) sont parmi les premiers chercheurs a proposer un modeéle élasto-
plastique intégré pour le comportement volumique et le cisaillement des sols non saturés a la
base des deux variables de contrainte indépendantes : la succion et la contrainte nette. Ce
modele est appelé le modéle BBM (Barcelona Basic Model). Alonso et al. (1990) ont
considéré que l'approche de surface d’état, avec une surface unique constitutive pour décrire
le comportement des sols non-saturés, ne peut pas étre utilisée pour traiter les déformations
irréversibles du sol dues a la décharge (ou I'hydratation) dans le sol, car la dépendance au
chemin de contrainte dans le sol non-saturé n’est pas prise en compte dans I'approche par
surface d'état classique. Par conséquent, plusieurs auteurs (Alonso et al., 1990 ; Delage et
Graham, 1996 ; Wheeler et al., 2003 ; Sheng et al., 2004) ont utilisé la ligne de compression
normale aux differentes succions imposées, A,(s) (équation 1.3) qui diminue avec
'augmentation de succion, afin de développer leur modéle constitutif. I existe différents
modeles élasto-plastiques qui peuvent étre considérés comme des dérivés du modele de
base de Barcelone (Sheng et al., 2008) qui font partie du 1° groupe de modeéles (équation
1.3).

3. Autres Modeéles (contrainte effective)

Dans le contexte d'une modélisation élasto-plastique des sols non-saturés, il existe aussi
plusieurs modéles dans la littérature qui prennent en compte la contrainte effective comme la
variable de l'état de contrainte afin d’expliquer le comportement hydromécanique du sol
(Wheeler et Sivakumar, 1995 ; Loret et Khalili 2002 ; Sheng et al., 2008). Ces modeles font
partie de 2° groupe de modéles (équation 1.4).

Commentaires :

Le Tableau 1.2 synthétise les différents modeles de comportement des sols non-saturés en
précisant le parametre de [l'état de contrainte utilisé. Comme il a été mentionné
précédemment, le débat général des modeles dans la littérature se porte sur le parametre du
modele décrivant I'état de contrainte du sol non-saturé (contrainte effective ou contrainte
nette). Parmi les modéles basés sur la contrainte nette, le modéle d’Alonso et al. (1990,
1999) est actuellement le plus utilisé. Dans le cadre de I'étude du comportement des sols
gonflants, ce modeéle a été modifié et le BExM (Barcelona Expansive Model) a été proposé,
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ce dernier est également capable de modéliser le comportement cyclique des sols gonflants
(Alonso et al.,, 1999). Son défaut général reste le nombre élevé de parametres (22
parameétres) qui ne sont pas aisément accessibles. Ce défaut rend ce modele plus apte pour
le domaine de la recherche que celui de l'ingénierie (les performances et les défauts du
modele de BExM seront détaillés dans la partie suivante). Par ailleurs, le concept de surface
d’état selon certains chercheurs (Vu et Fredlund, 2006 ; Zhang et Briaud, 2008 ; Zhang et
Lytton, 2009) semble étre plus simple et opérationnel dans le domaine de lingénierie,
lorsqu’un simple chemin de contrainte est imposé. Avec les modifications récentes que la
surface d'état a recues par rapport a la dépendance du comportement du sol non saturé
gonflant au chemin de contrainte parcouru, elle semble étre désormais un outil de
modélisation satisfaisant. De plus, elle produit des résultats comparables aux modéles de
BBM et de BExM avec des chemins de contrainte complexes.

Parmi les modéles se basant sur le principe de la contrainte effective, le modele de Khalili et
Lloret (2004) semble le plus compétant car il arrive a expliquer le phénomene
d’effondrement. Malgré ses points forts, il n’est pas tout a fait adapté aux sols gonflants. La
capacité de ce modele pour modéliser le phénoméne de gonflement n'a pas encore été
verifiée dans la littérature.

Par ailleurs, il existe plusieurs méthodes empiriques d’estimation de I'amplitude de retrait ou
de gonflement. Ces méthodes ne prennent pas en compte le couplage hydromécanique du
sol non saturé gonflant. Elles ne seront donc pas utilisées dans cette étude. Cependant,
elles fournissent une premiere idée de l'ordre de grandeur du retrait ou du gonflement. Le
Tableau 1.3 récapitule les travaux et les méthodes empiriques utilisées dans la bibliographie
pour les sols gonflants. Ces méthodes sont détaillées dans I'annexe 2.

Par la suite, nous détaillerons les modéles du comportement des sols non saturés plus
adaptés pour les sols gonflants.
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Tableau 1.2. Modéle du comportement des sols non saturés

Référence

Etat de contrainte

Observation

Bishop (1959)

Contrainte effective simple

Il n’est valable que dans le domaine purement élastique

Matyas et Radhakrishna (1968)

Contrainte nette et succion

Fredlund and Morgenstern
(2977)

Deux variables de I'état de contrainte
indépendantes

N’importe quelle bi-combinaison de ces trois
parameétres : g, U,, Uy

BBM (Alonso et al., 1990)
BExM(Alonso et al., 1999)

Contrainte nette et succion

Parmi les premiers modeles basés sur I'état critique

Wheeler et Sivakumar (1995)

Contrainte nette et succion

Le modéle développé de BBM afin de rendre compte du
degré de saturation

Lytton (1994)

Contrainte nette et succion

Loret et Khalili (2002)

Contrainte effective et succion en tant que
paramétre d’écrouissage durcissant

Il est capable de modéliser I'effondrement et le
durcissement liés a la succion

Weeler et al. (2003)

Contrainte effective de de Bishop et succion

Il est capable de rendre compte de la boucle
d’hystérésis dans la courbe de rétention (isotopique)

Nuth et Laloui (2008)

Contrainte effective générale

Le modele élastoplastique en utilisant seulement une
variable de I'état de contrainte

Sheng et al. (2004, 2008)

Contrainte de Bishop et succion

Basé sur le modéle développé par Wheeler et al. (2003)
en modifiant la contrainte déviatorique
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Tableau 1.3. Méthodes empiriques existantes pour les sols gonflants et les paramétres essentiels utilisés

Référence Paramétre(s) Définition Observation
Indice de succion : la pente de la variation de | a : facteur de compressibilité (1< a <0)
Johnson et Snethen (1978) 1 . ; _
Cy I'indice des vides en fonction ds}]sa succion, B : pente de la courbe de rétention
approximativement par : Cy = 1008
Wang et al. (1990) C La pente de la courbe indice des vides- log
9 ' m (succion matricielle)
La pente de déformation volumique en Ae
McKeen (1981) y fonction du log (succion) 1+ e - Ladeformation volumique
0
Wray (1998) h h : succion
E = Ipt —10 Ipt = Ip Mass < 425um
Brackley (1983) F 10 Mass,,
Ip : indice de plasticité
Philipponnat (1991) R La pente de la courbe gonflement-contrainte Cette pente est comparable avec l'indice de
PP g (Pression de gonflement) compression C. des sols saturés
. , _ La pente de la déformation uniaxiale
Zerhouni et Bigot (2000) R (cedométrique) en fonction de la teneur en eau
Méthode de PVR (2003) £ La pente de la courbe de teneur en eau en
(Potential Vertical Rise) w fonction de la déformation volumique
SFG, Sheng et al. (2008) Mo Avs L’indice de compressibilité en fonction de la Ces deux paramétres varient

contrainte et de la succion

indépendamment
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1.1.2.1 Modéle de Barcelone (1990-1999)

Ce modele, appelé BBM (Barcelone Basic Model), a été initialement concu pour les sols non
saturés (Alonso et al., 1990), ensuite il a été modifié pour les sols gonflants (Alonso et al.,
1999) et nommé BExM (Barcelone Expansive Model). C'est un modeéle élasto-plastique
prenant en compte le couplage hydromécanique. L'originalité du modéle BExM est
I'apparition de deux fonctions Sl et SD dans le plan succion-contrainte nette (Figure 1.10), qui
délimitent deux niveaux structuraux : microstructure et macrostructure. La ligne Sl (Suction
Increase) explique le phénoméne de retrait associé a une augmentation de la succion. La
ligne SD (Succion Decrease) explique le phénoméne de gonflement associé a une
diminution la succion. L’évolution de ces deux lignes peut modifier la surface de charge (LC),
'augmentation de la succion fait élargir cette surface, alors que la diminution de la succion a
un effet inverse. L'influence de la variation de succion sur la surface de charge se traduit par
un couplage hydromécanique. Dans ce modéle la microstructure est supposée saturée et
élastique. Par conséquent l'incrément de la déformation microstructurale ne dépend que de
la contrainte effective dp’ = d(p-pw) = d(p-pat Pa —Pw) = d(p+s). La ligne NL (Neutral Line)
peut étre tracée, sur cette ligne p+s = constant et donc il n'y a pas de déformation sur cette
ligne. La Figure 1.10 illustre la surface de charge du modéle de BBM et celle du modéle de
BEXM.

(a) (b)

| @ Current stress state C |

LC

st )"

g, -

G
S
Cuamn

ERsbLE
neguon Lc

MICROSTRUCTURE ()}

- ":'!Hﬂ.LCJnH.LSOHOVW

[ B

Figure 1.10. Surface de charge (a) BBM, (b) BExM

Dans le modele BExM, afin d’évaluer le gonflement sous une contrainte constante, la
déformation élastique microstructurale est exprimée a partir de I'équation suivante :

ds

deg, = kg———
SO + Patm

vm

Equation 1.7

ou Ks est l'indice de compression élastique par rapport a la variation de succion, s, est la
succion initiale et Pgun est la pression atmosphérique. La déformation élastique
macrostructurale est donnée par la relation classique d’Alonso et al. (1990) :
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degy, = —+— Equation 1.8

ou K =

A+e)p o - 0+ &)(ST Pum)
et Ns T
K K

S

avec K lindice de compressibilité (macro) vis-a-vis de la contrainte moyenne. L’'indice des
vides total est la somme des indices des vides micro- et macroscopique : e= eyt+en. Cette
distinction de deux indices des vides a été proposée pour la premiére fois par Brackley
(2973).

La déformation élastique totale peut alors étre calculée a partir de la formule suivante :
dey = dey, +deygy, Equation 1.9

La pente de compression de succion dans le domaine plastique est représentée par A(S)
(Figure 1.11).
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Humidification

Indice des vides
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.

Limite de retrait

. ) "
0.6 1 Limite entre micro/macro -— H

0,4 T T T T
0,01 0.1 1 10 100
Succion (MPa)

Figure 1.11. Variation de I'indice des vides en fonction de la succion pour un sol gonflant
(Nowamooz, 2007)

La variation de la contrainte nette de préconsolidation est donnée par la surface de charge
LC (Figure 1.10) dans le plan de (p,s) :
M0)-«x
P, = pc(&j As)=x Equation 1.10
Pe
Avec A(s)= M O)fr +(1-ne ¥]

ol po est la contrainte de préconsolidation & I'état saturé, p. est une contrainte de référence,
A(0) est la pente de la droite de compression vierge dans le plan indice des vides contrainte
a I'état saturé, B est un parameétre contrélant le taux d’augmentation de la raideur avec la
succion, r est le parametre définissant la rigidité maximum du sol (rapport de A(s —» »)/A(0)),

A(0O) la pente de compression normale sous une succion nulle.
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Quand ces deux courbes sont activées, la déformation plastique sera provoquée. Si la
surface de charge traversée est Sl une contraction (retrait) du matériau va avoir lieu, alors
gue si SD est dépassée la tendance est a I'expansion (gonflement).

Les déformations macrostructurales irréversibles ¢}, sont liées aux déformations élastiques

réversibles microstructurales € , grace a deux fonctions de couplage macro/micro (f, et fp)
qui sont dépendantes du rapport de (po/po), Po étant la contrainte de préconsolidation
actuelle en fonction de la succion actuelle se situant sur la courbe de LC. Les fonctions f et fp
ne sont accessibles que par des essais cycliques de séchage-humidification.

def, = f,de Equation 1.11
del, = fodes, Equation 1.12
Afin de simplifier la détermination des paramétres élastiques de la phase microstructurale,
Alonso et al. (1999) ont fait les hypotheses suivantes :

» la microstructure est supposée saturée, et sa déformation purement élastique est
contr6lée par la variation de la contrainte effective ;

* le comportement de la microstructure est indépendant du comportement de la
macrostructure, l'inverse n’étant pas vrai.

Ces hypothéses résultent de I'expression suivante pour la déformation élastique volumique

due a la variation de la succion d'une valeur initiale s; a une valeur finale s; pour une
contrainte appliquée constante :

K P25
1+& p+s

det =

vm

) Equation 1.13

e . . , . . g s s .
avec d€.y la déformation élastique microstructurale, &, I'indice de compressibilité élastique
microstructurale, et ey I'indice des vides initial.

Le Tableau 1.4 résume les paramétres d’entrée nécessaires au modele de Barcelone (BExM)
et le modéle de BBM et les essais associés.
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Tableau 1.4. Paramétres de modéle de Barcelone (Mrad, 2005)

Modéle Paraméire Unité Essais nécessaires
M -} 3 essals triaxiaux classiques
Cam-Clay modifié g (-}
= HE ":LDJ E y un essai de thargemenﬂdéchargement S0US une
= succion nulle
P (MPa)
r -} au moins deux essais de
Jij (MPa') | chargement/déchargement sous succion controlée
dont le chemin de contrainte est entiérement
M= B P: (MPa) compris dans le domaine élastique
i . un essai comportant un cycle de succion sous uneg
o () charge veriicale constante
k {-) essais de cisaillement a différenies succions
5 (MPa) un essai d'humidification/drainage sous une faible
charge veriicale constante
un essai de drainage /umidification sous une faible
5p (MPa) charge veriicale constante
i Jis OU a ()
Jn. i ou by (=)
BExH"’ .}’i'_{. |E."JI CILI C"! I:_":l
Joo. Xy OU & () un essal comportant des cycles hydriques sous une
Jou. Jp OU ap () charge verticale constante
g foz OU Bp )
kpoOucp -
¥p Oudp -
Ko )

Performances et limites du modéle BExM

L’application des surfaces des charges SD et S| dans le modéle BExM permet de prédire
respectivement le gonflement et le retrait irréversibles. Ce modele est pratiquement le seul
permettant de modéliser la variation volumique au cours des cycles de séchage-
humidification en intégrant I'influence de la charge verticale (les fonctions f, et fp). Le fait
d’introduire le rapport de préconsolidation (Py*/Py) dans ce modele permet d'intégrer I'effet
de la densité (état initial) sur le comportement hydromécanique.

Sur le plan de succion-contrainte nette (s-p) ce modele fait I'hypothése que la surface de
charge NL est inclinée a 45° Cette hypothése demande que la microstructure reste toujours
saturée quelle que soit la succion, ce qui n'est pas forcément vérifié en particulier dans la
haute gamme de succion.

Le modele ne donne aucune information sur la variation de la teneur en eau. Le couplage
hydromécanique du modéle n’est valable que dans le sens hydrique vers mécanique, ce qui
veut dire que I'état hydrique (SD et Sl) peut modifier la surface limite de contrainte (LC), mais
linverse n’est pas applicable.

BBM et BExM supposent que la pente de compressibilité par rapport a la succion dans le
domaine plastigue As, est constante sous différentes contraintes verticales. Cependant
guelques résultats expérimentaux (Wheeler et Sivakumar, 1995 ; Thu et al., 2007 ; Wang et
al., 2008) ont montré que cette pente varie en fonction de la charge.
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BEXM reste le modéle le plus utilisé dans la littérature pour les sols gonflants. Il est le seul
capable de modéliser le comportement cycliqgue. Malgré ses bonnes capacités, a cause du
nombre de paramétre utilisé (et par conséquent le nombre d’essais nécessaires), il est
surtout utilisé dans le domaine de la recherche, et seulement pour quelques projets de
l'ingénierie.

1.1.2.2 Surface d’état modifiée (Zhang et Lytton, 2009)

Comme il a été discuté précédemment la surface d’état relie I'indice des vides a la contrainte
et a la succion. Zhang et Lytton (2009) ont proposé une surface d'état élastoplastique pour
laguelle la surface élastique évolue au cours du chargement hydrique ou mécanique et la
surface plastique est stationnaire. Cette nouvelle surface d'état est capable d'expliquer la
dépendance du comportement du sol non saturé gonflant au chemin de contrainte et
I'évolution de la surface de charge en fonction de I'application de la charge ou de la succion.
Ce modéle est basé sur le concept proposé par Delage et Graham (1996) et il utilise
certaines équations et notations du modele BBM.

Delage et Graham (1996) ont présenté la variation volumique élastique et élastoplastique du
modele BBM dans l'espace p-s-v (Figure 1.12), avec p la contrainte nette, s la succion et v le
volume spécifique (v = 1+e). Sous la condition de contrainte isotrope, le comportement
hydromécanique est délimité dans cet espace par des surfaces élastiques (LSY) et les
surfaces plastiques dans la direction de I'axe du volume (v). La combinaison de ces surfaces
dans la direction de v prend en compte I'écrouissage positif et un comportement de
durcissement au fur et & mesure que la contrainte et la succion augmentent (la surface LSY
s’élargie lorsque l'indice des vides diminue). Delage et Graham (1996) ont proposé trois
chemins de contrainte sur la Figure 1.12 pour le point O se trouvant a l'intérieur de la surface
de charge élastique LSY1.

* Le chemin OAB suit une augmentation de contrainte nette depuis le point O. Ce
chemin croise la surface de charge au point A et crée la déformation plastique
jusqu’au point B. Lors du passage de contrainte du point A au point B, la surface de
charge s’élargie par la loi d’écrouissage jusqu’a LSY3.

» Le chemin OCD suit une augmentation de succion qui croise la surface de charge au
point C. Depuis le point C, toute succion supplémentaire imposée crée un
écrouissage et par conséquent la surface de charge s'élargie. Il est a noter que
I'élargissement de la surface de charge provoqué par I'augmentation de succion est
moins important que celui provoqué par 'augmentation de charge.

» finalement le chemin OEF suit une diminution de succion (humidification) qui aboutit a
une diminution brutale du volume se traduisant par le phénoméne d’effondrement
entre les points E et F.
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Figure 1.12. Représentation (a) des surfaces de charge (LSY), (b) de la surface plastique
correspondante dans I'espace p-s-v (Delage et Graham, 1996)

Inspiré par le concept du comportement hydromécanique du modéle de Barcelone, Zhang et
Lytton (2009) ont proposé leur surface d'état modifiee appelée MSSA (Modified State
Surface Approch). Zhang et Lytton (2009) ont délimité trois zones sur la surface d'état selon
le comportement élastoplastique du modele de Barcelone (Figure 1.13) :

» surface élastique (AFIH) ;
» surface plastique effondrable (FIJG) ;

» surface plastique gonflante (HCJI).
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Stress path 1: ACD(G)E
Stress path 2: A(FG)B

Figure 1.13. Présentation schématique de la surface d’'état élastoplastique (Zhang et Lytton,

2009)

L’évolution de ces surfaces en fonction de différents chemins de chargement dans le modéle
MSSA se fait selon les régles suivantes :

Les surfaces plastiques (effondrable (FIJG) et gonflante (HCJI)) sont des surfaces de
compression vierge et restent toujours stationnaires et uniques si le chargement est
isotrope. Cependant leurs frontieres avec la surface élastique (lignes Sl et LC)
peuvent s’élargir due a une diminution de lindice des vides e. Cela prendra en
compte I'écrouissage du sol.

Quand I'état de contrainte du sol est dans le domaine élastique, ou que le sol subit
une décharge/humidification depuis les courbes LC et Sl respectivement, le
comportement du sol est réversible et la surface élastigue va de méme rester
stationnaire.

Quand I'état de contrainte du sol est sur les courbes LC et Sl, une application
supplémentaire d'une charge ou d'une succion vers le domaine plastique va
engendrer un décalage vers le bas de la surface élastique (agrandissement). De
nouvelles courbes d'écrouissage LC et Sl vont étre formées le long des frontiéres
entre la nouvelle surface élastique et les surfaces plastiques (effondrable et
gonflante) existantes.

Les équations de ces différentes surfaces sont les suivantes :

Surfacélastiquee= G -« Inp—« In(s+ p,, ) Equation 1.14

+ .
Surface plastiqueffondralé:e=C, —«, In(ﬂ) —/I(s)ln(i) Equation 1.15

at C
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Surfacelastiqugonflant:e= C, —« Inp—A; In(s+ p,, ) Equation 1.16

ou C,, C, et C;ssont les constantes a évaluer.

Les autres parametres sont ceux utilisés dans le modéle de BBM :
Pa: est la pression atmosphérique (souvent égale a 100 kPa),
pc est une pression de référence,

Kk et ks sont les pentes dans les plans e-p et e-s respectivement dans le domaine
élastique,

As est la pente de la compression normale dans le plan e-s (dans le domaine
plastique),

A(s) est la pente de la compression normale dans le plan e-p (dans le domaine
plastique) en fonction de la succion qui peut étre évaluée par I'équation 1.10 proposée par
Alonso et al. (1990).

La Figure 1.14 présente les pentes utilisées dans les équations 1.14 et I.15.

%
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Figure 1.14. Courbes de compression pour les sols saturés et non saturés (Alonso et al., 1990)

La détermination de la courbe LC se fait de la méme facon que dans le modele de Barcelone
avec I'équation 1.10.
La ligne Sl est une constante et peut étre déterminée par I'équation suivante :

s= 272(C3 C1)/(As7ks) b = congante Equation 1.17

Un exemple de I'évolution de la surface LC est présenté sur la Figure 1.15-a. Il est a noter
gue la nouvelle surface élastique est toujours paralléle a la surface élastique initiale. La
nouvelle courbe LC est lintersection de cette nouvelle surface élastique et de surface

plastique stationnaire (LC, dans la Figure 1.15-a).
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Figure 1.15. (a) Evolution de la surface de charge LC utilisant le concept MSSA pour un sol non
gonflant, (b) utilisation du concept MSSA pour modéliser le comportement d'un sol gonflant

Avec ce concept de I'évolution de la surface de charge, le modéle modifié de la surface
d’'état (MSSA) arrive a expliquer la dépendance entre le comportement du sol non saturé
gonflant et le chemin de contrainte. Nous reviendrons sur ce point dans la partie 11.2.3.5

L'avantage du modéle MSSA est qu'il rend le concept de surface d’état plus opérationnel
gue le concept de surface d'état classique. Pour utiliser ce nouveau concept, il faut

déterminer les sept parametres du modele de BBM (k, As, A(), p; , Pc,Betn).

La Figure 1.15 compare également le comportement d’'un sol non saturé non gonflant et celui
d’'un sol non saturé gonflant et montre la différence essentielle du comportement entre ces
deux sols. Cette différence est la pente de compressibilité par rapport a la succion. Cette
pente (ks ou As,) est trés importante pour un sol gonflant, et se modélise seulement avec le
modele BExM. De plus, l'autre performance du modéele BExXM est son aptitude a modéliser le
comportement cycligue du sol gonflant. L'approche de surface d’état modifiée (MSSA) peut
reproduire les deux types de comportement pour un chargement monotone. Dans le cas
d’'une étude cyclique, le modéle BExM reste le plus pertinent.

1.1.2.3 Modéle de Fredlund et Rahardjo (1993)

Ces auteurs ont utilisé la contrainte nette (o-u,) et la succion (u,-u,) pour décrire le
comportement du sol non-saturé. lls ont développé un modele élastique non linéaire, basé
sur le concept de surface d'état, pour modéliser le comportement hydromeécanique des sols
non satures.

La Figure 1.16 montre les états hydriques et mécaniques du sol in situ et la surface d'état
appropriée. Cette figure montre la nécessité de prendre en compte la variation de contrainte
dans le sol en fonction de la profondeur afin de calculer la variation volumique induite par
une variation de succion. Le concept de surface d’'état utilisé dans ce modéle estime la
variation volumique du sol a partir de son état initial (les points a, b et ¢ sur la Figure 1.16-b)
et son état final (points a’, b’ et ¢’ sur la Figure 1.16-b). Par ailleurs, ce modele ne prend pas
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en compte le chemin de contrainte, autrement dit la surface d’état est unique quel que soit le
chemin de contrainte.
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Figure 1.16. (a) Etat du sol in situ , (b) surface d’état appropriée (Fredlund et Rahardjo, 1993)

lls indiqguent que le phénomene de gonflement peut étre décrit comme un phénomeéne
élastique non linéaire dans le cadre de la théorie de la consolidation des sols non saturés. Ils
supposent que le sol est isotrope, que la phase air est continue, et que les particules du sol
ainsi que I'eau dans les pores sont incompressibles.

Fredlund et Rahardjo considérent qu’'un sol non saturé est composé de quatre phases dont
deux, le squelette et I'eau adsorbée, ont une variation volumique nulle. Les deux autres
phases (air et eau libre) sont régies par les lois d’écoulement. Donc la variation volumique
est décrite par :

AV, AV, AV,
= +

Vo Vo Vo

Equation 1.18

ou V, est le volume initial du sol, V, est le volume des vides, V,, est le volume de la phase
d'eau libre et V, est le volume de la phase air. Cette équation indique que les trois variations
de volume AV,, AV,, AV, sont liées. La variation de volume V, est liée aux variations de la
contrainte nette (0-u,) et de la succion (u,-uy,) par I'intermédiaire de I'équation suivante :

av,
VO

=m; dg, -y, )+nid(u, -u,) Equation 1.19

Une équation similaire est formulée pour calculer la variation du volume d’eau :
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Mo = d6, - u ) +nf'd(,-u,)
Vo

my® et my” sont les pentes de la variation volumique pour les phases solide et eau libre

respectivement en fonction de la contrainte nette, m,°® et m," sont les pentes de la variation

volumique pour les phases solide et eau libre respectivement en fonction de la succion,

(Figure 1.17). Les lois de comportement de la partie solide et du volume d’eau d’'un sol non

saturé sont présentées sur la Figure 1.17.

Equation 1.20

AVy AV
Constant void Vo v
ratio plane ~._ mi=m, Constant water °  m¥=m,
W D = content plane ™~ L --—-— o
Saturated condition gl Dry condition e T
Amil<| my (S= C[} aturated condition 2~~~
- = 100%) —— st
‘Unsaturated |"/ m [>|m}
(S < 100%) \Unsaturated
(S < 100%)
my =0
—_—
Matric suction, (ua - Uw)

(b)

Figure 1.17. Surfaces constitutives d’un sol non saturé (a) la phase du squelette solide, (b) la
phase d’eau (Fredlund et Rahardjo, 1993)

En utilisant ces deux pentes my° et m,®, Fredlund et Rahardjo ont défini le module élastique
mécanique (E) et le module élastique hydrique (H) pour des conditions de chargement
uniaxial, biaxial ou triaxial. Ces modules sont présentés dans le Tableau I.5.

Tableau 1.5. Relations entre les paramétres fondamentaux de I'élasticité et les coefficients de
compressibilités (Fredlund et Rahardjo, 1993)

Stress stale vanables Coefficient of volume change functions Elasucity parameter functions

Three-dimensional (3D} loading

(Omean — 1 )i (ly — W hap ook de, _ 0434 C, o L=
' N gean — My ) U+ €0) (Gpean — 1) nij
dE 0434 C 3
ms = = = — H=—
Tl —uwhy (L eg) G — 1) m
Ky loading, one-dimensional (113
oy — 1 )s (1 = i e dEy _ D43 C: E ={E + WKl = 2u)
L Mg, — i) 1+ eg) o, — i) (I =pimy
JE, 0.434 [ O 1= 0+ )

mip == -
iy = iy hp (1 + &) (g = it hp

Plane strain loading, two dimensional (210

(G e — 1,0 (0 — 1y )op iy = .IHE, +&y) 0.434 C,
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Il est a noter que C, et Cs sont les pentes Ny et m; respectivement dans I'échelle

logarithmique (Figure 1.18) et peuvent étre mesurés au moyen d'un essai cedométrique ou
triaxial a succion contrdlée. On remarque également sur la Figure 1.18 que la pente Cs
diminue en augmentant la succion et que la pente C,, diminue en augmentant la contrainte
nette (couplage hydromécanique).

Yoid ralio

Figure 1.18. Présentation des pentes de compression par rapport a la contrainte nette et la
succion (Fredlund et Rahardjo, 1993)

La relation constitutive pour la déformation du sol non-saturé a été décrite par I'équation
incrémentale suivante :

1+ d(u, —u,,
dgij = EH d(aij _djua)_%d(akk -3, )é-u +%5ﬂ

ou gjestla composante de tenseur de contrainte totale, oy=( oxt0oy+0,),

Equation 1.21

E est le module élastique par rapport a la contrainte normale,
H est le module élastique (hydrique) par rapport a la succion,
et | est le coefficient de Poisson.

Le coefficient de Poisson n’est pas constant pour le sol non saturé, il peut varier en fonction
de la contrainte nette et de la succion (Vu et Fredlund, 2004). Il est généralement admis que
ce coefficient augmente par l'augmentation de la contrainte nette et par la diminution de la
succion. Plusieurs chercheurs prennent cette valeur constante égale a 0,3 dans les analyses
numeériques (Vu et Fredlund, 2004 ; Alonso et al., 1990).

Le modéle de Fredlund et Rahardjo utilise deux modules élastiques pour les parties hydrique
et mécanique qui sont completement séparées (dans la définition de module élastique, les
pentes C, et Cs ne sont pas reliées entre elles). Par conséquent, ce modeéle convient plutot &
un calcul non couplé.
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1.1.2.4 Modéle de Vu et Fredlund (2006)

Basé sur le modele de Fredlund et Rahardjo (1993), Vu et Fredlund (2006) ont proposé des
fonctions mathématiques de surface d’état pour les sols gonflants. Dans cette optique, Lloret
et Alonso (1985) avaient déja proposé des fonctions mathématiques de surface d'état pour
les sols non saturés et non gonflants. Vu et Fredlund (2006) ont jugé que ces fonctions
devaient étre continues afin d'étre dérivables. lls ont proposé six fonctions pour les sols
gonflants dont les deux les plus utilisées (Unsat-1, Unsat-6) sont présentées et comparées
avec d’autres fonctions existantes dans la littérature et récapitulées dans le Tableau I.6.

Tableau 1.6. Fonctions de surface d’état pour des sols non saturés gonflants ajustées pour le
sol de Regina (Vu et Fredlund, 2006)

1D Function Fitting parameters
Fredlund (1979) e=a+blogia—u)+cloglu, —u,) a= 1071 b =-0.027: ¢ =-0.024
Lloret and Alonso (1985) e=a+blog (o—u )+ clog(u, —u,) a=1.186; b =-0D.091: ¢ =-0.083: d = 0.034
+ dlog (o= u, ) log (i, — w,)
Fredlund (20006) o %2 2 a; = 1205, ay = =5.2%1077; by = <0.724;
e=a+bln {] + l—(}\ ] +d ]n[l + E] } by, = 0.292; ¢ = 0.011: dy = 0.705;
) % dy = -0.287; = 0.010

where a = a; + agluy — )i b = by + by In (1, — 0,):

d=dy+dsln (s, — ie,)
Unsat-1 e=a+blogl +(a—t)+clu, —u,l] a= 1186 b =-0.092: ¢ = 0610

Insal- 2= 1.350; b = -0.095; c = 49.722;
Hae f=u+hlng[”C.m_”“”m”“_”‘*"} ldl=34.5$1;1'=;}1?35:1rr44.”
I+ flo— g )+ gy, — i) g = 822x10~

La Figure 1.19 montre un exemple de la surface ajustée proposée par Vu et Fredlund (2006)
sur le résultat cedométrique a succion contrdlée du sol de Regina. La Figure 1.19—b montre la
performance de chaque fonction présentée dans le Tableau 1.6. On peut remarquer que la
surface unsat-6 a la meilleure performance d'ajustement (le coefficient R?). Par ailleurs, le
nombre élevé des parametres utilisés dans cette fonction limite son intérét. En revanche, la
surface unsat-1 n’a que trois paramétres a évaluer et a une capacité de modélisation du
comportement hydromécanique tout a fait comparable a la fonction Unsat-6 (Figure 1.19-b).

€Y (b)

125 .t ; J | | | |
? | : Unsalf

Unsai-1

Fradiund (20008)

_,,_,.
] |
— }—

Indice des vides

Llorat and Alonzo (1985) I

Fradlund (1979) ]
05 06 0.7 08 05 1.0
R?

L ABD
—"200
250 Contraints [kPa]

0

Succion [kPa) 400 300

Figure 1.19. (a) Exemple de la surface d’état ajustée sur les résultats expérimentaux d’'argile de
Regina par I'équation Unsat-1, (b) performance d’ajustement (Vu et Fredlund, 2006)
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Il est a noter que les fonctions de surface d'état présentées par Vu et Fredlund (2006)
prennent en compte I'évolution de la compressibilité en fonction de la succion (couplage
hydromécanique). Sur la Figure 1.19-a, on peut remarquer que les pentes de compression
initiale dans les plans de l'indice des vides-succion et I'indice des vides-contrainte diminuent
en augmentant respectivement la contrainte nette et la succion.

Vu et Fredlund (2006) ont conclu que ces surfaces d’état (Unsat-1 et Unsat-6) présentent le
comportement exact du sol non saturé gonflant pour une variation de contrainte monotone.
La Figure 1.19-a illustre ce comportement pour des valeurs croissantes de succion (séchage)
pour les différentes charges appliquées. Il est évident que pour une phase d’humidification, il
faut ajuster une autre surface basée sur les résultats expérimentaux avec des valeurs
décroissantes de la succion. Due a I'existence d’une hystérésis entre la phase de séchage et
la phase d’humidification, la variation volumique sera différente pour ces deux chemins
hydriques parcourus par le sol.

L'avantage de ce modele est sa simplicité et sa capacité a modéliser le comportement du sol
gonflant. Son défaut est qu’il ne délimite pas la partie élastique de la partie plastique, le
comportement sur une surface unique reste donc réversible. Par conséquent, ce modeéle est
considéré élastique non linéaire méme si la surface retenue modélise la déformation
plastique du sol. De plus, la dépendance de l'indice des vides au chemin de contrainte n’est
pas prise en compte dans ce modele.

1.1.2.5 Conclusion

Les méthodes empiriques fournissent une premiere idée de I'ordre de grandeur du retrait ou
du gonflement. En revanche, elles ne prennent pas en compte le couplage hydromécanique
des sols non saturés gonflants (Ces méthodes sont présentées dans I'annexe 2)

Le modele le plus élaboré pour étudier le comportement hydromécanique des sols gonflants
est le modéle BExM. C'est le seul modéle capable de modéliser différents cycles de
séchage-humidification. Malgré ses capacités de modélisation il est utilisé dans le domaine
de la recherche et peu utilisé dans les projets d'ingénierie a cause du grand nombre de
parameétres qu'il nécessite. Cependant, le concept de surface d’état semble étre pertinent
pour des chemins de contraintes simples, sans cycle de séchage-humidification. Le nouveau
concept de surface d'état élastoplastique (MSSA) est capable de prendre en compte I'effet
du chemin de contrainte, et pour les sollicitations non cycliques, il produit des résultats
comparables a ceux de BBM et BExM.

Danse cette thése afin d’étudier le comportement des sols gonflants, le concept de la surface
d’état élastiqgue non linéaire, proposé par Vu et Fredlund (2006) sera retenue qui prend en
compte le couplage hydromécanique du sol. La capacité de ce modéle sera comparée avec
le modéle BExM pour un sol gonflant.

I.L1.3  Evolutions verticale et horizontale du profil hydrique du sol

Les mouvements différentiels provoqués par le retrait-gonflement du sol doivent étre pris en
compte dans la conception des fondations superficielles, des trottoirs, des canalisations, des
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routes, et des pistes d’atterrissage des aéroports. Ces mouvements différentiels sont dus a
éventuellement une hétérogénéité du sol et en grande partie a la variation de la succion
dans le sol et sous ces ouvrages. Afin de prédire ces mouvements, il faut donc connaitre la
variation de la succion en :

e surface;
» profondeur (profil vertical) ;
e sous un ouvrage (profil horizontal).

Le profil hydrique obtenu sera utilisé par la suite dans les modéles de linteraction sol-
structure développés dans le chapitre 1.

La profondeur active, le long de laquelle il y a une variation de succion, dépend de la nature
du sol et de son état (densité et teneur en eau), des conditions climatiques, du temps, de la
présence d’'une couverture en surface (une fondation, un trottoir, etc.) et de la végétation.
Rama Rao et Krishna Rao (1998), Fredlund et Rahardjo (1993) ont montré que 80 % du
gonflement se produit sur 50 % de la profondeur active. Le plus grand risque de variation
volumique d’un sol argileux gonflant se produit dans les deux premiers metres de profondeur
(Osman, 2007).

Terzaghi et al. (1996) regroupent les activités modifiant le profil hydrique (diminuant la
succion) du sol de la maniéere suivante :

» les opérations en surface du sol comme les excavations qui peuvent changer le
drainage et la pénétration de I'eau en surface,

« I'élimination de la végétation et I'arrét de la transpiration des arbres,
» la construction d’une structure qui couvre la surface du sol et empéche I'évaporation,

» larrivée de d'eau par les canalisations ou les égouts, et la fuite d’'une conduite
souterraine,

» l'aménagement et l'irrigation excessive.

Le standard australien (AS2870 1996) propose une gamme de variation de succion dans la
nature entre pF 3 (98 kPa) et pF 5 (10 MPa) comme les limites de séchage et
d’humidification en surface (pF=Logq(s(kPa))+1), ou pF = Log 10 (succion en cm d’eau)

Naiser (1997) a récapitulé les différentes valeurs de succion du sol non saturé (Tableau 1.7).

Tableau 1.7. Valeurs de succion selon différentes conditions (Naiser, 1997)

Cas in situ Succion (pF)
Capacité de champs 2,5
Limite d’humidité pour les argiles 2,5
Limite de plasticité 3,5
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Point de flétrissement des plantes 4,5

Séchage a l'air 6,0

Séchage a I'étuve 7,0

Pour le standard australien, la profondeur active en site urbain est comprise entre 1,5 et 3,2
m en fonction du climat de la zone. Cette profondeur peut atteindre plus de 3 m pour les
climats arides, et surtout en présence d’arbres.

En général, la valeur maximale de l'intensité de la succion en surface du sol correspond au
point de flétrissement des plantes. Le point de flétrissement d’'une plante correspond a la
succion maximale qu'elle est capable de développer. Si la succion naturelle devient
supérieure au point de flétrissement de la plante, celle-ci meurt. La valeur correspondant a
ce point a été rapportée par plusieurs auteurs qui sont majoritairement d’accord sur des
valeurs comprises entre pF 4,2 et 4,5 correspondant a une gamme de 1,5 & 3,2 MPa dans le
sol (Terzaghi et al, 1996, Long, 2006 ; Hemmati, 2009 ; Osman, 2007).

Les mesures réalisées grace aux capteurs de mesure d’hygrométrie (Humitube) sur le site
du Deffend sont illustrées sur la Figure 1.20 (Vincent et al., 2006). On observe effectivement
que la couche supérieure du sol (3 m) subit une variation visible de la teneur en eau, alors
gu’en profondeur, la variation saisonniére de la teneur en eau est négligeable.

Profils hydriques mesurés au Deffend
(grappe Forét)
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Figure 1.20. Variation de la teneur en eau en profondeur (Vincent et al., 2006)

Morris et al. (1992) considérent que les conditions climatiques n’influencent la succion du sol
gue sur une faible profondeur. En dessous de cette profondeur, la variation de la succion est
linéaire jusqu’a s’annuler au niveau de la nappe. Pour une profondeur donnée z, Morris et al.
(1992) ont proposé la relation linéaire suivante pour la variation de la succion :

Z2

s= SO(l_W) Equation 1.22
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ou w est la profondeur de la nappe phréatique, z est la profondeur et Sy est la succion en
surface.

Ici, il est intéressant de donner les équations qui relient la succion en profondeur au temps
(racine du temps) vois les travaux de Magnan ou méme le rapport ARGIC

Etatd'équilibre de
la succion

Figure 1.21. Variations du profil hydrique et de la contrainte totale
La Figure 1.21 montre le profil hydrique du sol en présence de la happe et son influence sur
la contrainte totale. Comme on peut le voir sur cette figure, il y a une variation saisonniére de
la succion le long de la couche superficielle, puis la variation de la succion est linéaire
jusgu’au niveau de la nappe. Selon ces variations, on peut définir un état d’équilibre de la
succion en surface qui est la moyenne des succions maximale et minimale au cours de
'année (Walsh et al., 2009).

Un exemple de calcul du profil de succion et de son état d’équilibre est détaillé dans I'annexe
6, avec le logiciel PlawFlow.

1.1.3.1 Evaluation du profil hydrique vertical

La profondeur au-dessus de laquelle il y a une variation saisonniére de la succion est
variable dans la littérature en fonction du climat et du site étudié. Cette profondeur est
estimée a environ 10 m pour le site de Denver par Walsh et al. (2009), de 3 a 5 m par la
méthode de PTI (1994, 2004), de 1,2 & 9 m pour les sites de Texas, Dallas, Houston, San
Antonio et Denver, par Mckeen et Johnson (1990), et de 1 a 5 m pour les sites de
Newcastle, Melbourne et Adelide, par Maisa et al. (2004) (Figure 1.22). Maisa et al. ont noté
que cette profondeur varie chaque année. Pour un site résidentiel, cette profondeur est
inférieure @ 3 m, mais elle peut varier en fonction des fissures en surface, de la présence
d’'arbres, de la perméabilité et de la propriété gonflante des sols. Vincent et al. (2006) ont
remarqué que le retrait hydrique n’est pas observé au-dela de 2,5 m de profondeur en-
dessous de la fondation dans les sols argileux et que le tassement qu'il engendre décroit
quasi linéairement depuis la surface naturelle du sol jusqu’a cette profondeur.
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Lytton (1997) a supposé qu’en cas de présence d'arbres, la profondeur active (Znax) peut
étre 0,6 m au-dessous de la racine la plus profonde.
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Figure 1.22. Profil de la succion pour différents sols (Maisa et al., 2004)

Selon une étude menée par Fondasol (2007), cette profondeur active est de 1,5 a 2 m dans
la région parisienne et de 3 m dans le sud de la France. lls rapportent que cette profondeur
peut atteindre de 5 a 7 m en Tunisie ou le climat est aride.

Dans ce qui suit, une méthode analytique d’évaluation de cette profondeur sera discutée.

L'équation de la diffusion uni-axiale est présentée par Mitchell (1979) dans I'équation
suivante (voir annexe 3) :
d°u L fxt) _1au

— =—— Equation 1.23
ox p a ot

PYu

S

saturée (p) et la capacité de rétention (c), u est la succion et p est défini tel que :

p= (lghy /0434) Equation 1.24

avec a = coefficient de diffusion [m?/s] = exprimé en fonction de la perméabilité non

Mitchell (1979) a défini également la capacité de rétention de I'hnumidité qui est la pente de la
courbe de rétention avec la succion exprimée en pF.

= —dW = 1
(o du Equation 1.25

w étant la teneur en eau.

Le coefficient de diffusion peut étre aussi défini en fonction de la conductivité hydraulique.
Brooks et Corey (1964) ont proposé la relation empirique suivante entre la diffusivité et la
conductivité hydraulique :
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1

g\

a(@)= Ks -6 Equation 1.26
PA(E, -6,)\ 6, -6,

ou Ksest la conductivité hydraulique saturée,
6, est la teneur en eau volumique résiduelle,
Os est la teneur en eau volumique a I'état saturé,

B et A sont des parametres de calage.

En considérant le flux dans deux autres directions, I'équation générale (1.32) de la diffusion
devient :

9%u N 9%u N 9%u L f(xyzt) _1du

Equation 1.27
ox? oy’ 0z p a ot a

Mitchell (1979) a également établi un essai afin de mesurer le parametre a. L’explication
détaillée de l'essai et des modifications récentes apportées a la méthode de mesure se
trouvent essentiellement dans les travaux de Aubeny et al. (2003) et Mabirizi et Bulut (2010).

McKeen et Johnson (1990) considérent une variation saisonniére sinusoidale de la succion
en surface selon quelques mesures in situ aux Etats-Unis (Figure 1.23). Selon ces
observations, ils ont approximé la réponse homogéene de I'équation 1.23 par :

u(o,tF U + U cos@mt) Equation 1.28

Avec U, : la succion a I'état équilibre pour la profondeur active (moyenne de la succion
maximale et minimale),
Uo : 'amplitude de la variation de la succion,

n : la fréquence (cycle par an),

t:le temps.

Figure 1.23. Observation de la variation saisonniére sinusoidale de la succion en surface
(McKeen et Johnson, 1990)
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En utilisant la transformée de Laplace, Mitchell a développé la réponse générale de
'équation 1.23 ou la succion est exprimée exponentiellement dans le massif du sol en
fonction de la profondeur et du temps :

u@zr=u, —AUex%— {[Mj | }z}co%an— ij | }z} Equation 1.29
(44 o

ou u(zt): succion en fonction de la profondeur et du temps,

Ue: succion a I'état équilibre pour la profondeur active (moyenne de la succion
maximale et minimale),

AU : amplitude de la variation de succion a la surface,
n : nombre de cycles par an,

o : coefficient de diffusion du sol (m2/s). McKeen et Johnson (1990) définissent ce
paramétre entre 0,00024 et 0,004 cm?'s (0,79 & 12,6 m?/an),

t : temps (année),
z : profondeur (m).

Le coefficient de diffusion a contréle directement la profondeur de la zone active et la vitesse
d'écoulement (Lytton, 1994 ; McKeen et Johnson, 1990 ; Aubeny et Long, 2007).

Pour ce parameétre, Lytton (1994) a proposé la formule suivante :

a= 00029 000016%s)y 00124a,,) . _
Equation 1.30
Ss=- 2029 01539 %) 0117p %3} 00684%#200)
ou LL :la limite de liquidité,
Y : Tindice de compressibilité de la succion,
Ip : 'indice de plasticité,

#200 : le pourcentage de sol passé a travers le tamis #200 correspondant a un
diamétre de 80 um.

Sridharan et Gurtug (2004) ont étudié le pourcentage des particules fines de six sols
gonflants. La Figure .24 montre la corrélation entre les indices d’Atterberg et le pourcentage
des particules fines (inférieure a 80um) a l'issue de leur étude.
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Figure 1.24. Corrélation entre l'indice de plasticité et la limite de liquidité avec le pourcentage
de particules fines des sols argileux

L'équation 1.29 permet de modéliser le profil de succion en fonction du temps. Les
enveloppes (extrémes) de ces profils de succion sont indépendantes du temps. Ils peuvent
étre déterminés en calculant le temps pour lequel la dérivée de I'équation 1.29 est nulle, ce
qui conduit a :

05
)
t et a—

Avec les équations 1.29 et .31 on obtient I'enveloppe de la succion en fonction de la
profondeur z :

z Equation 1.31

05
u(z)=s iAuexp[—(Mj z] Equation 1.32
a

Le signe négatif est utilisé pour le cas d’'une humidification. La différence entre le maximum
et le minimum des enveloppes pour une profondeur donnée est la variation maximale en
succion, AUpay :

05
AU . = Muexp[—(ﬂj z] Equation 1.33
a

Si la variation maximum de la succion, AU, en-dessous de laquelle le mouvement est
considéré comme insignifiant, est définie, cette valeur peut étre substituée dans I'équation
1.32 pour déterminer la profondeur de la zone active saisonniére z, de la maniére suivante :

24u
In
— (Auman

z, = ——"% Equation 1.34

a
/nn
a
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Plusieurs auteurs considerent AU,.x €égale a 10 % de la variation de succion en surface
(McKeen et Johnson, 1990 ; Aubeny et Long, 2007 ; Wray et al., 2005). Compte tenu de
cette approche et en utilisant une fréquence de séchage-humidification, n=1, Briaud et al.
(2003) ont démontré que la zone active ne dépend que du coefficient de diffusion, qui est un
parametre spécifique du site. Cette zone peut donc étre estimée simplement par la relation
suivante :

z = 13Va Equation 1.35

La Figure 1.25 illustre la variation de la profondeur active en fonction du coefficient de
diffusion (équation. 1.35).
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Figure 1.25. (a) Variation de la profondeur active en fonction du coefficient de diffusion (b)
Exemple de I'enveloppe et du profil hydrique (Briaud et al., 2003)

L’équation 1.29 est définie en fonction de AU et U,. Cette équation fait I'hypothese que U, est
la moyenne des extrémes humide et seche de la succion. Il est admis qu’'en I'absence de
données mesurées, pour estimer une valeur de la succion d’équilibre, une valeur moyenne
de la succion maximale et minimale en surface peut étre utilisée (McKeen et Johnson, 1990).
Cette hypothése est cohérente avec un régime climatique contenant des périodes humides
et séches de durée a peu prés égale. Toutefois, dans un climat humide, la succion
d'équilibre U, sera beaucoup plus proche de la valeur extréme de I'humidification Uy, et
dans le climat aride elle sera plut6t proche de Ugy qui est la valeur extréme de séchage.
Cela met en évidence la nécessité d'utiliser une moyenne pondérée en temps de la succion
de surface afin de connaitre la succion d’'état d’équilibre.

Aubeny et Long (2007), en utilisant une moyenne pondérée en temps de la succion de
surface mesurée dans la base de données de McKeen et Johnson (1990), ont proposé un
parameétre climatique (r) qui caractérise la condition aux limites de la succion par la relation
suivante :

r=t,Nn=(U,~U)/(Uy ~U,) Equation 1.36

ou tyy estle temps d'application de séchage (année),
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n est la fréquence des cycles d'humidification-séchage dans I'année,

Uwet €t Ugy sont des valeurs extrémes de I'’humidification et du sechage respectivement
en surface.

Aubeny et Long (2007) ont resume les valeurs des conditions aux limites (Uye €t Ugy) €t la
succion d'équilibre (Ue) par rapport aux valeurs existantes dans la littérature. Ils ont indiqué
que la succion d’équilibre varie généralement d’'une valeur légerement supérieure & 1000
kPa dans les climats arides, a un peu moins de 100 kPa dans les climats humides. Une
limite humide réaliste de la succion est d'environ Uy = 10 a 30 kPa. La valeur maximale de
Uay est controlée par le point de flétrissement de la végétation locale qui est rapporté a
environ 3000 kPa.

En considérant ces valeurs de référence (U, et Ugy) pour les conditions aux limites, on peut
estimer les valeurs typiques du parametre climatique : r = 0,25 pour un climat humide, 0,5
pour un climat semi-aride et 0,75 pour un climat aride. La Figure 1.26 montre les enveloppes
de succion correspondant & ces conditions.

Depth, ¥ (m)

6
1 1.5 2 2.5 3 3.5 4
Suction, u (Jog-kPa)

Figure 1.26. Enveloppes caractéristiques de succion pour les climats humides, semi-arides et
arides (Aubeny et Long, 2007)
Un exemple du profil sinusoidal de succion en surface et en profondeur grace a la relation de
Mitchell (équation 1.29) est illustré sur la Figure 1.27. La simplicité et la capacité du modele
de Mitchell dans les problemes pratiques d’ingénierie le rendent populaire par rapport aux
autres méthodes empiriques comme celles de Totoev et Kleeman (1998).
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Figure 1.27. (a) Profondeur active, (b) Variation sinusoidale de la succion en surface et en
profondeur

1.1.3.2 Evaluation du profil hydrique horizontal

Tel que discuté précédemment (8 1.1.3.1), le coefficient de diffusion a joue un réle important
dans l'analyse du profil de succion. El-Garhy et Wray (2004) ont étudié la variation de
distance de l'influence de la succion sous la fondation en utilisant ce méme paramétre. lls
ont proposé une relation empirique provenant du résultat de sept différents sites avec
différentes conditions climatiques :

ool 3]

Cl= 2204 a )% Equation 1.37
C2= 0633 )™

ou: em (edge moisture) est la distance horizontale de variation de la succion depuis
'extrémité de la fondation a un point sous la fondation ou la variation de la succion est
négligeable (m),

AU est 'amplitude du changement de succion en surface,
et C1 et C2 sont des constantes.

McKeen et Johnson (1990) proposent la formule suivante :

L,=z,-D Equation 1.38
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ou z, est la profondeur active,
et D est la profondeur d’encastrement de la fondation.

Selon El-Garhy et Wray (2004), la méthode de McKeen et Johnson est sécuritaire et prédit
des valeurs supérieures a celles mesurées.

Al-Qadad (2009) a étudié I'évolution de la succion sous la maison (Figure 1.28-a) pour 4
points en champ libre loin de la maison, champs libre A, a I'extrémité du bati B et au milieu
de bati C. Il a conclu que la variation hydrique au milieu du bati est négligeable, et pour une

fondation & semelle filante la distance sous le bati qui subit la variation hydrique peut
atteindre la largeur de la fondation.
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Figure 1.28. Evolution de la succion sous le béti a) en fonction du temps, b) Influence de la
présence de la structure (Al-Qadad, 2009)

La Figure 1.28-b montre l'influence de la construction d’'une zone étanche sur I'évolution de la
succion. La tendance de diminution de la succion sous le bati est plutét parabolique et la
distance e, augmente en fonction du temps d’imposition de succion.

Selon Chao et al. (2006), pour un profil de sol libre (sans batiment) le temps nécessaire pour
gue le sol atteigne son gonflement maximum dépend fortement de la nature du sol et de ses
propriétés hydriques, de la condition hydrologique du site et de I'épaisseur de la couche
d’argile.

Overton et al. (2006) ont modélisé par éléments finis I'évolution du profil hydrique du sol en
fonction du temps. Leurs résultats montrent clairement I'évolution des profils hydriques dans
les deux sens vertical et horizontal (Figure 1.29).
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Figure 1.29. Variation de la teneur en eau volumique pendant 100 ans sous différents points du
modele (Overton et al., 2006).

lIs ont conclu, comme attendu, que la variation hydrique est négligeable au milieu du bati
(point D). La profondeur de variation hydrique dépend aussi de I'épaisseur de la couche
argileuse. Dans la Figure 1.29, ils illustrent I'évolution du profil pour une couche d’argile de 3
m. lls ont affirmé que cette profondeur d'évolution du profil dépend largement de la
caractéristigue du climat du site, de la condition de drainage, de I'épaisseur de couche
argileuse et de la nature de la couche argileuse. Mais en général la variation hydrique au
centre sous le bati (point D) est négligeable par rapport a celle aux extrémités.

L2 Conséquences sur les maisons

Ce sont essentiellement les maisons individuelles qui sont les plus touchées par le
phénoméne de retrait-gonflement. En effet, elles induisent de faibles contraintes sur le sol,
et, d0 au couplage hydromécanique (8 I.1), le sol présente une amplitude de variation
volumique plus importante quand il est moins chargé. De plus, les maisons individuelles sont
trés souvent en magonnerie. Or, la magonnerie posséde une faible résistance a cause de la
défaillance du systéme de joints en mortier vis-a-vis de la traction. De plus, les maisons
individuelles touchées par ce phénoméne ont souvent une profondeur d'assise de la

fondation pas assez suffisante (Annexe 12), ce qui expose leur fondation & une grande
variation hydrique proche de la surface.

Une étude menée par Fondasol (2009) sur les trois régions Midi-Pyrénées, PACA et
Bourgogne montre que les batiments légers de type RO, R+1 et R+1 partiel représentent
entre 76 et 93% des maisons sinistrées (Annexe 13).

Lors de I'étude des dégats provoqués par le phénomeéne de retrait-gonflement sur des béatis
individuels, les défauts de conception ou de construction sont considérés comme facteurs de
prédisposition (8§ 1.1). L'importance de ce facteur a été mise en évidence par les études
menées en 1990 par 'Agence Qualité Construction (CEBTP, 1991). Ces études montrent
que la plupart des sinistres concernent des maisons individuelles dépourvues de chainage
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horizontal et fondées sur des semelles continues peu ou non armées et peu profondes (40 a
80 cm). A partir des diagnostics de terrain, on peut classer les défauts de structures par
ordre d’'importance décroissante :

- absence ou faiblesse du chainage,

- insuffisance ou variabilité de I'encastrement de la fondation,

- faiblesse du systeme de fondation,

- absence de joints de rupture entre des différentes parties,

- différence des profondeurs d’assise et de la raideur des fondations.

I.2.1 Description des dommages

Comme il a été mentionné précédemment, le dommage provoqué par le retrait-gonflement
se manifeste tout d’abord par la présence de fissurations sur les facades des maisons. D'une
maniere générale, une courbure concave du terrain génere des fissures inclinées,
concentrées vers le bas de l'ouvrage et orientées depuis les extrémités inférieures de
l'ouvrage vers son centre (Figure 1.30-b). Une courbure convexe a un effet contraire, avec
des fissures concentrées dans la partie supérieure de la structure et orientées depuis le
centre de l'ouvrage vers ses extrémités supérieures (Figure 1.30-a).
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Figure 1.30. Comportement d’une structure vis-a-vis de la courbure du terrain (Neuhaus, 1964
cité par Deck, 2002)

Boscardin et Cording (1989) illustrent l'orientation et la localisation des fissures selon la
courbure et le mode de sollicitation sur la Figure 1.31 (flexion ou cisaillement). lls ont
modélisé la structure comme une poutre sur appuis simples subissant une courbure de
terrain convexe. Ce mode de courbure de terrain a une bonne concordance avec l'action de
retrait-gonflement qui fait tasser les extrémités des batis dans un climat tempéré.
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Figure 1.31. Fissurations selon le mode de sollicitation fléchissant et de cisaillement (Boscardin
et Cording, 1989)

1.2.1.1 Exemples

Dans le cas d'un retrait-gonflement, ce sont les extrémités du bati qui subissent plut6t la
variation volumique. Par conséquent, les déplacements provoqués par le retrait-gonflement
correspondent au cas des Figure 1.30—a et Figure 1.31. Deux exemples de désordres sur les
maisons sur I'angle du mur sont présentés sur la figure suivante.

La présence des ouvertures (fenétres, portes, etc.) favorise le passage des fissures par ces
endroits qui présentent une zone de faible résistance en traction.

(a) | W B

Figure 1.32. Exemples de désordre provoqué par le retrait-gonflement, fissuration sur I'angle du

mur (a) et (b) en bas, (c) www.qualiteconstruction.com) et (d) en haut
La Figure 1.32-a et b montrent un exemple de désordre en bas d’'un béati qui aboutit a une
ouverture de fissure égale a 20 mm sur la facade. Les Figure 1.32-b et ¢ montrent les
fissurations en haut de batiment avec les mémes sens d’orientation que celle sur la Figure
1.32-a.
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Lors d’'un gonflement aux extrémités du béti, un mode de propagation des fissures comme
celui illustré sur la Figure 1.30—b est attendue. Dans le cas d’'une présence de facteurs locaux
comme la végétation, les désordres peuvent étre localisés. La présence d’'un arbre proche
du centre de la maison peut provoquer des tassements comme ceux de la Figure 1.30-b.

1.2.2  Prévision des dommages

L'objectif de nos travaux de recherche est d'évaluer la possibilité de prévision des
dégradations des batiments soumis aux mouvements des terrains engendrés par le retrait-
gonflement. Pour ce faire, dans un premier temps, on doit choisir un modéle convenable de
comportement pour le sol s'il est gonflant. Par la suite le comportement des batiments vis-a-
vis de I'action du retrait-gonflement doit étre étudié afin d’en déduire un facteur indicatif de la
conséquence du retrait-gonflement sur le bati. Ce facteur indicatif doit étre comparé a un
critere de dommage afin de finalement pouvoir estimer l'intensité du dommage subi par le
bati. L’étude du comportement du bati vis-a-vis du mouvement de terrain sera présentée
dans la partie 1.2.3. Dans ce qui suit, le critere de dommage et les classes de dommages
seront détaillés.

1.2.2.1 Définitions du tassement différentiel, de la distorsion, et de la
déflection

La Figure 1.33 illustre la définition du tassement différentiel, de la distorsion et de la
déflection. Vis-a-vis des structures, I'amplitude absolue des tassements n’'a qu'une
importance secondaire car généralement les efforts induits par les tassements dans les
batiments dépendent de l'intensité des tassements différentiels entre différents points de la
structure (Magnan, 2006). Cette différence entre les tassements de deux points A et B est
appelée tassement différentiel : SAB = sA — sB (Figure 1.33). C’est cette amplitude qui
conduit a des efforts importants dans le batiment, puis a sa fissuration ou sa rupture apres
un certain seuil. Le caractére différentiel des tassements des sols naturels se comporte de la
maniére suivante :

- les sols sont toujours hétérogenes, méme dans I'emprise d’'un batiment (variabilité de
leurs caractéristiques mécaniques, de leur nature ou de leur épaisseur) ;

- l'action du batiment sur le sol n'est jamais homogéne (variabilité des contraintes
apportées au sol ou des perturbations hydriques liées a la présence du batiment) ;

- l'accés plus ou moins facile de I'eau aux différents points du sol sous le bati.
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Figure 1.33. Déformations caractéristiques des batiments soumis a des mouvements
différentiels du sol (Magnan, 2006)

Dans le cas du retrait-gonflement, le sol aux extrémités du bati est plus exposé a la variation
hydrique qu’en son centre. En effet, du fait d’'un retard du séchage entre le sol au bord et au
centre de la fondation, la variation hydrique n’est pas uniforme. Cette variation hydrique non
homogéene sous le bati provoque un tassement différentiel qui est a I'origine de nombreux
préjudices sur les structures. Les dégats se manifestent en termes de fissuration des
facades qui, comme on I'a vu auparavant, peuvent varier entre les microfissures et des
fissures avec une largeur de quelque cm pouvant annuler le bon fonctionnement du bati. En
général, le rapport du colt de réparation sur le colt de construction des maisons
individuelles est important. Le colt moyen de réparation des fissurations dues au retrait-
gonflement des sols pour une maison individuelle s’éléve a plus de 10 000 € (Vincent et al.,
2006). C’est la raison pour laquelle I'étude du retrait-gonflement sous les batiments reste un
point essentiel pour appréhender le comportement du bati vis-a-vis de cet aléa, et d’estimer
in fine la vulnérabilité des maisons existantes congues sur différents types de sol gonflant.

D’autres paramétres caractéristiques des tassements différentiels des structures sont aussi
utilisés pour déterminer les déformations admissibles en fonction du type des constructions
et des ouvrages : distorsion angulaire w, déflexion relative A/L, indice de courbure I, (Figure
1.33). La distorsion angulaire w, égale au tassement différentiel de deux points divisé par leur
distance horizontale, est souvent utilisée pour décrire les tassements différentiels
admissibles pour les structures d’ouvrages et de batiment.

A titre indicatif, le Tableau 1.8 montre quelques ordres de grandeur des distorsions
angulaires admissibles. Dans cette étude, cette distorsion angulaire ou la déflexion relative
écrit par le rapport de A /L sera utilisé. A est la déformée de la structure et L est sa longueur.
Plusieurs échelles de dommage existent dans la littérature en fonction de ce paramétre et
des désordres associes.
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Tableau 1.8. Quelques ordres de grandeur des distorsions angulaires admissibles (Magnan,
2006).

Distorsion

angulalre w Commentaires

Ouvrages d'art courants, a poutres continues,
de 14 4 15 m de portée ;

w=1/350 3 1/250 | Quvrages en béton arme,
w=1/200 23 1/150 | Ouvrages en béton précontraint.

w = 1/200 Ouvrages en métal.
Batiments

w > 17750 Le fonctionnement des mecanismes sensi-
bles aux tassements est perturbe.

= 1/600 Des désordres apparaissent dans les structu-
res aux entretoises.

w > 1/500 Des fissures apparaissent.

w = 1/300 Les premieres fissures dans les murs pan-

neaux peuvent apparaitre; des difficultés
sont possibles avec les ponts roulants.

w = 1/250 L'inclinaison des constructions hautes et
rigides peut devenir visible,
o> 1/150 Des fissurations considérables peuvent

apparaltre dans les panneaux &t les murs en
briques ; des dommages structuraux sont a
craindre pour tous les batiments,

Afin de quantifier les dommages subis par un batiment et provoqués par le mouvement du
terrain, plusieurs auteurs (Boscardin et Cording, 1989 ; Burland, 1995 ; Boone, 1996, 2001 )
ont considéré le batiment comme une poutre au sens de la théorie des poutres (Euler et
Bernoulli), et quand l'effort de cisaillement devient déterminant la théorie de poutre de
Timoshenko (1957).

Par exemple, dans le cas d'un affaissement minier, Burland (1995) a utilisé un déplacement
(A) imposé a la poutre pour modéliser I'effet de la courbure du terrain et une déformation
horizontale est imposée. Les déformations finales dans la structure sont alors comparées a
des valeurs seuils, définissant un critere de rupture de la structure, afin de définir un niveau
de dommage.

Les structures sont modélisées par des poutres homogénes, de comportement élastique
linéaire isotrope (module de Young « E » et module de cisaillement « G »), de dimension L
(longueur) sur H (hauteur) et d’épaisseur unitaire. La poutre repose sur deux appuis simples
et est chargée verticalement par un effort ponctuel « P » ou réparti « q » représentant son
poids.

76



7 Y
000ooooggo
DO[]O0000JOCE

¢) état actuel du batiment

d) illustration de fissures dues & la déformation
'r — en traction(moment fléchissant )

a) dimensionnement de la structure

W c) illustration de fissures dues & la déformation

b) la structure subit a la flexion en cisaillement(effort tranchant )

Figure 1.34. Modélisation d’'un batiment par une poutre (Burland et al., 2004)

Burland et al., (2004) imposent une déflexion (A) au centre de la poutre afin de modéliser
l'effet de la courbure du terrain. Cette déflexion imposée mobilise deux modes de
déformation de la poutre : un mode de déformation de type flexion et un mode de type
cisaillement (équation 1.39 et Figure 1.34). On en déduit une relation entre A, E, G, Pou q, L
et H (Timoshenko, 1957 ; équation 1.40).
2
6_2/ :—l(M N alEQO Bal) '
ox* EO AlG 0 Equation 1.39

ou y est le déplacement vertical, M est le moment fléchissant, V est I'effort de cisaillement, E
est le module de Young, G le module de cisaillement, | est le moment d'inertie de la section
et a est le ratio entre la contrainte de cisaillement maximale et la contrainte de cisaillement
moyenne (a = 3/2 pour une section rectangulaire).

A_ PO*T | 120r(ED
L 48E0[  L’[HG

A _ 590° { , 48 ED

} pour une charge ponctuelle
Equation 1.40

= our une charge répartie
L 384E0 5L2[|-|E63}IO g P

ou L est la longueur et H la hauteur de la poutre.

La méthode analytique de Burland et al., (2004) est simple et opérationnelle pour calculer la
déflexion relative d’'un béti par rapport au déplacement imposé. Cette méthode est valable
pour les valeurs de L/H supérieures a 2.

1.2.2.2 Catégories de dommages

Le critere de dommage présente les valeurs seuils du tassement différentiel a partir
desquelles les dégradations d’'une maison en macgonnerie seraient imminentes. Pour ce
faire, il est nécessaire de définir des échelles de dégradation appropriées permettant de
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distinguer différents degrés d'endommagement. Dans le cas d’'un mouvement de terrain, plus
particulierement le retrait-gonflement, le critere de dommage mesurable sur le bati est
I'ouverture des fissures.

Deck (2002) a résumé sept échelles de dommages existantes dans la littérature.
Généralement, la démarche la plus couramment adoptée afin de définir une échelle de
dommages est de chercher des valeurs seuils des mouvements des terrains, correspondants
a un niveau de dégradation d'un type de construction. Le degré de précision de ces
démarches varie selon trois aspects: le nombre de niveaux de dégradation définis, la
typologie du béti et le nombre de seuils correspondant a différents mouvements. Le Tableau
1.9 montre I'échelle la plus utilisée et assez précise présentée par Burland et al. (1995). Cette
échelle comprend six niveaux de dommage du béati.

Tableau 1.9. Echelle de classification des dégradations (Burland, 1995)

Classification des

: : Descriptions
dégradations *
Négligeables Fissures superficielles inférieures a 0.1 mm

trés légéres Fissures légéres facilement traitées par des travaux de décoration. Dégradations

généralement restreintes aux finitions des murs intérieurs. Une inspection attentive peut
révéler des fissurations extérieures dans les murs en briques ou les macgonneries. Les
fissures typiques atteignent 1 mm.

Légéres Fissures faciles a combler. Une redécoration est généralement nécessaire. Des fissures
récurrentes peuvent étre masquées par des alignements appropriés. Les fissures peuvent
étre visibles a l'extérieur et certaines reprises peuvent étre nécessaires pour assurer
I'étanchéité. Les portes et fenétres peuvent coincer largement. Les fissures typiques
atteignent 5 mm

Modérées Les fissures nécessitent d'étre ouvertes et traitées par un macon. Reprise nécessaire des
murs en briques extérieurs avec possibilité d'une petite quantité a remplacer. Les portes et
fenétres coincent. Les canalisations peuvent étre rompues. Les fissures typiques sont
comprises entre 5 et 15 mum ou plusieurs d'environ 3 mm.

Séveéres D'importants travaux de réparations des murs sont nécessaires. nécessitant parfois une
démolition partielle. en particulier autour des portes et fenétres. Les portes et fenétres sont
tordues. le sol notablement incliné. Les murs sont hors d'aplomb ou bombés. perte de
portance de certaines poutres. Le service des canalisations est interrompu. Les fissures
typiques sont comprises entre 15 et 25 mm. mais dépendent également de l'espacement
entre fissures.

Tres séveres Une réparation majeure de l'ouvrage est nécessaire. nécessitanf une reconstruction partielle
ou totale. Perte de portance des poutres. les murs penchent dangereusement et nécessitent
d'étre étayés. Les fenétres sont rompues et tordues. Risque d'instabilité. Les fissures
typiques sont supérieures a 25 mm. mais dépendent l'espacement entre fissures

1.2.2.3 Valeurs seuils pour la prévision des dommages au bati

Afin de quantifier les dommages subis par le batiment dus a un mouvement de terrain, les
échelles de dégradation des béatiments définies dans la partie précédente doivent étre
associées aux valeurs seuils du mouvement de terrain.

Ces valeurs seuils sont soit des résultats d'essais expérimentaux sur des murs en briques
reconstitués pour l'expérience, soit consécutifs a des observations et des expertises
d'ouvrages dégradés.

Dans le cas du retrait-gonflement, Mouroux et al. (1988) ont proposé des valeurs seuil A/L
associées aux différents niveaux de dégradation du bati (Tableau 1.10).
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Tableau 1.10. Echelle de dommage (Mouroux et al., 1988)

Valeur du mouvement J _
‘ Deésordres constates
differentiel unitaire

1,/1000 Fissuration des platres.
Seuil de fissuration dans les structures constituées de cadre béton arme
1/600
avec enftretoise (structures hyperstatiques de types portiques).
1,/500 Limite pour les batiments ou une fissuration n'est pas admissible
) Limite 4 partir de laquelle il faut s'attendre 4 une fissuration des murs
1,/300
porteurs sur semelles filantes (semelles continues sous les murs).
Fissuration des murs porteurs sur semelles continues, les poutres entre
1/250 les poteaux qui reposent sur semelles isolées commencent a perdre leur
portance.
Fissuration importante dans les murs porteurs et dans les murs de
remplissage en briques entre poteaux. Les poutres entre poteaux perdent
1/150 une grande part de leur portance. Les structures hyperstatiques se sont

souvent rompues. Limite a partir de laquelle les dommages de structure
deviennent tres grave et peuvent parfois conduire a l'instabilité générale

cdu batiment par rupture ou déboitement de ses éléments porteurs.

1.2.2.4 Conclusion

Différentes échelles de dommage existent dans la littérature pour différents mouvements du
terrain. Le critere mesurable comme le niveau de dommage sur le bati est I'ouverture de
fissure. Dans le cas du retrait-gonflement, I'échelle de dommage proposée par Mouroux et
al. (1988) basée sur I'expertise des maisons sinistrées semblent étre la plus pertinente.
Cette échelle comprend six niveaux de dommage qui sont compatibles avec les valeurs
seuils préconisées par I'Eurocode 7.

1.2.3 Interaction sol-structure

La performance d'une fondation au cours de sa durée de vie dépend a la fois de I'action de
la superstructure et de la réponse du sol en contact. L'interdépendance du comportement
mécanique entre le sol sous la fondation et la structure est appelée "interaction sol-
structure".

Les fondations transmettent la charge appliquée par la structure au sol en mobilisant sa
résistance. Ce dernier a un comportement élastoplastique complexe vis-a-vis de la charge
transmise. Par ailleurs, le phénoméne d'interaction sol-structure est fortement affecté par la
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raideur de la structure qui dépend des matériaux de construction, de sa géométrie et de la
méthode de construction.

Afin de simplifier les actions du béti dans I'analyse de I'interaction sol-structure, il est courant
de modéliser le batiment (ainsi que la fondation filante) par un élément de poutre caractérisé
par une rigidité (El) et de modéliser le sol comme un milieu élastique homogéne et isotrope
(Burland et al., 1977 ; Potts et Addenbrooke, 1997 ; Bowles, 1996; Frantziskonis et Breysse,
2003 ; Franzius et al., 2005 ; Dimmock et Mair, 2008 ; Deck et Singh, 2010). La majorité des
solutions traitant la poutre posée sur la fondation élastique est basée sur le théoreme
d’Euler-Bernoulli ou la déformation due au cisaillement est négligée (Morfidis et Avramidis,
2002).

Le résultat de ce genre d’analyse porte sur la distribution de la pression de contact, I'effort
tranchant ou encore le moment fléchissant dans la fondation (ou le bati), qui peuvent étre
utilisés pour évaluer la vulnérabilité du bati.

L'application d'une charge engendre des déformations et une redistribution des contraintes
dans le sol au voisinage de la fondation. Cette redistribution des contraintes dépend de la
rigidité de la fondation, des propriétés de l'interface et de la nature du sol.

La connaissance de I'état de contrainte au contact sol-fondation est nécessaire pour un
dimensionnement réaliste qui prend en compte le seuil de capacité portante du sol. Cette
contrainte au contact joue un réle encore plus important dans I'étude de l'interaction sol-
structure sur les sols gonflants, & cause de l'existence du couplage hydromécanique. En
effet, les zones plus compactées sous le bati sont moins sensibles aux variations hydriques.

Dans ce qui suit, les différents modes de redistribution des contraintes au contact sol-
fondation seront analysés en fonction de la rigidité de la fondation.

a. Cas d'une fondation superficielle souple

Quand une fondation flexible sur un milieu élastique est sujette a un chargement uniforme, la
réaction dans le sol (la pression de contact) restera uniforme.

La Figure 1.35 montre une fondation flexible sur les sols fins et granulaires. La différence du
profil de tassement est due au manque de cohésion pour le cas du sol sableux. Il est & noter
gue dans les deux cas la pression de contact reste uniforme. On notera que la fondation
souple se déplace et se déforme avec le terrain sans modifier I'état de contrainte dans le sol.

l J{ J] g/unité de surface . | | | a/unité de surface

S ——— ]
O I, =TT — et da, > - . & .
Miligu: -7 ) //ﬁ s "~ Sable: ™
élastique - —4 B\ _ 4 Y
'y % Profile dutassement ] [ # Profile du tassement
S | N ) — —
e~ ) Pression de contactF = ~X

Pression de contacty=

() (b)
Figure 1.35. Fondation flexible, a) matériaux élastiques fins, b) matériaux granulaires (Mesta et
Prat, 1999)
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b. Cas d’'une fondation superficielle rigide

Dans le cas d'une fondation trés rigide, le tassement reste identique sous la fondation pour
tous les points. Pour un matériau granulaire, la réaction est concentrée au milieu sous la
fondation a cause du manque de cohésion et par conséquent le confinement aux extrémités.
En général, la fondation rigide raméne la contrainte vers les extrémités et la réaction est
donc maximale aux extrémités (Mesta et Prat, 1999 ; Deck, 2002 ; Das, 2009).

On notera que la fondation rigide résiste aux déformations du terrain et modifie I'état de
contrainte de contact.

. g/unité de surface

l i I g/unité de surface

TL-——- I

, i L AL LS __r = \ -- : 3 it = = T —“—“—‘ﬁ’ =, B
€lastique 4 1 j Profile du tassement ‘1_| 4 /' Profile du tassement
\
“\_ | Pression de contac N
i/ N\ " \ Pression de contactor

@ )
Figure 1.36. Fondation rigide, a) matériaux élastiques fins, b) matériaux granulaires (Mesta et
Prat, 1999)

En réalité le comportement d’une fondation est entre les deux cas illustrés sur la Figure 1.35
et la Figure 1.36. La différence de raideur entre le sol et la fondation fait intervenir des
phénomeénes d’interaction sol-structure. La pression du contact sera donc proportionnelle a
la rigidité relative de la fondation (la structure) et du terrain. Plusieurs auteurs ont travaillé sur
la rigidité relative qui sera évoquée dans le chapitre lll. Ainsi, 'Eurocode 2 (EN 1992-1-1)
propose d’'évaluer la rigidité relative a partir de la relation suivante :

_(El),
R™ EJ®

~

ou (El)sest la valeur approchée de la rigidité en flexion par unité de largeur de la structure,

Equation 1.41

E le module de déformation du sol,
et | la longueur de la fondation.

Pour une valeur de kg inférieure a 0,5, le systeme est considéré comme souple et la réaction
dans le sol ne sera pas modifiée (Denis et al., 2007).

1.2.3.1 Modeéle de Winkler (1867)

Pour calculer les contraintes s’exercant sous une fondation reposante sur un milieu
élastique, Winkler (1867) a supposé que la réaction du sol a chaque point sous la fondation
est proportionnelle a la déflection de la fondation a ce point. La déformation verticale
caractéristigue de la fondation est donc définie par I'utilisation de ressorts identiques,
indépendants, étroitement espacés, discrets et linéairement élastiques. La constante de
proportionnalité de ces ressorts est connue comme étant le coefficient de réaction du sol Ks

(Figure 1.37).
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Load Foundation

Springs Rigid layer

Figure 1.37. Modéle de Winkler

L'inconvénient de ce modéle est qu’il ne prend pas en compte l'interaction entre les ressorts,
ce qui revient a négliger le cisaillement vertical dans le sol. En conséquence, une
discontinuité de déplacement se crée entre la zone chargée et la zone non chargée sous la
fondation.

Le modele de Winkler peut étre amélioré en introduisant certaines formes d'interaction entre
les ressorts tels que des éléments en flexion (poutres dans une dimension (1D), plagues
(2D), Hetényi, 1946), des couches de cisaillement, des membranes sous traction constante
(Kerr, 1964). Ces modeles ont un autre parametre constant qui caractérise l'interaction entre
les ressorts (Figure 1.38).

Z, W

flexural elements, shear layer, spring element
pretensioned membranes, etc.

Figure 1.38. Fondation reposant sur un sol modélisé par des ressorts et un élément
d’interaction

Si on modélise la fondation par une poutre reposant sur un modele de sol de Winkler, alors
un élément de longueur dx, de la poutre peut étre isolé tel que présenté sur la Figure 1.39. La
réaction du sol et les sollicitations comme les moments fléchissant et les efforts tranchants
sur ses deux cotés sont également représentés.

q(x)

M(x+dx)

Figure 1.39. Elément unitaire isolée d'une poutre
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La relation entre la contrainte sous la fondation et le déplacement de cet élément unitaire est
donnée par :

p(x) = k.w(X) Equation 1.42
avec p(x) : réaction de I'élément unitaire du sol (KN/m),

w(X)wix) : tassement de I'élément unitaire du sol (m),

k (kN/m): k : coefficient de réaction du sol (kPa), qui dépend des autres facteurs tels

gue la charge appliquée, la géométrie de la fondation et sa rigidité (Denis et al., 2007). Ce
paramétre est d'autant plus élevé que la fondation est souple et que le sol est rigide. Sur la
Figure 1.40, la partie (a) représente une charge arbitraire sur une poutre supportée
élastiquement sur un sol modélisé par des éléments de Winkler, la partie (b) montre la
réaction du sol p(x)p(x) sous la poutre associée a la courbe w=w(x) du tassement et la partie

(c) représente un élément unitaire intégrant la réaction du sol et la charge du batiment g.

P ) P
° ° (q — kw) dx
M q M q
é m (. (’ m :

kw
W&-’ M( 1 |3M+dM
w = w(x)
e v V+dv
——I dx j—

(a) (b) (c)
Figure 1.40. Interaction sol-poutre selon le modéle de Winkler

Grace a I'équilibre des forces verticales entre la charge répartie, la réaction du sol et I'effort
tranchant dans la poutre (Figure 1.40-c), I'équation suivante peut étre appliquée :

W dV+ (g kwdx-V =0
Nous en déduisons que :

dv
— =—-q+kw
dx g

Avec le théoreme d’Euler-Bernoulli reliant le moment fléchissant a I'effort tranchant ou a la
fleche d’'une poutre :

Intégrons I'équation (1.51) et I'équation (1.52) :

d?Mm
= kw-
dx? g
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d“*w

El
dx*

+g=kw Equation 1.43

Le modele de Winkler (équation 1.43) est simple et se combine bien avec les méthodes
numériques et analytiques (Houlsby et al., 2005).

Le probleme fondamental avec I'utilisation de ce modéle est de déterminer ks (la raideur des
ressorts élastiques qui est utilisée pour remplacer le sol sous la fondation). Le probleme est
double puisque la valeur numérique du coefficient de la réaction du sol dépend non
seulement de la nature du sol, mais aussi des dimensions de la zone de chargement
(Bowles, 1996)

La Figure 1.41 montre la répartition de contraintes verticales sous une fondation modélisée
par une poutre élastique chargée uniformément. Sur cette figure la différence de la
répartition de contrainte sous la poutre pour le cas de sol avec comportement élastique type
Winkler et un sol avec le comportement élastoplastique est illustrée (Salasca, 1998).

T

La repartition de contrainte Ll /
Wi

pour le comportement ¥, / ]
élastique type Winkler 1/ f '

Larépartitionde
contraintepour le
comportement

élastoplastique

Figure 1.41. Comparaison de la répartition de contrainte sous la fondation représentée par un
modéle de Winkler et un modéle élastoplastique (Salasca, 1998)

En résumé, deux grandes catégories de modeéle ont été proposées a partir du modéle de
Winkler.

 Le premier type de modéle se base sur le modéle de Winkler et élimine son
comportement de discontinuité en donnant une interaction entre les ressorts
individuels (Filonenko-Borodich, 1940 ; Hetényi, 1946 ; Pasternak, 1954 ; et Kerr,
1964 ; cités par Henry, 1986). L'interaction entre les ressorts est fournie soit par une
membrane élastique, soit par une poutre élastique, soit par une couche élastique
capable de se déformer uniquement par effet du cisaillement.

* Le deuxiéme type de modéle commence avec le modele élastique de continuité et
introduit la contrainte de cisaillement en respectant la distribution de déplacement et
de déformation (Reissner, 1958 ; Vlazov et Leontiev, 1966).

Dans I'annexe 5, différents modeles modifiant le modele de Winkler sont détaillés.

La formulation mathématique de ces modéles comporte deux parametres et est [égéerement
plus complexe que le modele de Winkler, bien gu’elle reste relativement simple
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Le Tableau I.11 regroupe les modéles dérivés du modele de Winkler.

Tableau 1.11. Récapitulatif des modeéles d’interaction sol-structure

Modele Equation Paramétres essentiels
‘4
Winkler (1867) EIZ Wt q=kw K
X
Filonenko-Borodich _ d*wW(x)
(1640) €= ku(x -T2 ks, T
.y ER d*w(xy)
Hetényi (1946) AxY=KWMXY)~—————F7 ks
12 dx
Pasternak (1954) axy= kwxy-GO*Wx,Y) ks, Gp
. 2 — CZ 2
Reissner (1958) gw-cgl"w=q —ED q cl, c2
Vlazov et Leontiev o9 = kw(x)- 2 d*wW(x) e

(1966)

dx?

1.2.3.2 Modeles adaptés pour le retrait-gonflement

Dans la littérature, les modeéles de l'interaction sol-structure ont été utilisés pour les sols
gonflants. lls sont majoritairement basés sur le modele de Winkler. L'observation du
comportement des batiments construits sur des sols argileux gonflants a conduit certains
auteurs a recommander de déterminer la forme des déformations de la surface du sol
(appelée le ddome de gonflement) au moyen des formules empiriques, puis a utiliser le
modeéle de Winkler pour trouver la solution d’équilibre. Nelson et Miller (1992) ont réesumé les
modeles qui introduisent la déformée du sol due au phénomeéne de retrait-gonflement

(Tableau 1.12).

Tableau 1.12. Méthodes de l'interaction sol-structure pour la fondation soumise au retrait-

gonflement (Nelson et Miller, 1992)
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4

1 2 3 Swinburne
BRAB Lytton Walsh (Holland et al.,
Design Method (1968) (1972) (1978) 1980)
L L 1
Slab load and soil— fo— - = ‘q: - = - P o o
o » |
SRS, i IHITITI'I'J 11!’![i1{!11 "*HHUH
interpretation 1 L i S e i
| v ¥ - ¥ | COUPLED i
assumptions =&~  wounD Gl s WINKLER & "‘+ § WINKLER. k | s E { .
l.. = _] e PARABOLIC EDGES .o _|paraBOUC EOGES '__‘ e | cuBic z:::s" )
Mound shape Rectangular mound. Parabolic mound Flat under center to a  Flat under center. Flat under center.
assumptions Empirical support y=ax" distance of £ from Parabolic at edges Cubic at edges
index (c) related to edges. Parabolic at
climatic rating and edges
soil properties
Design parameters .
1. Climate 1. Cs 1. (N/A) 1. (N/A) 1. (NIA) E,, v 1. TMI (Figure 2.5)
2. Soil parameters 2. C 2. ¥a 2. Y &, K 2 Va8 %o Vil et
3. Loading 3w 3. W, g Qe 3w 3w, Lo Qe 3. W, Ges Qe
conditions
4, Slab paramecters 4. L, E 4.L, S, E 4. L E 4. L, b, S, E 4. L, b, d, 8, E

‘u,gend a = mound equation constant; b = beam width; C = support index (Figure 5.18); C,, = climatic rating factor (Figure 2.6); d = beam depth; £ = edge
E, = soil modulus of elasticity; & = d 1 L = slab length; m = mound exponent; v = Poisson’s ratio of soil, w = average foundation pressure
= allowable soil bearing pressure; g. = cemer load; g. = edge load; § = beam spacing; f = slab-subgrade friction coefficient; E = edge distance.

Parmi ces modeles empiriques, le modele de Lytton (1972) est le plus utilisé et il est la base
du développement de la norme Américaine PTI (Post—-Tensioning Institute). Lytton (1972) ont
introduit un paramétre de la position initiale du terrain dans le modéle a deux parametres de
type Vlasov (1966) :

d? d’w) d i

— GhB— w- y [+ KB w- Equation 1.44
prv S dx( ( 3)) Hw-y)=q q
avec El : larigidité de flexion de la poutre,

w : la déformé de la poutre,

y : la position initiale du terrain,

G : le module de cisaillement du sol,

h : la profondeur dans laquelle la résistance au cisaillement du sol est mobilisée,
B : la largeur de la fondation,

k : le module de réaction du sol,

g : la charge répartie sur la poutre.

Lytton a développé son modele pour un élément de plaque isotrope et élastique, basé sur le
méme principe :

D* wO( GH(w- y)+ kKw-y)=p Equation 1.45
avec D : larigidité en flexion de la plaque,

p : la charge répartie sur la plaque,

_d 0 9! 9’ 9’ o
O=—+—, 12 > +— est 'opérateur de Laplace.
ox oy ox axay> oy

et 0% =

La forme initiale du terrain a été définie empiriquement par I'équation suivante (Tableau 1.12)
illustrée sur la Figure 1.42 :

y= f(¥) =ax™ Equation 1.46
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ou f(x) est la distance verticale de la semelle de la fondation a la surface du déme de
gonflement au point x,

a est un coefficient empirique dépendant des propriétés du sol gonflant,

x est la distance horizontale du point le plus élevé du ddome de gonflement du sol au
point considéré,

m est un coefficient empirique traduisant la forme de ce déme, qui dépend de la
longueur L de la fondation et de la profondeur H de la zone active du sol gonflant et prend
des valeurs comprises entre 2 et 20 (Figure 1.42).

Figure 1.42. Géométrie du ddme de gonflement (Lytton, 1972)

En introduisant la forme initiale du terrain donnée par I'’équation 1.46, I'équation de Winkler
devient la suivante :

d? d’w .
F(El ™ j+ bg= kt{w+ f(x)] Equation 1.47

Sous un chargement symétrique, la solution particuliere de I'équation 1.47 devient :

Wx)™e (Ccos& £ sim x} € (C cosrx+ C, sinax)—&— f(x) Equation 1.48

/4EI - : : .
ou a=4 b est un coefficient de fondation et de sol (de dimension [L™]).
Pour résoudre I'équation de Winkler modifiée (équation 1.43), dans la littérature les fonctions
de Krylov (1930) ont souvent été utilisées :

Y (XF coshkr xcosax

, Y (%) OFcosh xsimr » sinhx xcosax) )
Equation 1.49
Y (xF 0psinhaxsinax

. Y (%) 02%cosh xsiar x sinho xcosax)

Ces fonctions ont des caractéristiques de dérivation circulaires :
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Y (0F 1, Y (OF ¥ (0)=Y,(0)=0

Equation 1.50
dl:ms; %:WZ; %:Wﬁ ﬁ:—4aY4
dx dx dx dx

Le déplacement vertical total w devient alors :

w AY+ BY+ CY,+ DY, - f(x)+% Equation 1.51

Avec cette expression, I'angle de rotation, le moment fléchissant, I'effort tranchant de la
fondation et la réaction du sol sont calculés par :

6(x)= L= 4 4AY+ BY+CY+DY,)- F'(x)

M, =E1.9% - 02 B 4ay- BY+ CY +DY,)- £ (x).El
dx Equation 1.52
M,
T=-— t=a’ EIL(4AY+ 4BY+ Y- DY,)

p(x3 - @* El.(AY+ BY+ CY,+DY,)+q

Dans le systeme d’équation de Krylov, il y a cing inconnues : A, B, C, D et X (le point de
décollement sur I'abscisse). Pour cela les trois conditions aux limites sur I'angle de rotation
(i), l'effort tranchant (ii), le moment fléchissant (iii), une équation d’équilibre globale (iv) et
une condition de décollement (v) peuvent étre utilisées (équation 1.53) :

6k=0=0 ()
T(X= %) =—q[§—xoj 0

1 (L Y
M(x =X,) = ——Zq(z - xoj (iii) Equation 1.53

j p(x).dx:q% (iv)
Wk F f &) v)

Henry (1986) présente les parametres de fonction de Krylov pour différentes valeurs de a.

Viet Do et al. (2008) ont utilisé f(x)= ax’comme la courbure du terrain due au retrait du sol

avec une valeur maximum de 100 mm. Leurs résultats pour une fondation filante de 10 m de
longueur avec un module de Young de 15 GPa, dont le coefficient de réaction du sol était de
30 MPa/m, sont illustrés par la Figure 1.43.
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Déplacement vertical = {m) x )
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008 450000 .
Moment fechissant
L—.— Déplacement wriical —— courbe de scﬂ
Figure 1.43. (a) Déformé de la poutre, et (b) moment fléchissant dans la poutre (Viet Do etal.,
2008)

Baheddi et al. (2007) ont estimé la forme du terrain selon un essai de gonflement libre. lls
ont modifié le terme de la réaction du sol dans I'équation 1-47 :

d2 dZW .
—| El + kbbw— S |[= Equation 1.54
dX2 ( dxz J lﬁ sw] q q

ou S,y est la forme finale du terrain apres avoir subi le gonflement (la convention de signe est
adaptée pour le probléeme de gonflement) (Figure 1.44).

Qe =009

L=60m
b=10m
h= 0. 3m
g'=15kNm
K= 1.1 KN
E=14, 10" Mpa
8" = 0.0%
0017 e
o T T T T T T T T T 1 50+
: o T T T T T T T T
Q0 504
0,05 =100
<£1,07
The deflection of the foundation, y(n ], m T
0 T T T T T T T T T T
503 a;
-1 3 . T
'Iﬂi -mg w Ly
200 e
Thse bending snoment, {rf), kN 5= =
{0, N m The: pressar= nf soil PO, KN m

Figure 1.44. Déformé finale, moment fléchissant, effort tranchant et réaction du sol en utilisant
les fonctions de Krylov (Baheddi et al., 2007)

Des travaux similaires ont été faits pour d’autres mouvements du terrain. Récemment, Deck
et Singh (2010) ont proposé une solution analytique directe pour le cas d’'une excavation
et/ou d’'un affaissement minier. La forme initiale du terrain a été modélisée par les équations
suivantes :
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I e .
V(X) —8—R(1— E ) dans la zone concave Equation 1.55
x? ]
V(X) = R dans la zone convexe Equation 1.56

ou R est la courbure du terrain et L est la longueur de la fondation (ou du bati). La Figure 1.45
montre I'état final du terrain et de poutre pour une zone convexe (le raisonnement de calcul
est le méme pour la zone concave).

(a) Length of building L (b}
| !

I 1 i 1

]
| Uniform load g
]

X X

Rigid displacement
: of the beam d

Rigid displacement
of the beam d

deflexion yix)

Length of the contact ¢ '
_— — S Y T . - . T S

yix) = yalx) ylx)=0 yix) = yqx) yixh = yalx) ylxl=0
wix) = walx) wixl=0 wilx) = wq(x) wix)=walx)=0 wix)=0

Figure 1.45. Définition des déplacements du sol et le batiment lorsque I'équilibre statique est
atteint. (a) Premiéere solution finale possible avec un contact continu entre le sol et le batiment,
(b) Deuxieme solution avec un décollement entre le sol et le batiment (Deck et Singh, 2010)

La solution homogéne lorsqu’il N’y a pas de décollement entre le bati et le terrain est obtenue
par I'équation suivante (autre fagon de présenter I'équation 1.48) :

oo\ B, oo\ G A
4/ A Ny =X 4/ A =X X
Tzlx[eJE +e 2 ]+C,sinf Y22 x[e2 —e V2]

_q
X)=——+C, co
W(X) KB 1

2

Equation 1.57
avec w(x) le tassement du terrain, et A, = KB/ EI .

Deck et Singh (2010) ont utilisé la solution directe de cette équation en appliquant les
conditions aux limites. Quand la poutre et le terrain sont en contact, la condition de non
interpénétration est assurée par I'équation suivante :

y1(X) = w(x) - d + v(X) Equation 1.58

avec d le déplacement du corps rigide et y, la déformé de poutre pendant le contact (Figure
1.45). Les trois parameétres inconnus (C;, C, et d) sont obtenus en appliquant les conditions
aux limites suivantes (équations 1.59, 1.60, et 1.61) :

y1(L/2)=0 Equation 1.59

Cette premiere condition aux limites exprime que la déformé de la poutre est nulle a ses
extrémités ou le déplacement de la poutre est égal a celui du corps rigide (d).

y12(L/2)=0 Equation 1.60
y19(L/2)=0 Equation 1.61

Ces deuxiéme et troisieme conditions aux limites expriment que le moment fléchissant et
I'effort tranchant sont nuls aux extrémités, parce que la poutre est en équilibre statique sous
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la charge q(x) et la réaction p(x). Lorsqu’il y a décollement, le tassement du sol w(x) est nul
tout au long, et on peut écrire :

d + ya(X) < V(X) Equation 1.62

La déformé de la poutre peut donc étre calculée par I'équation générale de la poutre en
intégrant quatre fois I'équation 1.43 (sans avoir p(x)) :

gx*
24El

Quand il y a un décollement, le systeme d’équation contient plus d'inconnues (C1 a C6, c et
d : la longueur de contact). Par conséquent, d’autres conditions aux limites sont nécessaires
afin d’avoir autant d’équations que d’'inconnues. En utilisant les conditions aux limites sur le
point de décollement, le nombre d’équations requis peut étre assuré.

Y, (X) = + G X+ G X+ Cx+C, Equation 1.63

La continuité de la déformé et la premiéere dérivée de la déformée sur le point de décollement
(c/2) donne les deux conditions aux limites suivantes :

y1(¢/2) = y2(c/2) Equation 1.64
yWi(c/2) = yPy(c/2) Equation 1.65

Les conditions aux limites suivantes assurent la continuité du moment fléchissant (équation
1.66), de l'effort tranchant (équation 1.67) et de la charge (équation 1.68) puisqu’elle est
répartie et constante.

y1?(c/2) = y,?(c/2) Equation 1.66
y19(c/2) = y,(c/2) Equation 1.67
y1¥(c/2) = y,(c/2) Equation 1.68

En appliqguant ces conditions aux limites, Deck et Singh (2010) ont pu résoudre I'équation
générale 1.47et développé les courbes de transmission du tassement. La Figure 1.46 montre
le taux de transmission du tassement dans la zone convexe en fonction d’un parameétre

adimensionnel de la rigidité relative (définit par o~ = ou El est la rigidité du bati, KB

KBL*
est le coefficient de la réaction du sol et L est la longueur du bati) :
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Figure 1.46. Taux de transmission du tassement dans la zone convexe (Deck et Singh, 2010)

Cette figure montre le niveau de l'interaction sol structure pour différents valeurs de la rigidité
du bati et du sol. Pour un bati tres rigide sur un terrain dur (0*=1), le taux de transmission du
tassement tend vers zéro. Le développement de ce genre de courbe pour le cas de retrait
gonflement fera sujet de deuxieme chapitre (8 11.2.5.4).

Une autre approche utilisée pour I'étude de l'interaction sol gonflant-structure est la méthode
numérique. Par exemple, Abdelmalak (2007) a supposé une forme de déformée du terrain
d’'apres I'’équation de Mitchell (1979) et la distance de la variation de succion (équation 1.37).
Ensuite, grace a une analyse par éléments finis, il a déterminé le moment fléchissant et
I'effort tranchant dans la fondation. Il a remarqué que le maximum de moment fléchissant
(extremum d’effort tranchant) se produit juste avant le point de décollement. Par analogie
avec le comportement d’'une poutre console, ce résultat montre que le bati se comporte
comme une poutre console de longueur égale a la distance de la variation de succion.
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Figure 1.47. Moment fléchissant et effort tranchant dans la fondation dans le modéle
d’'Abdelmalak (2007)

1.2.3.3 Conclusion
Il existe dans la littérature des modeles analytiques et numériques de [linteraction sol
gonflant-structure qui, soit prennent en compte la forme initiale du terrain, soit appliquent un
déplacement. Ce genre de modéles ne peut pas reproduire le comportement
hydromécanique des sols gonflants. Cependant, ils peuvent étre utiles pour d’autres
mouvements de terrain tels qu’un affaissement minier.

Les modéles basés sur le modéle analytique de Winkler ont également été proposés dans la
littérature. Ces modeles ont été résolus grace aux fonctions de Krylov, soit en imposant un
tassement (forme initiale du terrain), soit en introduisant un parameétre reliant la variation de
la teneur en eau au tassement vertical dans un champ libre (comme la courbe de retrait
présentée dans I'annexe 5). Ce deuxieme type de modeéle ne tient pas compte de I'effet de la
présence du bati sur 'amplitude du tassement hydrique. Par conséquent, le couplage
hydromécanique est négligé.

Finalement, la recherche bibliographique sur les modéles d'interaction sol-structure adaptés

aux sols gonflants a mis en évidence le manque de modéle incluant le couplage
hydromécanique.

1.2.4 Vulnérabilité du bati

L’étude de la vulnérabilité des batis a pour objectif d’évaluer les dommages potentiels d’'une
structure provoqués par un aléa naturel ou industriel. Il peut également en étre déduit
I'estimation des colts des dégats et l'identification des batiments les plus vulnérables qui
pourraient bénéficier d'un renforcement éventuel. Pour cela, il existe différentes
méthodologies :
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« Méthode de vulnérabilité empirique (approche statistique), basée sur des
observations statistiques des données enregistrées de dégats des événements du
passé en fonction de l'intensité ressentie.

« Méthode analytique, basée sur le calcul mécanique de la réponse structurelle.
« Méthode fondée sur le jugement des experts.

Les méthodes empiriques nécessitent une base de données compléte et n’analysent pas le
mécanisme de l'aléa. Elles dépendent largement de la précision et de la qualité de la base
de données.

La méthode analytique semble étre pertinente en étudiant la réponse mécanique de la
structure vis-a-vis de l'action de l'aléa. Elle a été utilisée de maniere satisfaisante dans les
aléas volcaniques (Spence et al., 2005), sismiques (Guéguen et al., 2007), tsunamis (Ronald
et Hope, 2008) et les affaissements miniers (Saeidi et al., 2009).

La méthode fondée sur lavis d'experts dépend largement de la compétence et de
l'incertitude liée a l'avis de ces experts. Néanmoins c’est une maniere rapide pour prendre
une décision face a un risque, connaissant I'ordre de grandeur qualitative de la vulnérabilité.
Un exemple de ce type de méthode est présenté dans le Tableau 1.13. Le calcul d’un indice
de wvulnérabilité a été formalisé a partir d'avis d'experts du CSTB (2009) ayant des
compétences différentes. Chaque expert a donné une note pour chaque facteur de
vulnérabilité. Le facteur de pondération d’un facteur de vulnérabilité est obtenu en faisant la

moyenne des notations individuelles.

Tableau 1.13. Méthode basée sur I'expertise permettant d’évaluer I'indice de vulnérabilité
structurel face au retrait-gonflement (CSTB, 2009)

fiche n® XX
) . » - note de
informations recueillies sur place poids (établi note o
el ' - vulnérabilite
3 récédemmen artielle
facteur de |note sur l'échelle p ] P structurale
scénario | vulnérabilité (0,1, 2)
Végétation a 27 27a
Forme b 3 b
2,7"a+3'b+
Joint c 4 4'c 4c+1,7°d
F irrégularité  en
dégradations | 'g :
élévation d 17 1,7°d
structurales
information & partir de la carte aléa o note de
; e e
facteur de [note sur léchelle poids partielle vulnérabiité
vulnérabilté | (0, 1, 2) dargle
Argile e 4 4'e 4’e

La vulnérabilité est ainsi évaluée par une note allant théoriquement de 0 a 17,4. Cette
gamme correspond a des constructions non vulnérables et tres vulnérables respectivement.
Comme il a été mentionné précédemment, cette méthode est rapide, et peut donner une
grandeur qualitative de la vulnérabilité. Cependant, elle ne prend pas en compte I'aléa dans
sa globalité. En effet, la méme maison congue sur un autre type de sol argileux peut avoir
une réponse structurale différente qui ne peut pas étre considérée dans cette méthode.
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La Figure 1.48 montre un exemple d'une méthode empirique fondée sur une base de
données de maisons sinistrées par un affaissement minier (Wagner et Schiimann,1991).
Dans cette figure, la longueur du batiment est considérée comme caractéristique la plus

pertinente du bati, et la déformation horizontale du terrain est considérée comme critere de
dommage du bati.

Wagner et Schiimann, (1991)
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Figure 1.48. Abaques définissant des zones d'iso-dégradation en fonction de la déformation
horizontale du terrain et de la longueur de la structure selon Wagner et Schiimann (1991)

En l'absence d’'une base de données exhaustive des batis endommagés, pour un nombre
plus restreint de batiments, les méthodes analytiques basées sur une modélisation plus ou
moins sophistiquée du batiment sont utilisées. Un exemple de méthode analytique a été
présenté par Burland et al. (2004).

Dans notre étude, la méthode analytique sera utilisée afin de développer les fonctions de
vulnérabilité. Dans ce qui suit, ces fonctions sont détaillées.

1.2.4.1 Fonctions de vulnérabilité

Les fonctions de vulnérabilités permettent d’évaluer une moyenne des dommages en
fonction de l'intensité de I'aléa. Le développement d’une fonction de vulnérabilité repose sur
l'utilisation d’'une typologie des batiments adaptée a I'aléa considéré et le choix d’un critére
d’'intensité de l'aléa a partir duquel seront estimés les dommages dans les batiments.
L'utilisation d’'une méthode analytique ou empirique d’évaluation des dommages ou
I'exploitation d’'une base de données des batiments dégradés permet de construire une
courbe de vulnérabilité associée a chaque type de batiment. Le développement de fonctions
de vulnérabilité pour les batiments dégradés par le retrait-gonflement constitue une part
importante du travail effectué pendant cette thése (chapitre IIl). Nous décrivons par la suite
les fonctions de vulnérabilité utilisées en génie parasismigue de maniére plus détaillée afin

de dégager une méthodologie adaptée pour le développement de fonctions de vulnérabilité
pour le retrait-gonflement.
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a) Typologie des batiments

Lorsque l'on étudie la vulnérabilité des batiments d'une zone géographique étendue, on ne
peut se permettre une évaluation au cas par cas. Il est donc nécessaire de mettre au point
une typologie des batiments, adaptée au phénoméne visé qui permette de réduire le nombre
d’évaluation tout en garantissant la représentativité des résultats obtenus.

Pour le développement d’'une typologie, il faut connaitre le comportement des batiments vis-
a-vis de l'aléa et identifier les parametres caractéristiques de leur vulnérabilité (type de
structure, matériaux, année de construction, état d’entretien, fonction du batiment...).

Pour l'aléa sismique, un exemple de typologie des batiments est présenté par Carlos et al.
(2005) pour les batiments en Californie (Tableau 1.14). Leur typologie générale prend en
compte la nature du matériau (magonnerie, béton armé, acier, bois...), le systéme structural,
la hauteur et les renforcements ou dispositifs parasismiques. Les types sont nommeés par
des acronymes. Par exemple, le type CMFLR désigne les batiments constitués de cadres en
béton de faible hauteur « Concrete Moment Frame Low Rise » (Carlos et al., 2005).

Tableau 1.14. lllustration des types de batiments définis selon la méthode ATC 13 (Carlos et al.,
2005)
Catégorie principale | Nom du Type Remarques
RMMR Reinforced Masonry shear wall Medium Rise
Maconnerie
URMLR Unreinforced Masonry bearing wall Low Rise
CFCWLR Concrete Frame with Concrete Walls Low Rise
Béton armé
CMFLR Concrete Moment Frame Low Rise
SMFMR Steel Moment Frame Medium Rise
Acier
SFCWHR Steel Frame with Concrete Walls High Rise

b) Intensité de I'aléa

L'aléa est un évenement naturel caractérisé par une intensité associée a une probabilité
d’occurrence. L'évaluation de lintensité des aléas est souvent complexe et incertaine.
Lorsque I'on dispose des données sur une grande période, on peut évaluer une période de
retour pour différentes intensités. Mais cela ne rend pas toujours compte des phénomenes
extrémes les moins fréquents, qui sont également les plus destructeurs. En I'absence de
données historiques, I'évaluation de l'intensité nécessite des études prospectives.

Le facteur d'intensité de l'aléa est un parametre intrinséque de l'aléa. En génie
parasismique, l'intensité est quantifiée soit par I'accélération maximale du sol qui est une
grandeur physique caractéristique d’'un séisme en un lieu, soit par l'intensité macrosismique
qui est une grandeur qualitative caractéristiques des conséquences d’un séisme en un lieu
(échelle MSK ou EMS 98 par exemple). Vis-a-vis des tsunamis, l'intensité est exprimée par
la hauteur ou la vitesse de I'eau (Reese et al., 2007). Vis-a-vis des affaissements miniers,
Saeidi et al. (2009) ont choisi la déformation horizontale du terrain comme critére d’intensité.

c¢) Echelle des dommages
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L'échelle des dommages permet de hiérarchiser les dommages des batiments. Pour une
majorité d'aléas les échelles de dommage élaborées sont constituées d’environ cing
niveaux. Par exemple, I'échelle utilisée par le HAZUS (2003) comporte cing niveaux de
dommages (Tableau 1.15) :

- DO pour I'absence de dommages ;

- D1 pour les dommages légers ;

- D2 pour les dommages modéreés ;

- D3 pour les dommages séveres ;

- D4 pour les dommages trés séveéres.

En complément de I'endommagement structurel, des classes d’endommagement non
structurel sont également prises en compte pour différents éléments non structurels, tels que
les cloisons ou les équipements électriqgues (HAZUS, 2003).

Tableau 1.15. Exemple d’échelle de dommage (HAZUS, 2003)

Niveau de dommage Description

Occurrence de petites fissures dans les platres, localisées aux coins des
portes et fenétres et a I'intersection plafond-mur, de petites fissures dans
D Léger les cheminées en maconnerie et les placages sur maconneries. De petites

fissures sont supposées étre visibles avec une largeur maximale inférieure
a 30 mm (les fissures supérieures a 30 mm sont considérées comme des
"grandes" fissures).

Occurrence de grandes fissures dans les platres, au coin des ouvertures

Modér comme les portes eF fe_nétres; apparitior_1 de petites fissures diggonales
\ dans les murs de cisaillement ; larges fissures dans les cheminées de
briques ; renversement de hautes cheminées en magonnerie.

o
D

De grosses fissures diagonales dans les murs de cisaillement ou de
grandes fissures aux joints des panneaux de contreplaqué ; mouvements
X Sévere latéraux permanents d'étages et du toit ; renversement de la plupart des

cheminées de briques; fissures dans les fondations; rupture des seuils en
bois et/ou de glissement de I'ouvrage sur ses fondations.

La structure peut subir de grands déplacements latéraux permanents, ou

étre en situation d'effondrement en raison de la défaillance des parois

Tres porteuses ou de la rupture du systeme de contreventement ; certaines
s structures peuvent glisser et s’effondrer & cété de leurs fondations ;

severe : . .

fissures importantes dans les fondations. En moyenne, 3 % de la

superficie totale des batiments avec des dommages trés sévéeres sont

effondrés.

Définition des fonctions de vulnérabilité

L’occurrence d’'un aléa d’'une d'intensité donnée ne provoque pas les mémes dommages a
'ensemble des batiments d’un méme type. Cette variabilité du dommage, pour une méme
intensité, peut s'expliquer par des variations locales de l'intensité réelle de l'aléa ou par
I'existence de différences de comportement du bati, impossibles a identifier, en raison de
défauts particuliers, d’hétérogénéités dans le terrain... Les fonctions de wvulnérabilité
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permettent de tenir compte de cette variabilité. Les méthodes utilisant des fonctions de
vulnérabilité font plus précisément appel aux trois éléments ci-dessous.

* La matrice de probabilité de dommage (DPM). Elle renseigne sur la répartition des
dommages d’'un type de bati dans I'échelle de dommages utilisée en fonction de la
valeur de lintensité.

* La courbe de vulnérabilité. Elle est une représentation graphique synthétique de la
DPM et représente la moyenne des dommages d'un type de bati en fonction de la
valeur de lintensité. La courbe de vulnérabilité est ensuite modélisée par une
fonction de vulnérabilité.

» Les courbes de fragilité. Elles sont une représentation graphique de la DPM et
représentent les probabilités de dépasser chaque classe de dommage. Les courbes
de fragilité sont ensuite modélisées par des fonctions de fragilité.

Matrice de probabilité de dommages (DPM)

La matrice de probabilité de dommages est développée pour chaque type de batiment. C’est
une matrice qui définit la probabilité d’occurrence de chaque catégorie de dommage pour
chaque intensité d’'aléa. La probabilité de dommage dans chaque classe de dommage
"P(D)" est alors calculée avec I'équation suivante :

N(D) i :
— Equation 1.69

P(D) =
N(D;) est le nombre de batiments dans la classe de dommage D; et n le nombre total de
batiments du type étudié. Ce calcul est répété pour chaque classe de batiments et exige une
analyse détaillée d'un grand nombre de batiments représentatifs de la classe considérée.
Par exemple, on peut voir dans le Tableau 1.16 une matrice de probabilité de dommages
pour le type CFCWHR (Concrete Frame with Concrete Walls High Rise) dans I'état de British
Columbia au Canada.

Tableau 1.16. Matrice de probabilité de dommage pour les batiments de type CFCWHR dans
I'état de British Columbia, vis-a-vis de I'aléa sismique (Carlos et al., 2005). Les valeurs
représentent la probabilité ou la proportion des batiments subissant un niveau de dommage
pour une intensité donnée

Intensité

VI VI Vil IX X X XIl
Catégories de dommages

Aucun dommage (0) 120 | 2,0 0 0 0 0 0
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Trés Léger (1) 73 30 2 0 0 0 0
Léger (2) 15 | 65 | 57 | 15 | © 1 0
Modéré (3) 0 3 40 66 61 28 5
Séveére (4) 0 0 1 18 35 55 67
Trés Séveére (5) 0 0 0 1 3 16 25
Détruit (6) 0 0 0 0 0 0 3

1.2.4.2 Courbes de vulnérabilité

La courbe de vulnérabilité présente la relation entre la moyenne des dommages et l'intensité
de l'aléa. La moyenne des dommages pour chaque intensité pp(l) pour un type de batiment
est calculée selon I'équation I-70.

4
M (1) = P(D,) D, Equation 1.70
=

Ou Up(l) est la moyenne des dommages pour la valeur d’intensité I.
P(D)) est la probabilité de dommages dans la catégorie de dommage D..

Par exemple, pour les batiments du type CFCWHR (British Columbia), la matrice de
probabilité de dommage (Tableau 1.16) permet de calculer la moyenne des dommages
(Tableau 1.17).

Tableau 1.17. lllustration de la moyenne de dommage  Hp pour un type de bati

Intensité VI Wil VI IX X Xl Xl

Hp 1,30 1,69 2,4 3,05 3,38 3,86 4,26

La fonction de vulnérabilité s’obtient par une régression mathématique des résultats du
Tableau 1.17. Lagomarsino et Giovinazzi, 2006 ont montré que la fonction type tangente
hyperbolique a une bonne capacité pour approximer ces résultats. Elle est illustrée par
I'équation I-71

Uy = 2% 1+ tan}{ I+ 623/ — 13'1]}

La fonction de vulnérabilité décrite par I'équation I-71 est non linéaire et basée sur une
fonction tangente hyperbolique. Par exemple, pour le type de batiment CFCWHR de ['état de
British Columbia selon le Tableau 1.17, la courbe de vulnérabilité avec I'expression
mathématique de cette courbe est présentée sur la Figure 1.49. La représentation graphique
de I'échelle de dommage est présentée sur la Figure 1.50.

Equation 1.71

99




s S Pronmesees -1, = 2,501+ Tanh(0,24- 1 - 1,96)]

0 | | é é é
6 ¥ 8 9 10 11 12
Intensité de EMS 98

Figure 1.49. Courbe de vulnérabilité et son expression mathématique pour le type CFCWHR
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Figure 1.50. lllustration des niveaux de dommage de 'EMS 98

1.2.4.3 Application a I'aléa retrait-gonflement

Dans cette partie, les différents facteurs nécessaires pour le développement des courbes de
vulnérabilité adaptées aux sols gonflants seront présentés :

» Typologie des batis

Comme il a été mentionné dans la partie § 1.2, ce sont les maisons individuelles qui sont les
plus touchées par le phénoméne de retrait-gonflement. Par conséquent, dans le cadre de
cette étude, la typologie adaptée des batiments portera uniquement sur les maisons
individuelles. D'un point de vue pratique, la réalisation d'une typologie des maisons
individuelles est assez difficile car les formes architecturales correspondantes sont trés
variées.

Les différents paramétres des maisons sinistrées se trouvent dans l'annexe 12 et
'annexel3. Les facteurs principaux qui ont servi pour la typologie du béti dans cette étude
sont la géométrie des batiments, leur caractéristique mécanique, le type et la profondeur des
fondations.

» Typologie des sols
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Afin de différentier le comportement du méme batiment sur deux sites différents, une
définition claire de la typologie des sols est nécessaire. Il existe plusieurs méthodes pour
classer des sols gonflants. Presque toutes les méthodes utilisent une combinaison des
paramétres simples d’identification du sol comme la limite de liquidité, I'indice de plasticité, la
valeur au bleu, le pourcentage de la fraction argileuse, etc. Par exemple, la méthode de
Merwe (1964) (Figure 1.51) évalue qualitativement le potentiel de gonflement en utilisant
l'indice de plasticité et le pourcentage de la fraction argileuse (< 2um).

70 T

60 ===
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40 —I—

Very High A
30 — T ~=
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]
20 ST V/

| Low |

0 10 20 30 40 50 60 70
Clay fraction of whole sample, (%<2u)

Plasticity index of whole sample

Figure 1.51. Corrélation entre les propriétés du sol et le potentiel de gonflement (Merwe, 1964 ;
cité par Fredlund et Rahardjio, 1993)

Djedid et al. (2001) ont résumé les méthodes existantes ainsi que leurs paramétres d’entrée
utilisés dans la littérature pour classifier les sols gonflants.

Parmi les méthodes existantes, le diagramme de Casagrande a une large utilisation dans la
classification des sols gonflants & cause de sa simplicité et de sa bonne capacité de
classement. Ce diagramme délimite les sols problématiques par la ligne A sur la Figure 1.52.
Dakshanamurthy et Raman (1973) ont apporté des informations supplémentaires en haut du
diagramme pour mieux délimiter les zones des sols gonflants. Ce diagramme sera utilisé

dans cette étude en raison de I'existence d’'une base de données ['utilisant.
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Figure 1.52. Corrélation entre les propriétés du sol et le potentiel de gonflement - Diagramme de

Casagrande et classification de Dakshanamurthy et Raman (1973)

Un exemple de I'analyse de sinistre par Fondasol (2009) est présenté sur la Figure 1.53 pour
la région PACA. On peut remarquer que la quasi-totalité des valeurs se situe au-dessus de
la courbe A du diagramme de Casagrande qui permet de distinguer les sols sensibles aux
retrait-gonflement. Malgré cette bonne concordance entre la base de données des sols
problématiques et le diagramme de Casagrande, on remargue souvent que certains sols
provoquant le probléme de retrait-gonflement se trouvent sous la ligne désignée par A.

Non gonflant gonflement gonflement gonflement élevé Qo J gonflement
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Figure 1.53. Diagramme de Casagrande complété des pressions de gonflement et des degrés
de saturation pour une analyse de sinistre en région PACA (Fondasol, 2009)
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Sur cette figure, la pression de gonflement et le degré de saturation initiale sont aussi notés.
On peut remarquer également que les pressions de gonflement ont tendance a augmenter
quand les limites de liquidité augmentent.

* |ntensité de 'aléa

Pour le cas du retrait-gonflement, le facteur de variation hydrique semble étre un paramétre
approprié. Cette variation hydrique peut étre décrite soit par la teneur en eau soit par la
succion.

1.2.4.4 Conclusion

Dans cette partie, les fonctions de vulnérabilité ont été présentées. Les méthodes
empiriques et analytiques sont utilisées dans la littérature afin de construire les courbes de
vulnérabilité vis-a-vis des différents aléas naturels. Dans notre travail, le développement des
fonctions de vulnérabilité pour les béatiments vis-a-vis de l'aléa retrait-gonflement sera
inspiré de la méthodologie utilisée vis-a-vis de I'aléa sismique (HAZUS, 2003) et de l'aléa
d’affaissement minier (Saeidi, 2010). Pour cela, une typologie des sols gonflants, basée sur
le diagramme de Casagrande (Figure 1.52) et une typologie des bétis, a partir de la base de
données des maisons sinistrées (Annexes 12 et 13), seront définies dans les chapitres
suivants.

L3 Conclusion de la syntheése bibliographique

Le but de ce travail est d’étudier la vulnérabilité des batis vis-a-vis de I'aléa retrait-gonflement
a travers une analyse de [linteraction sol-structure. Ce chapitre s'est porté sur la
bibliographie autour de trois grands volets :

- le comportement hydromécanique des sols argileux,
- linteraction sol-structure,
- I'évaluation des dommages structuraux.

Afin de modéliser le comportement hydromécanique des sols argileux, le concept de surface
d’état semble étre & la fois simple et pertinent, et capable de reproduire des résultats
comparables aux modeéles plus sophistiqués comme celui de Barcelone (BExM) pour de
simples chemins de contrainte (séchage ou humidification). Dans cette étude, ce concept
sera utilisé afin de modéliser le comportement hydromécanique des sols gonflants. Dans les
pays au climat tempéré comme celui de la France, I'état hydrique du sol est proche de I'état
saturé, on attend alors plutdt un phénomene de retrait lors d’'une période séche. Par
conséquent, un chemin de séchage sera appliqué dans la partie relative & la modélisation de
l'interaction sol-structure.

Par ailleurs, dans la nature, les sols gonflants subissent des cycles de séchage-
humidification saisonniers et montrent un comportement réversible apres un certain nombre
de cycles pour une gamme habituelle de variation de succion. Cependant, si la variation de
succion dépasse la gamme habituelle, le comportement des sols gonflants devient

103



irréversible. Dans cette étude, le premier cycle de séchage dont la variation de succion est
susceptible de sortir de sa gamme habituelle sera étudié.

Ensuite, la synthése bibliographique met en évidence le manque de modéle d’interaction sol-
structure dédié a I'étude des conséquences des phénomeénes de retrait-gonflement des sols
argileux sur le bati. Les modéles existants de I'interaction sol-structure imposent une forme
initiale du terrain due au retrait (ou gonflement) du sol. La déformation du béati sur ce sol
déformé est ensuite étudiée soit numériquement (a l'aide d'une méthode d'éléments finis)
soit analytiquement (a I'aide des modeéles de type Winkler et la solution de type Krylov). Ces
modeles ne prennent pas en compte I'existence de couplage hydromécanique dans les sols
gonflants non-saturés.

Cette thése a pour but de répondre a ce manque de maniére pratique et efficace tout en
étudiant le comportement hydromécanique des sols argileux non saturés. Les résultats de
'étude de linteraction sol-structure seront utilisés afin de construire des courbes de
vulnérabilité pour différents types de bati congus sur différents types de sol.
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Chapitre 11

Etude de l'interaction sol-structure
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L'objectif de ce deuxiéme chapitre est de développer des modeles d’'interaction sol-structure
adaptés aux sols gonflants afin d'évaluer le tassement différentiel pouvant affecter un
ouvrage. Le comportement hydromécanique du sol sera pris en compte par le concept de
surface d'état et la présence du béati sera modélisée respectivement dans un modeéle
unidimensionnel par un élément de ressort, dans un modeéle a 2 dimensions par un élément
de poutre et a 3 dimensions par un élément de plaque. Ces éléments structuraux seront
sollicités par leur poids propre et a leurs extrémités par I'action de la variation hydrique lors
d’une phase de séchage.

II. Etude de I'interaction sol-structure

Comme il a été mentionné dans la partie (8 1.2.3), lors du retrait du sol, I'état de contrainte
varie dans le sol en fonction de la rigidité du bati. Le bati souple suit les mouvements du sol
et modifie peu I'état de contrainte du sol, alors qu'un bati rigide résiste contre les
mouvements du sol et modifie son état de contrainte. Cette variation de contrainte dans le
sol (pression de contact) pourrait étre particulierement importante et décisive dans
'amplitude du retrait (ou du gonflement) du sol gonflant non satur€, du fait de I'existence du
couplage hydromécanique. Dans cette partie, I'importance de I'étude de l'interaction sol-
structure pour estimer le tassement final de I'ensemble sol et bati sera détaillée dans un
premier temps, et les modeéles mentionnés seront par la suite développés.

La Figure II.1 résume l'apparition du phénomene d'interaction sol-structure. Dans la Figure
Il.1-a, linteraction sol-structure n’'est pas prise en compte, le bati souple suit alors
parfaitement le tassement du sol et donc ce tassement est égal a la déformée (tassement
différentiel) du bati. Quand au bati trés rigide, il peut résister contre le mouvement du sol
sans avoir subi de déformation.

A=0
IAZAO ‘ I Ao
Batitres souple Batitrés rigide

(b)

Batitres souple Batitres rigide

Figure II.1. Tassement du sol et du bati a) sans prendre en compte I'effet de I'interaction sol-
structure, b) avec l'interaction sol-structure
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La redistribution de contraintes verticales sous le bati, associée au retrait du sol, conduit
vraisemblablement & un écrasement du sol au centre du bati. Par conséquent, le tassement
différentiel subi par le bati devrait toujours étre inférieur a celui du sol. Cette interpénétration
se traduit par un déplacement du corps rigide qui peut étre pris en compte et distingué de la
déformée du bati (Figure 1l.1-b). En conséquence, la déformée du bati (A) devrait étre
comprise entre zéro et une valeur inférieure au tassement du sol (Ao). Partant de ce constat,
un taux de transmission du tassement (A/Ag) pour différents types de sol et de bati peut étre
estimé, sujet de la partie 11.2.5.4

Pour un terrain et un béati rigide, un décollement peut se produire, puisque le déplacement du
corps rigide et la déformée du bati sont limités a cause de la rigidité du sol et du bati
respectivement élevée.

I.L1 Modéle analytique unidimensionnel de Ilinteraction sol
gonflant-structure

La contrainte transmise au sol évolue lors d'un tassement en fonction de la raideur du bati.
Le tassement final est donc le résultat d’'une interaction entre le sol et le bati.

L'objectif de cette partie est d’'établir une méthodologie simple pour étudier l'effet de
l'interaction sol-structure (par conséquent l'effet de la rigidité du bati) sur I'amplitude du
retrait. Les Figure 11.2-a et b illustrent la variation de succion suite & une sécheresse, en
fonction de la profondeur a I'extrémité et au centre du béati. La variation de succion est
maximale a proximité des extrémités et devient négligeable au centre du fait d'un retard de
séchage. L'interaction sol-fondation superficielle a I'extrémité du bati, et le modéle uni-axial
simplifié de cette interaction sont présentés sur les Figure I1.2-c et d.

(a) b) () (d)

N
-

Raideur du bati

| - ( ) Fondation
As>0

As=0 = As=0 /
{ As>0
> Couche argileuse Sol (comportement
hydromécanique)

Figure 11.2. Interaction sol argileux-fondation superficielle (a, b, c), et modéle simplifié 1D(d).

Par la suite, dans le contexte de développement d’'un modéle uni-axial, le comportement du
sol est modélisé par le concept de surface d’'état et I'influence du bati est modélisée par un
élément de raideur définie. L'objectif principal de ce modéle est de mettre en évidence
l'influence de la variation de contrainte exercée sur le sol par le bati lors du séchage, sur
lintensité du tassement du sol. Autrement dit, ce modele répond a la question suivante :
faut-il prendre en compte la variation de contraintes dans le sol associée a la déformation du
bati pour évaluer 'amplitude du retrait du sol sous une fondation ?
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Dans ce modeéle, le sol a été divisé en plusieurs couches d'épaisseur h; = 0,1 m pour tenir
compte de la variation de la contrainte et de la succion avec la profondeur (Figure I1.3). Le
retrait du sol Ae; (la variation de l'indice des vides de la couche i) au milieu de chaque
couche a été évalué par l'approche de surface d’état. Le tassement de chaque couche, Ah;,
a ensuite été calculé, et le tassement final de la surface du sol (sous la fondation) a été
obtenu avec I'équation 11.1.

n n JAN P
A=Y Ah=>h G Equation 1.1
i=1 i=1 1+ eOi
- d 7 kg
A A
. As=0 As=0 , As=0 b0
7KK OP7XXX | I
. * Ginitial » Snitial » 1} o an )2 o', Bs,
. n .
H= 3 h ]

Zy

Figure 11.3. (a) Etat initial des couches, (b) Etat final des couches aprés avoir subi la succion

Dans ce qui suit, le comportement hydromécanique du sol dans ce modéle sera détaillé.

II.1.1 Modélisation du comportement hydromécanique des sols
gonflants

Comme il a été discuté dans la partie 1.1.2.5, le concept de surface d’'état semble étre adapté
pour la modélisation du comportement hydromécanique des sols gonflants lors d’un simple
chemin de contraintes. Vu (2003) a proposé six fonctions de surface d'état adaptées aux
sols gonflants (Tableau 1.6) et a testé ces fonctions sur l'argile gonflante de Regina
(Saskatchewan - Canada). Ici, sa premiére fonction (Unsat-1) est retenue en raison de son
nombre raisonnable de paramétres (3 parametres) et sa capacité a modéliser les résultats
expérimentaux (équation II-2).

e=a-blogl+(o—- u)+ ¢u, —u,)] =a—blog[l+o+cg Equation I1.2
Ou a est l'indice des vides pour une contrainte nette nulle et une succion nulle ;

le paramétre b contrdle la variation de volume total en raison de changements de la
succion et de la contrainte ;

le paramétre c présente le taux de changement de volume lors d'une variation de la
succion et peut étre lié aux caractéristiques gonflantes du sol, telles que l'indice de plasticité
(Vu et Fredlund, 2006) ;

et les termes succion et contrainte nette sont remplacés par s et o respectivement.
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Les paramétres d'ajustement a, b et ¢ peuvent étre obtenus par I'essai cedométrique (ou
triaxial) a succion contrélée.

uru, (kPa) : o-u, (kPa)

Figure 11.4. Surface d’état Unsat-1 ajustée sur des données expérimentales du sol de Regina,
proposée par Vu (2003)

La Figure 1.4 montre la surface d’état (Unsat-1) pour le sol gonflant de Regina. Le parameétre
ay1 est le coefficient de compressibilité (Terzhaghi et Peck, 1967) par rapport aux variations
de contrainte, et a,, est le coefficient de compressibilité par rapport aux changements de la
succion. Il est a noter que les deux coefficients de compressibilité (ay1, a,2) diminuent avec la
croissance de la succion et de la contrainte appliquée. Ces deux pentes sont accessibles a
partir de I'équation de la surface d’état :

_ Oe _ -b
R B TP
Equation 1.3
_0Oe _ —bc
av, __|J-'O T AL A
0s @+ cs)

Le paramétre ¢ est en concordance direct avec la pente a,, pour une contrainte et une
succion nulles, plus cette pente est élevée plus le sol est gonflant (Tableau 11.1).

L'aptitude de ce modéle pour modéliser le comportement des sols gonflants durant un
chemin de contrainte donné sera vérifiée dans ce qui suit.

Le chemin de contrainte que nous avons retenu pour I'ensemble de notre étude est simple et
contient d’abord une phase de chargement (construction du bati) puis une phase de séchage
(811.2.3.5)

Le parametre b est lié a la compressibilité du sol et est corrélé avec I'indice des vides initial
(paramétre a). Le produit (b*c) montre la compressibilité de la surface d’état utilisée par
rapport a la succion et désigne la sensibilité du sol gonflant. Ce point sera discuté dans la
partie de I'effet de la densité initiale (8 11.2.3.4).
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1.1.2 Matériaux étudiés

Afin d'étudier le comportement des sols gonflants et I'influence de la rigidité du béti sur leur
retrait, trois sols gonflants ont été choisis : I'argile de Regina utilisée par Vu et Fredlund
(2006), deux sols étudiés par Nowamooz (2007) : un sol argileux naturel du Deffend (a
environ 4 km au sud-est de Poitiers) et un mélange gonflant de 60 % de bentonite calcique
et de 40 % de limon de Xeuilley. Les deux sols étudiés par Nowamooz (2007) ont fait I'objet
d’'essais cedométriques avec des cycles de séchage-humidification controlés. Dans cette
étude, les résultats correspondants au premier cycle de séchage ont été retenus.

Le Tableau II.1 illustre les différents parameétres de surface d'état Unsat-1 ajustés par le
logiciel MATLAB ou le paramétre R2 montre la qualité d'ajustement sur les données
expérimentales des matériaux considérés. La Figure II.5 montre les surfaces d'état
correspondantes.

Tableau Il.1. Paramétres de surface d'état Unsat-1 pour les argiles étudiées par Nowamooz
(2007) et Vu et Fredlund (2006)

Paramétres Ip | LL < Va
a b C b*c ayg ayp R?
du sol (%) | (%) | 8OMM | (1(N/m3)

Regina (Vu et
Fredlund, 1,186 | 0,092 | 0,610 | 0,056 | 0,088 | 0,0243 | 38 70 97,8 15,4 0,989
2006)

Le Deffend
(Nowamooz, 1,361 | 0,091 | 0,085 | 0,007 | 0,080 | 0,0058 32 85,6 99 13,5 0,943
2007)

Mélange
bentonite/limon
(Nowamooz,
2007)

1,436 | 0,131 | 0,151 | 0,019 | 0,128 | 0,0085 | 22 86 99 12,7 0,96

Succion [kPa)
0 500 1000

. Sol du Deffend 126
. Mélange de ) . 11
bentonite/limon  Indice des wdes

Argile de Regina 10k

&
200 ontrainte [1Pa]
Figure 11.5. Surfaces d’état des matériaux étudiés en séchage

A I'état initial (contrainte nette nulle et succion nulle), le sol composé du mélange est le plus
lache et I'argile de Regina est la plus dense. L'argile de Regina présente un paramétre c plus
élevé et également une valeur de l'indice de plasticité plus élevée (38 %) que les autres,
autrement dit cette argile est plus gonflante que les deux autres et la pente a,; est plus
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élevée. Cette argile est initialement plus dense également, donc la variation de la contrainte
affecte moins ce sol que les autres sols étudiés (ay1 plus faiblg.

I1.1.3  Evaluation de la rigidité du bati et méthodologie d’étude de
I'interaction sol-structure

Le phénomene de retrait associé a une période séche provoque un tassement du sol aux
extrémités du bati. En premiére approximation, le bati peut étre considéré comme une poutre
horizontale reposant sur le sol (Figure 11.2-c). Le retrait va conduire a une diminution des
contraintes verticales aux extrémités du bati, et un report des descentes de charge du bati
vers d’autres parties du sol. Lorsqu’une variation hydrique (variation de succion) se produit &
l'extrémité du bati, le sol subit un tassement d’amplitude A (calculé par la méthode de la
surface d’état). Le bati va également subir un tassement inférieur ou égal a A en fonction de
sa raideur, qui va s’accompagner d'une réduction de la contrainte dans le sol a ses
extrémités (Figure 11.6).

(b) (<)

- “=0 AP: Diminution dela
Rigidité du = 5 'descente de charge

batiment (k) *| P:Descente de

¥ charge J P
[ |

l:l 1-1

- I-H 4 i'-'
Ls Ls/arﬁaeaaafanaaﬁan‘ =71 13 J

<. 6,(0)=P/s = P-AP
.. Contrainte sous lafondation * s

Figure 11.6. (a) Identification du systéme étudié constitué d’'une portion de semelle filante sous
un mur - Modéle uni-axial de l'influence de la rigidité a la flexion du mur sur l'interaction sol-
structure, (b) Etat initial, (c) Etat aprés avoir subi une variation de succion

Le systéeme étudié est composé d'une fondation et d’'un mur (Figure I.6-a). Dans le modéle
unidimensionnelle proposé, une longueur de un métre a l'extrémité de ce systeme a été
isolée (Figure 11.6-b). Puis l'influence de la structure est modélisée par un ressort avec une
raideur caractéristique k afin de prendre en compte d’'influence de la rigidité en flexion du bati
et d'estimer les variations de contraintes dans le sol pendant le retrait (Figure II.6-c).
L'estimation de la valeur de k, qui dépend de la rigidité et de la géométrie du batiment, est
complexe. Ce paramétre peut étre calculé en supposant que le batiment, apres avoir subi les
changements de succion agit comme une poutre en console avec une longueur maximale de
L / 2 (Figure 11.7). La rigidité peut alors étre approximativement évaluée avec EI/L®, ol E est
le module de Young équivalent du batiment, | est le moment d'inertie et L est la longueur du
batiment (Frantziskonis et Breysse, 2003 ; Denis, 2007). Dans cette facon d'estimer la
raideur, certains auteurs négligent la rigidité du mur en magonnerie par rapport a la
fondation, alors que d'autres prennent en compte les deux valeurs (Bowles, 1996).
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Afin de correctement évaluer la rigidité du bati mobilisée lors du retrait du sol, il faut noter
gue l'action du séchage a I'extrémité du bati ne se produit pas sous toute la longueur de
l'ouvrage. Si ey, caractérise la distance horizontale sur laquelle une variation de succion se
produit sous le bati, alors la longueur caractéristique du bati a prendre en compte dans le
calcul de la rigidité est probablement plus proche de e, (81.1.2.3.2) que de L / 2 (Figure 11.7).

Considérant les limites de la modélisation d'un batiment par une poutre (le rapport de la
longueur a la hauteur doit étre supérieure a 2), une variation possible de ces parametres (E
entre 5000 et 20000 MPa (Dimmock et Mair 2008), | entre 0,1 m* (seulement le moment
d’inertie de la fondation) et 5 m* (moment d’inertie d'un mur et de la fondation) et L entre 2 m
(en relation avec en) et 15 m aboutit & une plage de variation de k entre 1 MN/m (batiment
flexibles ) et 5 MN/m (batiment rigide).

el

|

Figure 11.7. Longueur caractéristique du bati pour I'estimation de sa rigidité lors d’'un séchage

Lorsque la fondation suit le retrait du sol (Figure I1.6-c), la contrainte a la surface du sol sous
la fondation peut étre calculée avec I'équation :

AP =kxA
P-AP _ P-kxA Equation 11.4
S S

Ou o(0) est la contrainte verticale transmise par la fondation au sol a une profondeur
nulle,

o(0) =

A est le tassement du sol provoqué par le séchage,
S est la surface de fondation
et P est la charge du batiment sur la fondation.

Pour chaque couche de sol sous la fondation, les contraintes verticales sont la somme des
contraintes géostatiques et de la contrainte due a la surcharge. La contrainte géostatique
Oyeo(2) st due au poids du sol et augmente linéairement avec la profondeur (équation 11.5).
La contrainte de chargement dp.q(z) est due au poids du batiment et diminue avec la
profondeur, & cause de la diffusion de contraintes. La diminution de la contrainte dans la
couche du sol, due a la surcharge, avec l'augmentation de la profondeur est calculée avec la
relation de Boussinesq (équation 11.6).
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g (Z): aload (Z)+ Jgeo(z)

Equation I1.5
O4e0 (2)= % (2)

p-kxA
gLB _o(OLB _( S
(L+ 2(B+2) (L+(B+2) (L+ J(B+2)

)LB

Oioad (2) = Equation 1.6

Ou g est la contrainte verticale au niveau de la fondation,
B est la largeur de la fondation (semelle filante),

L est la longueur de la fondation,

z est la profondeur considérée sous le niveau de fondation et )4 est le poids volumique
sec.

11.1.3.1 Résolution pour le calcul du tassement final

Le tassement de chaque couche du sol peut étre obtenu par un calcul direct en combinant
les équations de la surface de I'Etat (équation 11.2), de la contrainte verticale (équation 11.6),
et du retrait de chaque couche en relation avec le changement de lindice des vides
(équation 11.7). L’équation 11.9 présente le tassement de chaque couche. Le tassement final a
la surface du sol est alors la somme des tassements de toutes les couches (équation II.1). Si
en raison de la complexité de I'équation de la surface d’état, la solution directe n’existe pas,
une procédure itérative pourrait étre adoptée (Figure 11.8).

A
ah =h ==
1+ &, Equation 11.7

& = a+ bLog, (1+0,(2))

Oou eoi est I'indice des vides initial de la couche i sous la fondation

et oy(z) est la contrainte verticale initiale a la profondeur z avant toute variation de
succion, telle que calculée par I'équation 11-8 en considérant o(0) = P/S.

(P 9LB

%= G Dz B

0 4eo(2) Equation 11.8

AQ(2) =h x P0G A+ O 3+ & £2)~bLog,(L+04(2)

Equation 11.9
1+ a+blLog,(1+0,(2)

Dans cette étude, la hauteur totale H du sol argileux impliquée dans la variation de la
succion est divisée en 10 sous-couches, ou la valeur de la succion s (z) et I'état de contrainte
o (z) sont déterminés au centre de chaque couche.

Si le tassement provoqué par le séchage dans le sol dépasse la déformée maximale du bati
a son extrémité (PI*/3EI) un décollement entre le sol et la fondation peut se produire ; dans
ce cas, la solution directe ne pourrait pas le prendre en compte, alors que la solution itérative
peut considérer ce décollement. Dans la solution itérative, I'état de contrainte dans le sol est
actualisé pour chaque itération (Figure 1.8 et Figure 11.9). Dans le cas d’un décollement, la
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contrainte dans le sol s'annule. La Figure I1.8 illustre la solution itérative pour l'application
d'une phase de séchage sous le batiment existant.

Sur la Figure 11.8, le point O correspond a I'état vierge du sol avant tout chargement, le point
1 représente I'état d’équilibre initial entre le sol et le bati aprés la phase de construction
('action du béti est égal a la réaction du sol). Comme cette étude se focalise sur le retrait
(tassement provoqué par le séchage), l'indice des vides initial est fixé au point 1. Ensuite,
une phase de séchage entrainant un retrait du sol est appliquée entre les points 1 et 2. Le
point 2 correspond a l'effet de la variation de la succion (retrait du sol), sous I'hypothese que
la contrainte reste constante dans le sol sous la fondation, ce qui correspond a une fondation
qui suit le tassement du sol, avec une raideur nulle. Le point 3 correspond a I'étape de
tassement si la raideur du bati est prise en compte. La distance entre les points 2 et 3
augmente avec la rigidité du batiment. Le fait de subir ce tassement par la fondation
provoque un report de charges vers les autres parties de la structure de I'ordre de Ap=k*A, et
une diminution de la contrainte dans le sol de I'ordre de Ap/S.

Void ratio

Suction i
{kPa) e . Stress (kPa)

Figure 11.8. Méthode itérative pour la résolution du probleme d’interaction sol-structure 1D, 1)

Etat d’équilibre initial avant variation de succion, 2) Tassement d{ a la variation de succion a

charge constante, 3) Gonflement dd a la diminution de charge dans le sol, 4) Etat d’équilibre
final

La diminution de la contrainte dans le sol provoque donc un gonflement entre les points 2 et
3. La contrainte dans le sol augmente alors a cause de ce gonflement car la fondation
repose davantage sur le sol par rapport a I'étape précédente. Donc entre les points 3 et 4, un
tassement se produit & cause de la nouvelle répartition de contrainte (augmentation de la
contrainte) dans le sol. Dans la procédure de calcul, on continue ces itérations jusqu'au
moment ou la variation de tassement devient négligeable. L’algorithme de recherche de la

solution par itération est présenté plus précisément sur la Figure 11.9.

Il faut noter que dans cette étude, il est supposé que les variations de volume dues a
I'application du poids du béti ont été stabilisées a la fin de la phase 1. Sous cette condition, la
phase de déchargement 3 (effet de la rigidité de construction pendant la phase de retrait) se
produit dans la gamme élastique et reste sur la surface d'état utilisée. Généralement
'application de déchargement en zone élastique ne perturbe pas l'unicité de la surface
d'état, mais une nouvelle surface d'état (ajustée sur les données de décharge) doit étre
utilisée dans la zone plastique (Zhang et Lytton, 2009).
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Diminution As de succion
sous la fondation

Vi=0

Surface d'état: A, = f(0,As)
Retrait du sol

11.1.3.2

Tassement
A = f(Ao,9)

vi=1

Diminution de contrainte
dans le sol : Ap=k.A, et

i=i+1

Ao =Ap kedion

Gonflement du sol
A = f(Ao,s)

=i+l

Augmentation d'effort

dans le sol: Ap=k.A, et
Ao =Ap kedion

Tassement final = )" A,

Figure 11.9. Algorithme de résolution itérative

Résultat du modele 1D

Dans un premier temps, une couche d’argile d'une épaisseur d’'un metre avec une variation
de succion constante est prise en compte. L'effet du profil hydrique sera discuté par la suite.

Les résultats obtenus pour des variations de succion de 1 et 2 MPa considérées par
Fredlund (1996) et Hemmati (2009) comme des valeurs représentant une période de
sécheresse habituelle, une charge initiale du bati de 100 kN/m et pour différentes raideurs de
0,1 & 5 MN/m, sont présentés sur la Figure 11.10. La Figure 1.10-a présente le tassement
final calculé pour les trois sols étudiés en fonction de la raideur du béti. Le tassement
diminue de maniére continue en fonction de la raideur du bati. Pour le sol trés argileux de
Regina, quelle que soit la variation de succion (1 ou 2 MPa), et pour des grandes raideurs, la
fondation ne suit plus le retrait provoqué par le séchage, on a alors un décollement.
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Figure 11.10. a) Tassement final en fonction de la raideur, b) Contrainte dans le sol et
augmentation de I'effort dans la fondation pour

As = 1MPa.
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La Figure 11.10-b présente I'état de contrainte dans le sol et I'effort dans la fondation en
fonction de la raideur pour une variation de succion de 1 MPa. L'effort dans la fondation
augmente avec la diminution de la contrainte dans le sol. Cet effet est d'autant plus
important que I'amplitude du retrait est plus élevée (par exemple, l'argile de Regina). La
Figure 11.11 présente le taux de diminution du tassement (équation II-10) dO a l'effet de
l'interaction sol-structure en fonction de la raideur du bati.

. . Retraitffassementinal . ,
Effetdel'interaction = Equation 11.10

Retrait

On note que la prise en compte de I'effet de linteraction sol-structure est a l'origine d’'une
diminution de I'amplitude du tassement allant jusqu’a 47 % pour le mélange Bentonite-limon
du fait de la faible densité initiale de ce sol.

En revanche, l'argile de Regina initialement plus dense est moins sensible a la variation de
contrainte. Cette influence est dépendante de I'état initial du sol, de la gamme de variation
de la succion, de la rigidité du bati et de la contrainte initiale imposée par le bati.

4 Interaction RePina,As = 2MPa 4 Interaction Re?ina, As=1MPa
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Figure 11.11. Effet de l'interaction sol-structure sur I'amplitude du tassement par rapport au
retrait initial

11.1.3.3 Profil hydrique

Comme il a été discuté dans la partie 1.1.3.1, I'évolution de la succion en profondeur (profil
vertical) et sous le bati (profil horizontal) peut influencer directement I'amplitude du retrait et
par conséquent le tassement subit par le bati.

Dans ce qui suit, le profil hydrique vertical en I'absence d'une nappe phréatique ou en
présence d’'une nappe phréatique sera étudié. L'incertitude associée a la forme du profil sera
considérée également par la suite.

En utilisant la formule de Mitchell (équation 1.29), la profondeur active a été reliée au
coefficient de diffusion. Pour les trois sols étudiés dans cette partie, la profondeur active (en
utilisant I'équation 1.35), la distance horizontale subissant la variation hydrique sous le bati
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(em, équation 137) et le coefficient de diffusion (a, équation 1.30 et la Figure 1.24) sont

calculés et présentés dans le Tableau I1.2.

Comme il a été présenté dans le Tableau II.1, l'argile de Regina est plus gonflante que les
autres sols étudiés dans ce tableau. Le paramétre ¢ qui est indicatif du taux de gonflement

est également représenté dans le Tableau 1.2, ce parametre sera appelé

la capacité de

gonflement du sol. En général, plus le sol est fin, plus son Ip augmente, et plus sa

perméabilité et son coefficient de diffusion diminuent.

Le coefficient de diffusion, e, et la profondeur active sont minimaux pour le sol de Regina qui
est le sol le plus gonflant, et maximaux pour le sol du Deffend qui est le moins gonflant.

Tableau 11.2. Parameétres du profil hydrique des sols étudiés

Profondeur capacite de
Sol étudié em (M) a (mZan) . gonflement
active (m) N
(paramétre c)
Argile de Regina
2,16 2,03 1,90 0,610
(Vu et Fredlund, 2006)
Sol du Deffend
2,35 4,24 2,73 0,085
(Nowamooz, 2007)
Sol mélange bentonite/limon
2,28 3,27 2,40 0,1512
(Nowamooz, 2007)
Les profils hydriques appropriés sont présentés sur la Figure 11.12.
Enveloppe de séchage—humidification
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Figure 11.12. Profils hydriques considérés pour les sols étudiés

118



Sur la Figure 11.12, les enveloppes des profils hydriques, qui sont indépendants du temps,
sont présentées et seront utilisées par la suite dans les modéles développés. La durée d’'une
période de sécheresse influe directement sur la profondeur active. Dans cette étude,
I'enveloppe de profil hydrique a été utilisée afin de prendre en compte les valeurs extrémes
avec une fréquence de 1 par an dans I'’équation 1.32 pour atteindre la variation volumique
maximale. L'état initial (profil d’humidification) a été fixé a un état proche de saturation (10
kPa) en surface.

Un exemple du profil hydrique en fonction du temps est présenté par la suite pour le sol du
Deffend en imposant une succion de 1 MPa en surface pendant 3 mois (Figure 11.13). Le
résultat d’estimation du profil est comparé avec les données mesurées in situ a la fin de I'été
par Vincent et al. (2006).

welting profile Drying profile
Depth (m) Depth (m)

= % Suction (kPa) + Sucti KPa)
0N o e 200 200 100 600 = To00 o (KE
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L] Measurement

| -
| Time ~dependent profile prediction
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= Envelope of the dry profile

Time ~dependent prafile prediction Pty ¥ profile

Envelope of the wetting profile -2.0

@) B ()

Figure 11.13. Profils hydriques (a) de I'humidification, et (b) du séchage du sol du Deffend

La Figure 11.13 montre une bonne cohérence entre les profils prédis et mesurés. Cependant,
pour le profil d’humidification, la méthode de prédiction pourrait surestimer [|'état initial et
donc sous-estimer le tassement final. Cependant, I'enveloppe de ce profil est plus proche de
la variation hydrique en profondeur. Par conséquent, deux mesures de précaution ont été
adoptées : d'abord I'état presque saturé initial & la surface du sol a été maintenu au long de
la thése. En outre, les enveloppes de I'humidification et du séchage ont été considérées en
utilisant I'équation (1.32).

Partant de ces hypotheses, les profils des sols étudiés ont été obtenus. La Figure 11.12
montre que la variation hydrique du sol de Regina est moins importante que les deux autres
sols.

Il est bien connu dans la littérature que les sols argileux ont un potentiel important de
rétention de 'humidité et une faible perméabilité. Terzaghi et al. 1996 ont montré que la
perméabilité d’'un sol gonflant (Montmorillonite) et presque 100 fois inférieures a celle d’'un
sol non gonflant (Kaolinite) du fait d’avoir plus de particules fines. Dans cette étude la
méthode de Lytton (1994) présentée par I'équation 1.30 pour estimer le coefficient de
diffusion a été retenue. D’autant plus que le coefficient de diffusion est exprimé en fonction
de la perméabilité non saturée et de la capacité de rétention (Fredlund et Rahardjo, 1993 ;
Lytton, 1994).
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PV
¥,C

ou p est la perméabilité saturée,

a=

Equation 11.11

J est le poids volumique sec,
Ky €st le poids volumique de I'eau.

C la capacité de rétention de I'humidité et la pente de la courbe de rétention (Mitchell,
1979 ; Lytton, 1994) est exprimée par la relation suivante :

= — dW = 1
C du Equation 11.12
Pour les sols fins, la capacité de rétention de I'humidité augmente et la perméabilité diminue.
Ces deux effets font diminuer le coefficient de diffusion (équation I1.11) et par conséquent
font diminuer la profondeur active ainsi que e,.

En utilisant I'enveloppe du profil hydrique estimée par la méthode de Mitchell (équation 1.32),
les résultats similaires au cas de succion constante imposée au long de 1 m de profondeur,
présentées sur la Figure 11.10 et la Figure 11.11, sont présentés sur la Figure I.14. Cette
figure montre que malgré la plus faible profondeur active du sol de Regina, I'amplitude du
retrait créée par ce sol est toujours supérieure aux autres sols étudiés dans cette partie. Ceci
montre que l'influence de la capacité de gonflement (paramétre c) sur 'amplitude du retrait
est plus important que I'influence de la profondeur active.

La comparaison des résultats illustrés sur la Figure 11.10 et ceux illustrés sur Figure 1.14-a
montre que le fait de prendre en compte un profil hydrique uniforme (Figure 11.10) ne peut
pas étre réaliste et surestime le tassement final.

120



Final settlement[m] @
0.04}

m““‘-“m“
0.03+ mm“m“w“ A Regjna

Le Deffend

Mixture bentonite/silt

0.02
0.01 [SoeocooottamAn
0.00 ; : Stiffness[MN/m]
0 1 2 3 4 5
Final settlementdecrease[%] (b)
40} AT
VY g Regina
30l Le Deffend
Mixture bentonite/silt
20

p Stiffness[MN/m]

1 2 3 4

Figure 11.14. (a)Tassement final en fonction de la raideur (b) Effet de I'interaction sol-structure
sur 'amplitude du tassement en utilisant un profil hydrique vertical estimé a partir de la
méthode de Mitchell (1979)

Pour étudier I'influence relative au choix de la forme du profil de succion, quatre profils
idéalisés ont été considéres (éq 11-13) sur la base des méthodes de Mitchell (1979) (éq 1.29)
et Morris et al. (1992) (éq. 1.22) pour une nappe phréatique fixée a un metre.

Ces profils sont présentés sur la Figure 11.15.
profiparaboliggoncave (sy=-A 6z z)*-2A$z-2,)

profiparaboligeonvexe: {2) = As(i)2 - 2As(£) +As
z z

a a

Equation 11.13
profillinéaire §2=Ag1-2/z,)
Profiluniform: 2 =As
Ou Z est la profondeur,
S(z) est la succion a la profondeur z,
As est I'amplitude du changement de la succion a la surface

et la profondeur z, est la profondeur active (le niveau de la nappe dans cette
équation).
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Figure 11.15. Profils hydriques proposés afin d'étudier I'effet de la forme du profil et la présence
de la nappe phréatique

La Figure I1.16 montre l'amplitude du tassement final en fonction de la rigidité de la
construction pour l'argile de Regina et pour les quatre profils proposés (éq.11.13). Cette figure
montre quelques différences entre les quatre profils. Le profil constant conduit a un plus
grand tassement. Ensuite, le profil concave, linéaire et finalement le profil convexe
provoquent des tassements plus petits respectivement. Pour les grands tassements dérivés
des profils de succion constants et concaves, la fondation ne suit pas le mouvement du sol,
et un décollement est observé. Dans ce cas, I'amplitude du tassement reste constante dans
le sol. Le profil constant peut conduire & un tassement qui est deux fois plus grand que pour
celui du profil convexe. Les résultats pour les deux autres sols sont similaires.

Comme les résultats des différents profils hydriques le montrent (Figure 1.10, Figure 1.14 et
Figure 1.16), le choix du profil hydrique est un critere essentiel de I'évaluation du tassement
provoqué par une phase de séchage. Compte tenu du bon accord du résultat in situ avec la
méthode de Mitchell (Figure 11.13), on utilisera I'enveloppe du profil hydrique proposée par
Mitchell (1979). D’autant plus que le fait de négliger la présence de la nappe le long de la
profondeur active aboutit & une amplitude de retrait plus importante et évite de sous-estimer
le tassement final.
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Figure 11.16. Influence de la forme du profil de succion sur le tassement final pour le sol de
Regina

11.1.3.4 Influence de la profondeur d’assise de la fondation

Pour étudier l'influence de la profondeur de la fondation sur I'amplitude du tassement final,
trois profondeurs ont été considérées : nulle, 0,25 et 0,45 m. Ces trois faibles profondeurs
ont été considérées, car une étude réalisée par Fondasol (2009) a montré que de nombreux
batiments qui ont été touchés par le risque de sécheresse en France avaient une profondeur
de fondation inférieure a 50 cm. La Figure 1l.17-a montre ['évolution des contraintes
verticales sur un metre de profondeur par rapport a la surface du sol pour les trois
profondeurs de la fondation. La Figure 11.17-b montre I'évolution du tassement final cumulé
de l'argile de Regina pour un profil linéaire moyen de succion et une rigidité moyenne de 2,5
MN/m. On constate que la pose de la fondation dans en grande profondeur évite son
exposition aux variations de succion élevées et diminue le tassement final. Le tassement
final de la fondation fondée a une profondeur nulle est trois fois supérieur a celui de la plus
profonde des fondations.
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Figure 11.17. (a) Etat de contrainte verticale dans le sol (équation II-6), (b) Evolution du
tassement cumulé en fonction de la profondeur d’assise de la fondation pou l'argile de Regina
et une rigidité de batiment égale a 2,5 MN/m

Afin d’approfondir davantage l'analyse de la profondeur d'assise de la fondation, une
simulation en utilisant une approche probabiliste de Monte-Carlo a été réalisée. Les
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paramétres utilisés sont la variation de l'intensité de la succion, le profil de succion et la
rigidité du bati pour les trois sols étudiés et les trois profondeurs de la fondation. Cette
simulation a été répétée 2000 fois avec des valeurs supérieures et inférieures telles que
décrites dans le Tableau 11.3. Pour chaque simulation, une valeur aléatoire a été choisie en
respectant une loi de distribution triangulaire. L'intensité de la variation de succion en surface
a également été choisie aléatoirement entre une valeur de 0,5 MPa et une valeur de 2 MPa
correspondant a une période de sécheresse exceptionnelle (Long, 2006). La Figure 11.18-a
montre la valeur moyenne et l'écart-type du tassement final selon la profondeur des
fondations. La profondeur de fondation semble avoir un effet important pour tous les sols
étudiés.

Tableau 11.3. Paramétres de la simulation Monte-Carlo sur la profondeur de la fondation

Parametre Limite inférieure Limite supérieure
Rigidité k 0 MN/m 5 MN/m
Variation de la succion As 0,5 MPa 2 MPa
Profil de la succion Parabolique convexe | Parabolique concave
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Figure 11.18. Simulation Monte-Carlo (a) tassement final moyen et écart type par rapport a la
profondeur pour les sols étudiés, (b) Effet de la profondeur de la fondation sur 'amplitude du
tassement par rapport au retrait initial
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La Figure 11.18-b montre que l'influence globale de la profondeur des fondations n'est pas
dépendante de la nature du terrain. Pour I'ensemble des sols étudiés, une profondeur de
fondation égale a 0,45 m aboutit & une diminution du tassement final d'environ 60 % par
rapport au cas d'une fondation posée en surface.

Pour hiérarchiser limportance des différents paramétres, une analyse de corrélation par
paire entre chaque parametre et le tassement final a été effectuée. Pour cela une deuxieme
analyse de Monte-Carlo a été effectuée avec les parametres présentés dans le Tableau 11.4
pour 2000 simulations. Les limites supérieures et inférieures pour les paramétres de sol sont
basées sur les valeurs maximales et minimales du Tableau Il.1 pour les sols étudiés. Les
résultats sont présentés dans le Tableau II.5.

Tableau 11.4. Paramétres de la deuxiéme simulation Monte-Carlo pour I'étude de corrélation par

paire
Parametre Limite inférieure Limite supérieure

a 1 1,5

b 0,09 0,22

c 0,08 0,65
Rigidité k 0 MN/m 5 MN/m
Variation de la succion As 0,5 MPa 2 MPa
Profondeur de la fondation om 0,45 m

Profil de la succion Parabolique convexe Parabolique concave

Tableau I1.5. Corrélation entre le tassement final et les différentes variables du modéle

Variable Par variable Correélation 04 -b3 —02 b1 o0 o1 o2
Tassement final a -0,024 R E i
Tassement final b 0,077 B | }
Tassement final c 0,24 !
Tassement final Profondeur -0,43 r“““-“"“““; '
Tassement final Rigidité -0,32 ' l i
Tassement final Succion 0,19 R - “___MHJ:

Parmi les parametres étudiés, la profondeur des fondations et la rigidité du batiment sont
négativement corrélées au tassement final et semblent avoir plus d'influence sur sa valeur.
L'aptitude au gonflement du sol (parameétre c) et lintensité de la succion en surface,
respectivement, ont une influence importante sur l'amplitude du tassement. En ce qui
concerne le parametre b, il présente une corrélation significative avec le tassement final,
mais moins que d'autres parametres, et la corrélation du parameétre a semble insignifiante.

125



I1.1.4 Application a I'étude d’'un groupe de batiments

Le modéle peut également étre utilisé pour estimer approximativement une valeur moyenne
du tassement final pour un ensemble de batiments homogénes (rigidité et profondeur des
fondations semblables) situés sur un méme sol affichant de faibles variabilités et subissant
une période de sécheresse. Pour illustrer un tel cas, un exemple théorique est considére, et
une troisieme simulation de Monte-Carlo a été réalisée sur I'argile naturelle de Regina avec
un profil de succion intermédiaire lin€aire. Les incertitudes de + 10%, + 20% et de + 30% ont
été considérées pour les propriétés du sol, l'intensité de la succion a la surface, la rigidité du
batiment et la profondeur des fondations. Les variables de cette simulation, avec des valeurs
supérieures et inférieures, sont présentés dans le Tableau I1.6.

Tableau 11.6. Variabilité des paramétres utilisés pour étudier le comportement moyen d'un
groupe de batiments

+10% +20% +30 %
Variable | Moyenne Limite Limite Limite Limite Limite Limite
inférieure | supérieure | inférieure | supérieure | inférieure | supérieure

a 1,186 1,067 1,304 0,948 1,423 0,830 1,542

b 0,092 0,082 0,101 0,074 0,110 0,064 0,120

C 0,610 0,546 0,674 0,488 0,732 0,427 0,793

k (MN/m) 2,5 2,25 2,75 2,0 3,0 1,75 3,25

As (MPa) 1 0,90 1,10 0,800 1,200 0,700 1,300
me(on:;'e“r 0,40 0,36 0,44 0,32 0,48 0,28 0,52

Pour chaque simulation, une valeur aléatoire a été affectée a chaque parametre en
considérant une loi de distribution triangulaire. Les valeurs moyennes de la variabilité
considérée avec I'écart-type (ST) et le coefficient de variabilité (CoV) sont présentées dans
la Figure 11.19. La valeur moyenne du tassement final a été évaluée a 10 mm avec un écart
type de 1,2 a 2,3 mm lorsque la variabilité augmente de 10 % a 30 %.

+10% +20% +30%

Density Density Density
200
120 250 l
100 - 200 150 .
80 [ ml | i’[;i"'t‘lil-‘]“_” 5 Mean= 0.010 0 Mean=0.010
& | | = f'l“_' > sp=00016 | 100} 1 SD= 0.0023
1 =12% i " I
! 100 Sav= 1ose% | | CoV = 23.41%
0 ' | | I
. 50+ |
20 : 50 . [ o
il [l . [ |l ‘ .
0.008 0.009 0.010 0.011 0.012 0.013 0.014 0.006 0.008 0010 0012 0014 0.016 060‘ T 0.010 0.015 ; 0.020
Final settlement [m] Final settlement [m] Final settlement [m]

Figure 11.19. Application théorique pour le calcul de la moyenne du tassement final pour un
groupe de batiments en considérant 10%, 20% et 30% de variabilité sur les paramétres
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On peut utiliser la distribution normale pour les incertitudes considérées, ce qui aboutit a la
méme valeur de tassement final moyen (Figure 11.20). Lors de I'analyse de Monte-Carlo dans
cette étude, la loi de distribution triangulaire a été utilisée qui est trés semblable a celle de
distribution normale. Comme un écart-type tel que 10 % sur la loi normale est susceptible de
dépasser les bornes définies pour les valeurs utilisées, une loi triangulaire prenant en
compte les bornes exactes a donc été retenue.

() (b)

Density Density
250 —— 250 N
200 = [J Normal Distribution 200 (i — =— e
L Mean= 0.010 - — [ Triangular Distribution
150 - SD= 0.0014 150 Mean= 0.010
i CoV = 14.86% i SD=0.0016
100 100 CoV = 16.88%
50 ‘_‘ 50 "
-~ S _ﬁ FH
0.008 0010 0012 0014 0016 - -,

0.008 0.010 0.012 0.014 0.016

Final settlement [m :
(] Final settlement [m]

Figure 11.20. Comparaison de la distribution (a) normale et (b) triangulaire pour 20% de la
variabilité des paramétres

11.1.4 Conclusion

Un modele uni-axial de 'interaction sol argileux-structure a été proposé. Ce modéle prend en
compte le couplage hydromécanique des sols non saturés argileux grace a l'approche de
surface d’état, et permet d’évaluer l'influence de la raideur du bati sur 'amplitude du retrait.

Les résultats montrent que plus le bati est rigide plus I'amplitude du retrait du sol argileux est
faible. Le tassement final peut étre réduit par un facteur de deux en considérant l'interaction
sol-structure et la rigidité de construction par rapport a un tassement calculé sans tenir
compte de la rigidité du batiment. De plus, pour un sol initialement lache, qui a une
compressibilité élevée (a,;), cet effet est plus important.

L'analyse de corrélation entre les parametres du modéle et le tassement final a montré que
l'influence de la profondeur de la fondation, la rigidité du béatiment, I'expansivité du sol
(paramétre c) et le profil de succion a été la plus grande par rapport a l'influence des autres
paramétres utilisés. En particulier, l'augmentation de la profondeur d’assise de la fondation a
partir de 0 & 45 cm peut diminuer I'amplitude de tassement potentiel d0 a la sécheresse
d'environ 60 %.

Enfin, une simulation de Monte-Carlo a été réalisée pour une application théorique afin
d’estimer une valeur moyenne du tassement final d'un ensemble de batiments considérant
les incertitudes de = 10 %, 20 % et 30 % pour chaque paramétre. Finalement, les résultats
de cette partie restent assez qualitatifs et ne permettent pas d’étre utilisés afin de prédire le
dommage moyen du bati. Par la suite, des modeéles plus élaborés en 2D et 3D seront
développés ce qui permettra d’évaluer la moyenne des dommages plus précisément.
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IL.2 Modeéle analytique 2D (éléments de poutre) de l'interaction sol
gonflant-structure

Dans cette partie, un modeéle de l'interaction en 2D est développé en utilisant I'élément de
poutre pour modéliser le comportement du bati. Le comportement hydromécanique du sol
est toujours modélisé par la surface d’état présentée dans I'équation 1.2 comme dans la
partie précédente. Par la suite, nous présentons d’'abord un modéle monocouche, puis un
modele multicouche.

11.2.1 Modele monocouche

Dans cette partie, le comportement mécanique du bati est modélisé par une poutre avec une
hauteur H et une largeur B posée sur le sol. Selon la charge appliquée (g [N/m]) et la largeur
du contact (B), il y aura une réaction dans le sol p(x) (Figure 11.21), aussi appelée pression
de contact p(x)/B. Cette pression pourrait étre décisive pour I'évaluation du retrait dans le sol
du fait de I'existence du couplage hydromécanique. Dans un premier temps une larguer
unitaire est considérée.

L (m)

H (m)

_<>_ A F Y F Y Iy I 3

Yy

v

Figure 11.21. Modélisation du bati par une poutre.

Quand cette poutre est en équilibre statique la somme de la charge appliquée doit étre égale
a la réaction du sol :

L/2
'[ [ Xdx=qL Equation 11.14

-L/2

Pour analyser les efforts intérieurs dans la poutre a I'état d’équilibre, on considere un
élément de poutre de longueur infiniment petite dx (Figure 11.22) et I'équation d’équilibre des
forces selon la direction verticale peut étre écrite de la maniére suivante :

Z VBrtical = (/)’f" b)ﬂ dx gldx- V(X"' dX):O Equation 11.15
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Equation 11.16

MO Y- V(x) _ dV(x) _
dx - - p(x)—q

dx
Avec V(x) : l'effort tranchant (N)

g : la charge appliquée sur le béati (N/m)

p(x) : la réaction du sol en dessous de la poutre (N/m)

V(x)

M(x) M(x+dx)

V(X + dx)
p(x)
dx

Figure 11.22. Elément infiniment petit de la poutre

D’aprés les théorémes de résistance des matériaux, pour une poutre qui respecte les
hypothéses de Bernoulli, on a également :

V(x) = dl\él_)gx) Equation 11.17
2
- M (x) _d ygx) Equation 11.18
El dx

Avec M(x) moment fléchissant (kN m)
E : module de Young du matériau constituant la poutre (kPa)
| : moment d’inertie quadratique de la section transversale (m*)
y(x) : déflexion de la poutre ou fleche (m)

En remplacant I'effort tranchant (I'équation 1I-17) dans I'équation 1I-18 on peut obtenir
I'équation générale de la poutre (équation 11-20) :

AV(x) _ d*MO) - d'WX) g

Equation 11.19
dx dx? dx* :
4
d YEX) a _plx) Equation 11.20
dx El El
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En considérant I'équation de la surface d’état utilisée (équation II-2), on peut exprimer la
variation de l'indice des vides e(x) en fonction des contraintes sous la poutre :

k= a tlogl+ g3/ B+ cyx)| Equation 11.21
avec B :lalargeur de la poutre
S(x) - la variation de la succion en fonction de I'abscisse de la poutre.

Comme il a été expligué dans la partie 1.1.3.2, la succion sous le bati varie entre son
extrémité (L) et un point sous le bati (L-e,) avec les valeurs de la succion égale a son
intensité en surface et zéro respectivement. A une distance inférieure a (en), la variation de
la succion sous le bati est supposée négligeable (Overton et al, 2006). Entre le point a
l'extrémité et le point (L-e,) (Figure I1.24), la succion peut varier de fagcon linéaire ou
parabolique, etc. (Mrad, 2005 ; Al-Qadad, 2009). La fonction parabolique de la succion est la
suivante :

I
S, lorsquex < —2etx>§
iEq—x—|—+e )? Iorsque—|—5xs—|—+e
e’ 2 " 2 2 " .
9X) = | | Equation 11.22
0 lorsque §+emsxs§ e,
iqu—|—+e)2 Iorsquel——emsxsl—
e? 2 2 2

La fonction linéaire de la succion est présentée par I'équation 11.23 :

I I
S, lorsquex < 5 etx>E
—iDHle(l—l—) Iorsque—l—s xs—|—+em
e, 2e, 2 2 . _
9x) = | | Equation 11.23
0 lorsque E+emSXSE €n
i[I><+leI1—I—) Iorsquel——em < xsl—
e, 2e, 2 2

Avec s; : la succion imposée a la surface libre du sol
L : la longueur de la poutre

em : la distance d’influence de la succion sous la fondation calculée selon (équation
1.37).

Les deux types de fonction de la variation de succion sont présentés sur la Figure 11.23 pour
une succion a la surface de 2 MPa et une distance e, égale a 2,5 m sur une longueur totale
de 15 m du bati. Les deux types de fonction sont des hypotheses simplificatrices de la forme
de la variation de la succion sous le bati. La fonction linéaire pourrait [égérement surestimer
la variation de la succion.
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Figure 11.23. Comparaison des profils paraboliques et linéaires de variation horizontaux de la
succion

Selon Al-Qadad (2009), la tendance de variation de la succion est plutdt parabolique (Figure
1.28). Plus tard dans la section 11.2.4, cette tendance parabolique sera confirmée par une
étude numérique effectuée avec le logiciel de calcul numérique Code-Bright. En
conséquence, I'équation parabolique de la variation de succion (équation 11.22) sous le bati
sera gardée par la suite pour développer le modéle.

La Figure 1.24 montre les paramétres du modele et la convention de la résistance des
matériaux adoptée. Sur cette figure, w(x) est le tassement du sol, y(x) est la déformée de la
poutre considérée négative lorsque la forme est convexe (fleche vers le haut) et d est le
déplacement de corps rigide. On peut constater qu'il y a la relation suivante : w(x) — y(x) =d
entre ces parameétres (Deck et Singh, 2010).

Figure 11.24. Définition des parameétres du modéle et de la déformée finale du sol et de la poutre

Le tassement du sol sous la fondation w peut étre déduit de la maniére suivante :
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n, Ae

w=3

N G

Equation 11.24

n
Avec h;: I'épaisseurde la couche argileuse (Z h = H, =z, qui est la profondeur active)

Ae; : la variation de I'indice des vides au centre de la couche i,
€, : I'indice des vides initial de toutes les couches.

En considérant I'interaction sol-structure, a partir de la Figure 11.24, on peut substituer I'indice
des vides e par I'équation de la surface d'état considérée (équation 11.2). Dans un premier
temps, on considere une couche d'argile de 1 m avec un état initial dont la succion et la
contrainte sont nulles. Par conséquent, l'indice des vides initial est remplacé par le
coefficient a de la surface d’état. L’équation 11.24 devient :

W(x):lTbamogy &) 1B+ crax)] H, Equation 11.25

De cette relation, la réaction du sol sous la poutre peut étre déduite comme suit :

l+a)

wx
p(x)=[10 "™ -1- oHx) |(B Equation 11.26

En tenant compte que w(x) — y(x) = d (Figure 11.24) on peut écrire encore :

p(x): 10(d i, -1- CES(X) (B Equation 11.27

En remplacant p(x) dans I'équation générale de la poutre (équation 11.20), on obtient
I'équation finale :

4 (d+y()Lra) ,
ddygx) [El=q-|10 b -1- C[g(x) B Equation 11.28
X

On obtient a l'issue de la résolution de cette équation la valeur de la fleche maximale y(L/2)
notée A ; de 14, on en déduit la déflection de la poutre A/L (avec L la longueur de la poutre).

Il est & noter qu’il existe deux stratégies de mise en équation du probleme défini dans cette
partie. La premiéere possibilité est d’écrire I'équation finale (équation 11.28) en fonction de y, et
la deuxiéme est d’écrire I'équation finale en fonction de p(x).

L'équation 11.28 est écrite en fonction de y et est basée sur un état initial simplifié (contrainte
et succion nulles). En considérant un état initial différent, la soustraction de p(x) tel que
présenté dans I'équation 11.26 devient plus complexe. Dans ce cas, la deuxieme stratégie
semble étre plus adaptée et fera le sujet du modele multicouche (11.2.2).

La solution générale de I'équation 11.28 étant complexe a établir, une procédure de résolution
numérique utilisant la méthode des différences finies a été mise en ceuvre. Par la suite, nous
rappelons rapidement le principe de la méthode des différences finies et les conditions aux
limites appropriées pour résoudre I'équation 11.28.
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La méthode des différences finies consiste a approximer la dérivée d’'une fonction par la
pente de la fonction sous une distance assez petite. Quand la discrétisation devient
suffisamment grande, une bonne approximation de la dérivée de la fonction peut étre
obtenue.

Pour une fonction continue de u(x), la dérivée peut étre approximée par trois opérateurs
avant, arriere et centré qui sont présentés sur la Figure 11.25 et I'équation 11.29.

u Avant
Centré Arriere
: : Exacte
i | Ax | Az '
; e g
-3 o i 2 il

Figure 11.25. Différents opérateurs de la méthode des différences finies

ou —-u, .

M) LHa”l Opérateunvant

0x ),

ou U, —U,_ ] N . .

— | == Opérateunrriére Equation 11.29
0x ), AX

ou —-u, . .

L I LS Opérateucentré

0x ), 20X

Dans cette étude, la méthode des différences finies a été utilisée avec I'opérateur avant
défini ci-dessus. Les différents ordres des dérivées par la méthode de différences finies sont
présentés par I'équation 11.30 et sur la Figure 11.26. La quatrieme dérivée de y dans I'équation
11.28 peut étre remplacée par le dernier terme de I'équation 11.30.

(d_y) - yi+1 ~ yi—l

dx’' 20K
(dzy) - yi+1 _2y| + yi—l

2 /i 2

dz( Ao Equation 11.30
(d y)_ — Y3 =3V 3V~ Vis

dx ™' 8ox°
(d4y)_ — Y +4y,, +6y -4y _,+y,_,

dx* "' 16"
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Figure 11.26. lllustration des points ou sont calculés les différentes dérivées de y. Si la poutre
est discrétisée au moyen de n points, on ne pourra écrire que n-4 équations faisant intervenir
la dérivée d'ordre 4

Conditions aux limites

En utilisant la méthode des différences finies qui se traduit par la discrétisation de la poutre
de longueur L en n points (Figure 11.26), I'un des points de discrétisation est écarté a chaque
fois que I'expression y est dérivée. Par conséquent, on peut écrire (n-4) équations
indépendantes faisant intervenir la quatrieme dérivée (équation 11.30). En ajoutant le
paramétre inconnu d de I'équation 11.28, il reste cing inconnues, ce qui nécessite de définir
cing conditions aux limites pour la résolution du probleme.

Six conditions aux limites peuvent étre définies semblables a celles utilisées par Deck et
Singh (2010) et expliquées dans la partie 1.2.3.2.

Les deux premiéres conditions aux limites expriment que la fleche a I'extrémité de la poutre
est nulle ou le déplacement de la poutre est exprimé par le déplacement d’un corps rigide :

y(L/2)=0 )
Equation 11.31
y(-L/2)=0

Les quatre autres conditions aux limites (équation 11.32) expriment que le moment fléchissant
et l'effort tranchant sont nuls aux extrémités, parce que la poutre est en équilibre statique
sous la charge q(x) et la réaction p(x) quand il n’y a pas de décollement (il n’y a donc aucun
couple, ni effort ponctuel aux extrémités).
¥y (L/2)=0
y@(-L/2)=0
vy (L/2)=0
y?(-L/2)=0

Equation 11.32

Dans le cas d’un décollement sur une longueur de L’ de la poutre, les conditions aux limites
de I'équation 11.32 deviennent les suivantes (les mémes conditions aux limites ont été
utilisées pour la zone de décollement par Viet Do et al. (2008) présentées dans I'équation
1.52) :
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L')?
@ (L j2)= 9"
y< (L' /2) SE|

1 2
y (2)(_L| /2): q(ZLEl)
Equation 11.33

LI
@ (L 12)=
y> (L'/2) £

Ll
y oL 2)=-
El
A partir du point ou le décollement se produit, les deux extrémités le long de la perte de
contact se comportent comme une poutre console et la réaction du sol s’annule. L’équation
[1.20 devient la suivante pour la zone de décollement :

d*y(x) _ g

= Equation 11.34
dx* El g

Chaque combinaison de cing conditions aux limites parmi les six aboutit au méme résultat.
La résolution a été effectuée avec Mathematica. Ci-apres I'exemple d’'un béti est présenté
avec une rigidité de 1 GN.m2 chargé par q = 100kN/m, sur une couche du sol de Regina
(Tableau II.1) d’'une épaisseur d'un métre et subissant une variation uniforme de la succion
de l'ordre de 1 MPa.

—A(m)

P I
0.012} Y
0.010f \
0.008 |

0.006

/ 0.004 | .'

/ 0.002 ¢

. T e
Figure 11.27. Déformée de la poutre caractérisée par une rigidité de 1GN.mz2 chargée par

g=100kN/m, sur une couche de sol de Regina (Tableau Il.1) d’'une épaisseur d’un metre et
subissant une variation uniforme de la succion de 1 MPa

La Figure 11.27 montre la déformée de la poutre qui est considérée comme le tassement
différentiel du béti. La Figure 11.28 montre la réaction du sol en contact avec le bati. La
somme de cette réaction doit étre égale a la somme de la charge (équation 11.14). Dans le
cas présenté, un décollement se produit. Pour déterminer le point de décollement, une
procédure itérative est effectuée. En effet, quand la pression de contact devient négative, on
considére un décollement (on suppose que le sol ne peut pas tirer sur le bati) et pour une
nouvelle itération la charge est de nouveau appliquée sur la nouvelle longueur de contact.
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Figure 11.28. Pression de contact

La Figure 11.29 montre le tassement de I'ensemble sol-bati. A partir du point de décollement,
la poutre se comporte comme une poutre en console. Il est a noter que le déplacement du
corps rigide est égal a 0,098 m a I'extrémité de poutre sur la figure suivante.

Tassement sol et bati (m)

/'__.-—4——-—-‘“““ 2
Décollement S Décollement
-
- ~0.09} 9
d ././ \\ d
e e
L bl ; \‘\\
=% —4 -2 _0.10 2 4 &
H y
-0.11 |
~0.12
:‘ “

Tassement du sol

Tassement du bati

Figure 11.29. Tassement du sol et du bati

La Figure 1.30 montre le moment fléchissant et l'effort tranchant. Compte tenu de la

déformée de la poutre, on vérifie que I'effort tranchant est nul au milieu a I'état d’équilibre.
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Figure 11.30. Moment fléchissant et effort tranchant

Le code monocouche surestime I'amplitude du tassement du sol et du béti du fait de la prise
en compte d’'une variation de la succion uniforme sur toute la hauteur de la couche argileuse.
Cela peut aboutir a un décollement méme pour une rigidité de bati moyenne. D’autant plus
qgue dans cette approche, I'effet de la profondeur d’assise de la fondation n’est pas pris en
compte. Par conséquent, afin d'étudier un cas plus réaliste, il faut prendre en compte
I'évolution de la succion en profondeur et la profondeur d’assise de la fondation. Pour cela,
nous allons développer une approche multicouche qui prend en compte le profil hydrique
(vertical et horizontal) dans le sol (81.1.3).

1.2.2 Modele multicouche

Dans cette partie, I'équation générale 11.28 est écrite en fonction de p(x), et le sol est
discrétisé en profondeur afin de prendre en compte le profil hydrique ainsi que la profondeur
d’assise de la fondation. Dans ce code multicouche, deux phases de chargement seront
appliquées. La premiére phase consiste a appliquer la charge du bati et la deuxieme phase
consiste a imposer la variation hydrique aux extrémités (Figure 11.31).

(b)
@) L/2 L/2
7 q (kN/m) 7 q (kN/m)
i hs=0 hs=0
AN ' bl " "
® Oimitial » Sinitial hl As= Ah'J: Agi, Asi

Z]

rd 7 I s 7 I

Figure 11.31. (a) Etat initial des couches aprées chargement, (b) aprés avoir subi la succion
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La Figure I1.31-a consiste en la phase de construction pour laquelle la charge est appliquée
et la contrainte dans le sol est recherchée. Cette contrainte dans le sol est indiquée par pgi(X)
dans I'équation 11.35 :

" 4
V\(X)=; 1+qe0
X (ot o X /B Es( §- (oh¥y (h /23 o (n Equation I1.35

w(x) = =L ¥ a lo§ty (h /2)+ clk, (x)

La contrainte initiale correspond au poids de la terre au milieu de chaque couche (}h/2) et sy
correspond a la succion de I'état initiale (profil d’humidification sur la Figure 11.12) qui ne
varie pas pendant la phase de chargement. Le déplacement de corps rigide est la somme du
tassement des couches sous les points situés aux deux extrémités du bati :

d=w(L/2)=w(-L/2) Equation 11.36

Selon la convention utilisée dans la partie précédente, le tassement et le déplacement du
corps rigide peuvent étre liés a la déformée de la poutre :

)(X)z V‘(X)‘d Equation 11.37

En remplacant les équations 11.35 et 11.37 dans I'équation de la poutre (équation 11.20), la
réaction du sol due au chargement dans la premiére couche située sous la bati po;(x) est
'inconnue de I'équation et peut étre calculée en appliquant les conditions aux limites. Une
fois que cette pression est connue, il est possible de calculer la réaction du sol dans chaque
couche en tenant compte de la diffusion de contrainte dans le sol. Dans les parties
précédentes la répartition simplifiée de la contrainte qui est une répartition uniforme due a la
surcharge dans chaque couche a été utilisée. Dans cette partie une répartition de contrainte
prenant en compte la zone d’action de charge a été prise en compte (Figure 11.32). (Ce mode
de répartition correspond mieux aux codes de calcule numérique type éléments finis,
notamment a I'étude numérique effectué par Code-Bright qui sera présentée dans la partie
de la validation du modéle). Pour cela on utilisera la relation de répartition de contrainte de
Boussinesq qui nous permettra d’écrire la réaction dans chaque couche (poi(x)) en fonction
de I'inconnue de 'équation (po:(X)) :

3
/4

" cos GdA Equation 11.38

g, =]
s
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Figure 11.32. Diffusion des contraintes dans le sol (Méthode de Boussinesq)

ou 0 est I'angle de distribution de contrainte, z est la profondeur, A est la surface de la
fondation en contact avec le sol et q est la charge appliquée. Concernant I'angle de
distribution de contrainte, deux angles de 30° et 45° sont couramment utilisés dans la
littérature. L'angle de distribution de 45°produit un terrain globalement moins chargé (Costet
et Sanglerat, 1981) et favorise une variation volumique plus élevée pour les sols gonflants.
Afin de prendre en compte le scénario le plus défavorable dans cette étude, l'angle de
distribution de 45°a été utilisé.

L'état de contraintes dans le sol, issu de la premiére phase, est retenu et utilisé pour la
deuxiéme phase (variation de succion) comme il suit :

(Idot . e O( §- (o # g ( R+ o, (X))
e |0¢]:|- Bi()a-i_ CD%i(X)]

ou s; est le profil hydrique du séchage (Figure 11.12) et p1i(x) est le nouvel état de contrainte.
La résolution de I'équation de la poutre est réalisée de la méme maniére que la phase
précédente. Une fois que la nouvelle contrainte dans le sol est déterminée, w(x) et par
conséquent y(x) sont calculés. Pour le cas i=1, la réponse du modéle monocouche doit étre
retrouvée.

n
i=1

x): '

Equation 11.39

Il est a noter que I'équation (11-35) étant basée sur le résultat d’essai cedométrique est plus
adaptée pour une sollicitation unidimensionnelle.

En utilisant cette relation afin d'analyser le tassement sous une fondation (cas
bidimensionnel), 'amplitude du tassement vertical due au chargement mécanique peut étre
sous-estimée en absence de la déformation latérale (essai cedométrique). En effet ce cas
correspond a une condition de kyin situ quand les déplacements latéraux sont bloqués.

En revanche, quand les déplacements latéraux sont admis, la contrainte horizontale diminue
et le tassement vertical augmente. Sous ces conditions les déformations verticales
élastiques s’écrivent :

Aol Y Ao3 _ Aol

déplacement latérale empécheé : &, = E Vg =

(1_Vko)

. . . Aol  Ao3 _ Aol
déplacement latérale autorisé : £,= = % = = =

(1-1k) avec (k<ko)
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Donc: £>&y,

ou v est le coeffiecient de Poisson et E est le module de Young. Cet effet peut augmenter le
déplacement du corps rigide (aux extrémités du bati) mais n’affecte pas la déflexion relative
du béti. Dans cette étude il est supposé que les déformations dues a la charge se stabilisent
avant d'appliquer la phase de séchage, et c'est le tassement (le retrait) provoqué par le
séchage qui est principalement pris en compte afin détudier la conséquence de la
sécheresse sur la construction.

Concernant l'application de la phase de séchage, la succion étant une sollicitation
volumique, une condition isotrope (k=1) est souvent considérée (Alonso et al, 1990 ; 1999,
Wheeler et Sharma, 2003).

Dans ce qui suit étant donné que les résultats des essais a succion contrélée sur des sols
gonflants sont majoritairement obtenus dans des conditions cedométriques, les modeles
développés dans cette étude seront basés sur ces résultats disponibles.

11.2.2.1 Choix des conditions aux limites

Il faut noter que dans le programme multicouche, pour chaque phase le déplacement du
corps rigide (d) est évalué par I'équation 11.36. Par conséquent, il y a une inconnue de moins
par rapport au cas monocouche et donc une condition aux limites en moins. En résumé, on a
(n-4) équations au niveau de la poutre dues a la dérivation successive (équation 11.30 et
Figure 11.26) de y“(x) et n inconnues de p;; (x) avec six conditions aux limites (équations II-
31 et 11-32).

Autrement dit, I'équation 11.20 est sur-conditionnée dans le cas actuel. Afin de choisir les
bonnes conditions aux limites, trois solutions ont été testées et la réponse de la structure a
été vérifiee en tracant les courbes du moment fléchissant et de I'effort tranchant. Ces deux
courbes doivent étre continues, et a I'état d’équilibre statique, la courbe de I'effort tranchant
doit passer par le point (0,0).

Dans un premier temps, deux équations utilisant deux points de la discrétisation de la poutre
ont été supprimés (au centre de la poutre) pour pouvoir utiliser les six conditions aux limites
(équations 11.31 et 11.32). La Figure 11.33 montre le moment fléchissant et I'effort tranchant de
cette stratégie.
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Figure 11.33. Moment fléchissant et effort tranchant en utilisant les six conditions aux limites

Le fait de supprimer deux points au milieu crée une sorte de discontinuité sur I'effort
tranchant et le moment fléchissant, ce qui fait penser a une charge ponctuelle au milieu, ce
qui n’était pas le cas (cette stratégie produit le méme effet en supprimant deux points sur
n’'importe quelle partie de la poutre).

Pour la deuxieme solution, on a utilisé quatre conditions aux limites sur six. Les conditions
aux limites de I'équation 11.31 ou les déplacements sont nuls aux extrémités et les deux de
I'équation 11.32 ou les efforts tranchants sont nuls aux extrémités. La Figure 11.34 montre le
moment fléchissant et 'effort tranchant de cette stratégie.
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Figure 11.34. Quatre conditions aux limites : déplacements et efforts tranchants nuls aux
extrémités

Comme Tlillustre cette figure, le moment fléchissant n’est pas négligeable aux extrémités, ce
gui n'est pas cohérent avec I'équilibre statique de la poutre.

Pour la derniére solution, les conditions aux limites de I'équation 11.31 ou les déplacements
sont nuls aux extrémités et les deux de I'équation 11.32 ou les moments fléchissants sont nuls
aux extrémités ont été utilisées. La Figure 11.35 montre les résultats de cette troisieme
stratégie.
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Ces résultats semblent étre logiques compte tenu de la fleche négative qui se produit dans la
poutre et sont en concordance avec les travaux mentionnés dans la littérature (Partie §

1.2.3.2) notamment les travaux de Abdelmalak (2007).

Par la suite, ces quatre conditions aux limites ont été utilisées. Dans ce qui suit, 'exemple du
bati est présenté avec une rigidité de 1 GN.mz2, une longueur de 15 m, sous deux charges de
50 kN/m et 100 kN/m, avec le sol de Regina et une variation de succion de 1 MPa en
surface. L'intervalle de discrétisation est de I'ordre de 5 mm. L’effet de l'intervalle sur la
réponse sera étudié dans la partie relative a I'étude de sensibilité.
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Figure 11.36. (a) Déformée a la fin de la phase de chargement et application de la succion, (b) la
déformée absolue due a la variation de succion

La Figure 11.36 montre que plus le bati est chargé plus sa déformée mécanique (due a la
charge) augmente et plus la déformée hydrique (due a la variation hydrique) diminue. La
déformée finale est la différence des déformées de deux phases. En conséquence la
déformée prise en compte pour évaluer la vulnérabilité du bati correspond en réalité a la
variation de déformée entre I'état initial d’'un béti chargé par son poids propre et I'état final
d’'un bati chargé par son poids et influencé par la variation de succion.

Pour contrbler les résultats, la réponse de l'intégrale de I'équation 11.14 et 'effort tranchant
final sont vérifiés. La Figure 11.37 montre I'effort tranchant dans le cas d’'un chargement de
100 kN/m.
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Figure 11.37. Effort tranchant pour le cas d’'un chargement de 100 kN/m

On peut également visualiser I'état de contrainte au milieu de chaque couche dans le sol a
I'état final du calcul (Figure 11.38). On observe une concentration de contraintes au milieu
sous le béti et une contrainte plus faible aux extrémités.

Profondeur (m)

-06  -04  -02 0.0 0.2 0.4 0.6
L (m)

Figure 11.38. Contrainte finale dans le sol pour le cas d’un chargement de 100 kN/m

Le tassement de chaque couche et le déplacement de corps rigide peuvent étre visualisés

également. La Figure 11.39 montre le tassement de chaque couche et le tassement cumulé
en surface, au contact avec le bati.
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Figure 11.39. (a) Tassement de chaque couche, (b) tassement cumulé en surface sous le bati

On peut noter sur la Figure 11.39-a que le tassement maximal se produit aux extrémités ou la
variation de la succion est significative. Le déplacement du corps rigide égal a 7,3 cm est
indiqué sur la Figure 11.39-b.

Par la suite, nous allons détailler les points les plus importants dans le cas d’'un décollement.

11.2.2.2 Décollement

Dans le code multicouche, grace a un processus itératif le point de décollement est
déterminé. La contrainte est actualisée pour chaque itération en actualisant la charge
appliquée le long de la zone de contact. La présence d'une zone décollée fait varier la
diffusion de contrainte dans le sol. En effet la pression de contact devient nulle en surface

mais l'effet de la diffusion des contraintes sous la zone en contact peut pénétrer en
profondeur sous la zone décollée.
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De plus le décollement (théorique) se produit en majorité pour des batis dont la profondeur
d’'assise des fondations est nulle. Lorsque la fondation est construite dans le sol, et pour la
gamme de valeurs considérées, le décollement ne se produit pas.

Quand le décollement se produit, la réaction du sol s’annule le long de la perte de contact, et
la déformé de la poutre sur la partie décollée est calculée par I'équation suivante :

d‘y(x) _ g

T 25 (identique a I'équation 11.20 sans le terme de p(x)).

X

Le décollement se produit pour un bati et un sol rigides (Deck, 2002). Ce point sera clarifié
dans la partie relative a I'application du modeéle (§ 11.2.5).

La Figure 11.40 montre un exemple de décollement pour le cas de la Figure 11.36 en
appliquant une variation de succion de 2 MPa en surface et une rigidité du bati de 10 GN.mz,

La pression de contact augmente au niveau de la zone de contact et se diffuse
graduellement en profondeur. La contrainte dans le sol atteint son pic juste avant le point de
décollement. Sur les extrémités la pression de contact est nulle sur la longueur de
décollement mais a cause de la diffusion de contrainte et du poids des terres, la contrainte
dans le sol augmente avec la profondeur. Le déplacement de corps rigide (d) est de I'ordre
de 5 cm (Figure 11.40-a).

Le déplacement de corps rigide est dépendant de I'état du terrain. Pour un terrain de faible
rigidité ce paramétre augmente alors que pour un terrain rigide ce paramétre diminue et la
probabilité qu’un décollement ait lieu augmente.

Avec une augmentation de la profondeur d’assise de la fondation, le décollement ne se
produit plus. Ce point sera rediscuté dans la partie relative au taux de transmission du
tassement (811.2.5.4).
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Figure 11.40. (a) Le tassement du sol et du béti, (b) pression de contact, (c) contrainte verticale

dans le sol (kPa)
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11.2.3 Etude de sensibilité

Dans cette partie, I'influence des différents paramétres du modéle sur le tassement du béati
est étudiée pour les trois sols déja considérés dans la partie 11.1.2 et présentés sur le

Tableau II.1.

11.2.3.1 Influence de la discrétisation
L’intervalle de la discrétisation sur la poutre peut avoir une influence importante sur le
résultat. Afin d’'obtenir un résultat satisfaisant par la méthode des différences finis, il faut
choisir le nombre de point optimum pour avoir un intervalle qui satisfait a la fois les
exigences en terme de précision du calcul et de temps de calcul.

0.03

0.02

0.01 ® o9

AvTotal (m)

0.00

0.01

0.02 0.05 010 0.20 0.50 1.00

Interval Ax (m)

Figure 11.41. Effet de l'intervalle utilisé sur le tassement final

La Figure 11.41 montre que le résultat se stabilise a partir d’'un intervalle inférieur a 0,05 m.
Ensuite une étude de sensibilité a été effectuée sur l'intervalle utilisé. La validité du résultat a
été testée grace a l'intégrale de la réaction sur tout le long de la poutre (équation 11.14) et la

charge appliquée.
La Figure 11.42 montre le résultat de I'intégrale de I'équation 11.14 pour deux intervalles de 3
et5cm.
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Figure 11.42. (a) Intervalle de 0,03 m, (b) intervalle de 0,05m

Cette figure montre que les calculs pour de faibles charges appliquées peuvent aboutir a des
résultats faux lorsque l'intervalle est trop grand. Dans cette étude, un intervalle de 0,035 m a
éeteé utilisé.

11.2.3.2 Influence de la charge appliquée

L'augmentation de la charge appliquée a une influence inverse sur le tassement (dd a la
charge) et le retrait (d0 & la variation hydrique). Le tassement est proportionnel a la charge
tandis que le retrait est inversement proportionnel a la charge. Plus le bati est lourd, plus le
retrait est petit. Pour étudier I'influence de la charge sur le tassement final, un bati avec une
rigidité de 1 GN.m?, longueur de 15 m, subissant une variation de succion de 1 MPa en
surface, a été étudié avec différentes charges. Les trois sols étudiés dans la partie 1.1 sont
pris en compte également. Le résultat de cette étude est présenté sur la Figure 11.43. Ce
résultat montre que le tassement final (tassement + retrait) diminue avec la charge pour les
trois sols étudiés.

EI=I(GN.m"), L=15(m), As=1MPa, Ax=0.035(m)

Tassement final (m)

amk % 4~ Regina
' g~ Le Deffend
0.025 ; & o Meélange bentonite/limon
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0.015} ® e
B --'"'n.LL o
0.010} TA
L O e e B
0.005}
e ® ®
b = bt
. 2 - B = - qQ(kN/m)
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Figure 11.43. Effets de la charge sur le tassement final
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11.2.3.3 Influence de la profondeur

Pour les trois sols étudiés, la Figure 11.44 montre l'influence de la profondeur d’assise pour
un béti de raideur 5 GN.m2, de longueur 15 m et pour une succion en surface de 1 MPa.
L'augmentation de la profondeur d’assise de la fondation fait diminuer le tassement du bati.

Tassement final (m)

i 5
0.04f ,
A 4~ Regna

dissl . Le Deffend

7 Melange bentonite,/limon

—
0.02} A

A
0.01}
Profondeur d'assise de la fondation (m)

02 04 06 08 1.0 12
Figure 11.44. Influence de la profondeur d’assise de la fondation

Ce résultat est comparable avec le résultat du modéle 1D (Figure 11.18). Tenant compte des
différentes manieres d’évaluation de la rigidité du bati dans les deux modeles, le résultat final
est différent. Dans les deux cas (modéle 1D et 2D), la méme tendance de diminution du
tassement final par rapport a 'augmentation de la profondeur d’assise de la fondation est
constatee.

11.2.3.4 Influence de la densité
Ce parametre joue un réle important sur 'amplitude de la variation volumique des sols
argileux (Bernier et al., 1997). Afin de rendre les résultats indépendants de la densité initiale
du sol, l'indice des vides normalisé sera utilisé par la suite. La relation entre l'indice des
vides et la densité seche est donnée par I'équation 11.40.

e=ts 1 Equation 11.40

Yy
Ou J& est le poids volumique des grains solides,
et J4 est le poids volumique sec.

La gamme de variation de ) pour les sols argileux est de l'ordre de 26 & 30 kN/m®
(Philipponat et Hubert, 2007).

Pour normaliser la variation de I'indice des vides initial, chaque valeur de l'indice des vides
gouvernée par une valeur de succion et une valeur de contrainte dans la surface d’état peut
étre divisée par l'indice des vides initial (e/e;) (Hong, 2007).
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Donc I'équation 11.2 de la surface d’état peut étre transformée en équation 11.41 pour tous les
sols utilisés, avec le parametre c invariable.

£=i+£x logg (o + cS):1+£x log g (1+ o +cS) Equation 11.41
€

€ €

Nowamooz et Masrouri (2009) ont effectué les cycles de séchage-humidification sur un
mélange bentonite-limon compacté (Tableau 11.1) ayant trois densités seches initiales
différentes : dense, lache et état intermédiaire. La Figure 11.45 montre les surfaces d'état
appropriées pour ces trois états initiaux lors du séchage. Sur cette figure, plus la densité
initiale augmente, plus l'indice de vides initial diminue.

Echamtillon Eiche E chantillon intermédiaire Echantillon dense
(ya=1.27 (Mg/m’) (ya=148 (Mg/u’) (yg=1,55 (Mg/m’)

~— A\

2000 .

Contramte (KPa)  guccion (kP4

Figure 11.45. Surfaces d’'état pour une phase de séchage de trois densités initiales du sol
mélange (Bentonite/limon)

Dans le Tableau 1.7, les parametres de surface d’état pour chaque état de densité sont
présentés. On peut remarquer que le parametre c reste quasi constant alors que le
paramétre b semble étre corrélé directement a I'état initial du sol et augmente avec l'indice
des vides initial (parametre a). Ce qui fait que I'amplitude du retrait peut étre augmentée pour
le méme sol quand son état initial est plus lache et diminuer pour un état initial plus dense
alors que le paramétre c reste constant. Duc et al. (2009) ont constaté aussi une diminution
de I'amplitude du retrait par 'augmentation de densité initiale.

Tableau 11.7. Paramétres de la surface d’'état ajustés sur les données expérimentales du
mélange de bentonite-limon pour trois densités initiales

e I R I T
Echantillon lache 1,44 0,136 0,151 1,27
Echantillon intermédiaire 1,28 0,123 0,15 1,48
Echantillon dense 1,196 0,120 0,147 1,55

Afin de comparer les surfaces d’état de ces trois sols, elles ont été normalisées et rendues
indépendantes de leur indice des vides initial. Le Tableau 11.8 montre les parametres de la
surface d’état normalisée pour le mélange de bentonite-limon. On observe que les trois
surfaces d’état normalisées sont presque identiques. En conséquence, il semble possible de
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caractériser un sol par sa surface d'état normalisée, puis d'ajuster cette surface par une
simple regle de trois en fonction de la densité réelle du sol considéré.

Tableau 11.8. Paramétres de la surface d’'état normalisée pour le mélange de bentonite-limon

Sols a b c ¥ (Mg/m?®)
Echantillon lache 1 0,094 0,15 1,55
Echantillon intermédiaire 1 0,096 0,15 1,48
Echantillon dense 1 0,10 0,147 1,27

A partir de chaque jeu de parameétre de la surface d’état (pour les sols lache, intermédiaire
ou dense) les parameétres des deux autres états initiaux peuvent étre reconstruits. Pour cela
il faut multiplier les valeurs des parameétres a et b du sol de référence par I'indice des vides
initial du sol cible en gardant la valeur de paramétre ¢ constante. Le Tableau 1.9 montre
'exemple des paramétres des sols intermédiaire et lache estimés a parti des parametres de
sol dense avec une erreur maximale de 6,2 %.

Tableau 11.9. Comparaison entre les valeurs de la surface d'état ajustées sur les données
expérimentales ou estimées a partir de la surface d’état normalisée.

Sols a b c EEZZ;H
Echantillon lache 1,44 0,136 0,151
Valeurs estimées 1,44 0,144 0,15 6,2%
Echantillon intermédiaire 1,28 0,123 0,15
Valeurs estimees 1,28 0,128 0,15 4,4%

La Figure 11.46 montre les surfaces d’état normalisées pour le mélange de bentonite-limon
qui se superposent avec une bonne précision.

Ce résultat montre que dans I'équation de la surface d’état utilisée, le paramétre b contrdle la
compressibilité du sol et augmente en augmentant I'indice des vides initial. Le parametre c
étant relié a la capacité du gonflement du sol semble étre constant pour les différents états
du sol.

Sous un bati le sol se trouve plus ou moins compacté par le poids propre du béti. Par
conséquent la considération d’'un état lache du sol sous le bati semble étre loin de la réalité.
Dans ce contexte, I'hypothése d’avoir un état intermédiaire du sol sous le bati semble étre
plus pertinente.

Pour la typologie des sols étudiés dans la partie 11.2.5, une étape de normalisation sera faite
afin de les rendre comparable dans leurs états intermédiaires.
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Figure 11.46. Surface d’état normalisée pour les trois densités initiales

11.2.3.5 Influence du chemin de contrainte

Pour étudier I'influence du chemin de contrainte, le concept proposé par Zhang et Lytton
(2009) a éte utilisé (81.1.1.2.2) afin d’obtenir la surface d'état élastoplastique du sol du
Deffend. La Figure 11.47 montre cette surface d'état pour le sol du Deffend selon les
équations de MSSA (équations 1.14 a 1.16). Les parametres utilisés afin d’obtenir cette
surface sont ceux du modéle de BBM et sont présentées dans le Tableau 11.10 (étudiés par
Nowamooz et al., 2009). Dans le but d’étudier l'influence du chemin de contrainte sur le
comportement hydromécanique du sol non saturé gonflant, sur cette surface d’état deux
chemins de contrainte ont été suivis afin d’arriver du point A au point F.

Tableau 11.10. Paramétres du sol du Deffend (Nowamooz et al., 2009)
K Ks 2(0) Ae P*o Pc r S
,178 600 (kPa) 200 (kPa) 0[70 0,60 (i

004 | 0055 | 019

A
1.2 |
Indice des vided ! 3000
1.0
0.9 2000

o(kPa) 1000

ISDD
Figure 11.47. Surface d'état élastoplastique du sol du Deffend et les chemins de contrainte
interceptant la ligne LC
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La surface élastique est délimitée par les lignes LC et Sl (en gras) représentant les limites de
variation volumique élastique par rapport a la charge et la succion respectivement. Le
chemin ADEF contient une étape de séchage entre A et D (0 a 500 kPa) et ensuite une
étape de chargement entre D et F (0 a 1000 kPa) qui coupe la ligne LC au point E (680 kPa)
et continue sur la surface plastique jusqu’au point F. La variation volumique cumulée de ce
chemin est présentée sur la Figure 11.49.

Le deuxieme chemin de contrainte est ABCF. Ce chemin comprend une étape de
chargement entre A et C (0 & 1000 kPa) et coupe la ligne LC au point B (600 kPa) qui
correspond a la pression de préconsolidation saturée. Ce chemin continue sur la surface
plastique jusqu’au point C. Dorénavant la pression de préconsolidation correspond au point
C puisque c’est la plus grande contrainte que le sol a déja subit. Un écrouissage se produit
et la surface élastique se décale vers le bas avec la nouvelle pression de préconsolidation
sur le point C. Cette nouvelle surface d’état correspond a LC, sur la Figure 11.48 et reste
parallele & la surface élastique initiale (Zhang et Lytton, 2009).

Figure 11.48. Evolution de la surface d’'état pour un chemin de contrainte commencant par une
variation de contrainte puis une variation de succion pour le sol du Deffend

La variation de succion s’effectue sur la surface élastique LC,. L’application de la succion au
point C jusqu’a 500 kPa aboutit & I'état final illustré par le point H. La variation cumulée de
I'indice des vides pour les deux chemins suivis est montrée sur la Figure 11.49.
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Figure 11.49. Influence du chemin de contrainte sur le tassement pour le sol du Deffend

La Figure 11.49 montre que I'application de succion puis de la charge (chemin ADEF) aboutit
a une variation de I'indice des vides moins importante que le chemin ABCH ou I'application
de charge précede celle de l'application du séchage. Cela s’explique par le couplage
hydromécanique ou 'augmentation de succion entraine un durcissement du sol. Donc le sol
se trouve rigidifié a la fin de I'étape de séchage et manifeste une variation volumique moins
importante vis-a-vis du chargement. Comme il a été mentionné précédemment, cet effet est
plus remarquable pour un sol dont la compressibilité initiale est plus importante.

En conséquence, le fait d'appliquer la phase du chargement avant le séchage aboutit & un
tassement plus important.

La deuxieme possibilité pour étudier I'effet du chemin de contrainte est le suivi d'un chemin
de séchage dépassant la ligne Sl (la plus grande succion déja subie par le sol). Sur ce
chemin, le sol subit des déformations plastiques. Cette deuxiéme possibilité est étudiée sur
le sol du Deffend grace aux deux chemins présentés sur la Figure 11.50. Sur le chemin
ABCD, la ligne Sl est interceptée au point B pour une succion de 1800 kPa. Le point F sur le
chemin de AEFD coupe la ligne Sl & la méme succion (1800 kPa).

o(kPa) 1000

Figure 11.50. Evolution de la surface d’état pour un chemin de contrainte commencant par une
variation de succion puis une variation de contrainte pour le sol du Deffend.

155



Dans cette étude, le concept de la ligne Sl proposé par Alonso et al. (1990) a été utilisé. Sur
le chemin ABCD, le fait d’appliquer une succion supérieure a celle de la valeur de SI initiale
(1800 kPa) décale ce point vers le bas jusgu’au point C et crée la nouvelle surface élastique
qui est illustré par Sl, sur la Figure 11.51. L’'augmentation de charge depuis le point C se
poursuit sur cette nouvelle surface élastique. Par conséquent, on remarque une méme pente
sur les deux chemins : sur les chemins ABC et EFD les deux parties élastiques (AB et EF)
sont paralléles, et sur la partie plastique, BC et FD ont la méme pente aussi. La nouvelle
surface élastique Sl, étant paralléle a celle de Sly, les chemins AE et CD ont la méme pente
également (Figure 11.51).

Indice des x-’icleﬂl' ]0
0.9

Figure 11.51. Evolution de surface d’'état par la succion

Finalement, ces deux chemins de contrainte (ABCD et AEFD) atteignent le méme point final
D et aboutissent au méme indice des vides final. La Figure [1.52 montre I'évolution de l'indice
des vides le long de ces deux différents chemins de contrainte.

Indice des vides

1.3

3 —  Succion—Chargement

s Chargement —Succion

\E
120
Llr
1.0¢
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Figure 11.52. Influence du chemin de contrainte interceptant la ligne Sl sur le sol du Deffend
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Dans le cas de I'étude des maisons sinistrées par I'aléa retrait-gonflement, on suppose que
les déformations dues a la charge sont stabilisées avant d’appliquer la phase de séchage.
De plus, la Figure 11.49 montre que le fait de prendre en compte la phase de chargement
avant la phase de séchage provoque une variation volumique plus importante que si on
construit sur un sol déja sec. Le chemin de chargement suivi par un séchage a été considéré
tout au long de notre travail.

I1.2.4 Comparaison du modele 2D avec BExM

L'objectif de cette partie est de comparer les résultats du modéle analytique avec ceux d’'un
modele numérique utilisant le BExM (Alonso et al., 1999). Le logiciel utilisé est le code de
calcul aux éléments finis Code-Bright dans lequel le BExM a été implanté par Mrad (2005).
Un béatiment de 10 m de longueur est modélisé sur le sol du Deffend afin de simuler un
séchage sur une période de 3 mois. La géométrie, le maillage et les conditions aux limites
mécaniques et hydriques sont présentés sur les Figure 11.53 a Figure 11.55.

Figure 11.53. Géométrie et maillage quadratique utilisé

Afin d’avoir une précision plus élevée, la dimension de mailles verticales est plus petite en
surface (5 mm) ou le taux de flux (infiltration ou évaporation) est supérieur et augmente en
profondeur jusqu’a 25 cm. Le bati est présenté par une poutre d’une longueur de 10 m et
d’'une hauteur de 0.5 m. La hauteur du bati est associée a un module de Young de 96 GPa
afin d’avoir la méme rigidité de 1 GN.m2 que celle utilisée dans le modéle analytique. Une
charge de 100 kN/m a été appliquée a la poutre.
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Figure 11.54. Condition aux limites mécaniques

Figure 11.55. Condition aux limites hydriques (  Boundary Conditions )

Pour les conditions aux limites hydriques, le flux permettant de provoquer le séchage n’est
imposé que sur la surface libre du sol. Les paramétres hydriques de sol du Deffend utilisés
dans Code-Bright sont présentés dans le Tableau 11.11.
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Tableau 11.11. Paramétres hydriques du sol de Deffend (Nowamooz et al.,, 2009)

Paramétre Valeur

Conductivité hydraulique saturée ki 8.10"% m/s

Parametres de la courbe de rétention sol-eau (van Genuchten, 1980)
S -S

- r(res)  _ ny-m
Se . =(1+(as)")

Paramétre a 0,013 MPa?

Parameétre n 3,010

Parametre m =1 — 1/n 0,668

Degré de saturation résiduel Ses) 0,1

Degré de saturation maximal Sysay 1

Parametres de la courbe de conductivité hydraulique (Mualem, 1976)

k =key/Se (1-(1-S.'™)™)? avec S, = St “Sres)
r(sat) Sr(res)
Parameétre m 0,668
Degré de saturation résiduel Syyes 0,1
Degré de saturation maximal Sysay) 1

La Figure 11.56 montre le profil de succion aprés avoir appliqué une succion de 1 MPa en
surface pendant 90 jours. Il faut noter qu’a I'état initial le massif du sol est saturé (s, = 10
kPa).

Lig.Pres.
0.21989
0.084346
-0.051197

--0.18674

-0.32228
-0.45783
-0.59337
-0.72891
-0.86446

o |
=
k =3 step 90 —
Contour Fill of Lig.Pres.. 'i‘

Figure 11.56. Profil de succion, As =1 MPa apres 90 jours de séchage

Les Figure 11.57 et Figure 11.58 comparent les profils verticaux et horizontaux de la succion
obtenus par Code-Bright avec le modéle analytique utilisé dans cette thése (équation de
Mitchell avec une durée de séchage de 90 jours).
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Profil vertical de la succion

==¢=_Code_Bright (BExM)

=f@= Solution analytique

Profondeur (M)

Succion (Mpa)

Figure 11.57. Comparaison des profils verticaux de la succion

Sur la Figure 11.58, on peut noter qu’apres une distance horizontale de 2,5 m sous le bati la
variation de la succion devient négligeable. Ce résultat est en concordance avec la solution

analytique et le parameétre e, pour le sol du Deffend présenté dans le Tableau 11.2 (e=
2,35m).

Profil horizontal de la succion

1,2

==g==_Code_Bright
(BExM)

Succion (Mpa)

=@= Solution analytique

L(m)

Figure 11.58. Comparaison des profils horizontaux de la succion

Les résultats des sollicitations hydromécaniques sont présentés par la suite, on rappelle que
les paramétres mécaniques utilisés pour le sol du Deffend ont été présentés dans le Tableau
11.10. La Figure 11.59 montre la déformée de la poutre apres avoir appliqué la charge du béti.
On peut noter que la déformée de la poutre est maximale au milieu.
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Y-Displacements
0.003869
0.0025489
0.0012288

. -9.13340-05

-0.0014114
-0.0027316
" -0.0040517

-0.0053718
-0.0066919
-0.008012

| step s
Contour Fill of Displacements, Y-Displacements.

Figure 11.59. Déformation due a la charge

La Figure 11.60 montre la déformation apres avoir appliqué la succion pendant 90 jours. On

peut également noter que la déformation associée a la phase de séchage se focalise a
I'extrémité du bati.

Y-Displacements.

6.6604e-05

-0.0013211

I -0.0027089

- -0.0040966

-0.0054843

-0.0088721

-0.0082598

-0.0096475
. -0.011035
¥ -0.012423

L x step 90

| Contour Fill of Displacements, Y-Displacements.

Figure 11.60. Déformation due a la variation de la succion

La Figure 11.61 résume les résultats obtenus avec le modele numérique Code-Bright et la
Figure 11.62 montre les résultats du modéle analytique. Les deux modéles donnent des
résultats assez similaires avec une déforme finale du bati de I'ordre de 7 mm. Il est a noter
également que pour atteindre le méme résultat avec le modéle analytique il faut caler la
discrétisation verticale des couches du sol par rapport au maillage utilisé dans I'étude
numériqgue de Code-Bright. Cela nécessite une épaisseur minimale des couches de 0,1 m.
Le résultat reste constant pour une discrétisation plus fine. L'annexe 8 présente
explicitement les parametres des deux modeéles.
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Figure 11.61. Résultats du modéle numérique Code-Bright, (a) déformée apres avoir appliqué la
charge, (b) déformée aprés avoir appliqué la succion, (c) déformée due a la succion seule

Tassement différentiel de la poutre
A (m)

=== Apres avoir appliqué la charge (A mécanique)
—e— Apres avoir subila succion (A hydrique)
—— Etatfinal

—0.002

=0.004

S

Figure 11.62. Solution analytique pour le cas du sol du Deffend

A lissue de cette étude numérique, il a été constaté que le déplacement horizontal est
négligeable par rapport au déplacement vertical et il atteint dans le cas maximal 9 % du
déplacement vertical de la poutre.
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I1.2.5 Application

Le modéle développé dans cette partie est utilisé afin de déterminer le taux de transmission
du tassement différentiel pour différents types de béatis et différents types de sols gonflants
lors d’'une période seche.

11.2.5.1 Typologies des sols gonflants

Tel que discuté dans la partie 1.2.4.3, il existe plusieurs méthodes pour la classification des
sols gonflants. Parmi ces méthodes, le diagramme de Casagrande (Figure 1-56), basé sur
les indices d’Atterberg (w_ et Ip), est largement utilisé pour mettre en évidence l'aléa de
retrait-gonflement pour les maisons sinistrées. La typologie des sols gonflants définie dans
cette étude est donc basée sur ce diagramme et sur I'exploitation des essais de compression
a succion contrblée effectués sur différents sols gonflants. Les essais a succion contrélée ne
sont pas des essais de routine en mécanique des sols. Les résultats disponibles dans la
littérature (Tableau 11.12) concernent pour la plupart les sols argileux compactés étudiés en
raison de leur faible perméabilité, dans une optique d’utilisation dans les barriéres ouvragés
des stockages de déchets nucléaires. Ce genre de sol ne peut pas étre directement utilisé
dans la typologie des sols gonflants provoquant les désordres sur les bétis. Parmi les sols
présentés dans le Tableau 11.12, il n’existe que trois sols gonflants naturels, étant a l'origine
des désordres sur les batis (les sols de Deffend, Champenoux et Regina).

Tableau 11.12. Base de données des sols gonflants utilisés

Sol Référence Iy WL
Boom Clay Alonso et al., 1995 26,7 55,9

Boom Clay Romero et al., 2003 27 56
Compacted cotijo bentonite of Archidone Loret et al., 2003 49 102
Indian Head Till Pham, 2005 19,7 36,1
Montmorillonite Calcique grecque Fleureau et al., 1992 60 170
Jossigny silt Fleureau et al., 2002 21 37

FoCa clay Tang, 2006 62 112

FEBEX (bentonite from Cortijo) Tang, 2006 49 102
Sol du Deffend 1 Nowamooz, 2007 24,6 64,6

Sol du Deffend 2 Nowamooz, 2007 32 85
Mélange de bentonite-limon Cuisinier, 2002 22 87
Sol de Regina Vu et Fredlund, 2006 38 70

Sol de Champenoux Nowamooz, 2007 19,6 51
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Pour chaque typologie de sol, les résultats de premier cycle de séchage (comme discuté
dans la partie 1.1.1.3) ont été utilisés afin d’ajuster la surface d’état utilisée dans cette thése.
Les paramétres de la surface d'état (éqg.11.2) ainsi que le coefficient de diffusion (€q.1.30 et
Figure 1.24), la profondeur active (€q.1.35) et le parametre e, (€qg.1.37) sont présentés dans
le Tableau I1.13.

Afin de pouvoir comparer les sols ayant la méme typologie de gonflement le plus fidélement
possible, une étape de normalisation a été effectuée sur les parametres de la surface d'état
des sols utilisés. Par conséquent, ces paramétres sont rendus indépendants de l'indice des
vides initial. Le Tableau I1.13 montre les paramétres normalisés des différents types de sol
considéré. Ces parametres correspondent & un état intermédiaire du sol et tel que discuté
dans la partie 11.2.3.4 cet état du sol peut étre plus fréquent sous le bati.

Dans ce qui suit et dans le chapitre suivant, les valeurs normalisées seront utilisées.

Il est & noter que les parametres a et b sont corrélés, tel que pour une valeur de parameétre a
élevée, l'indice des vides initial augmente, par conséquent la compressibilité du sol
(paramétre b) augmente. DO aux a la variabilité des états initiaux des sols étudiés, on ne
constate pas une variation réguliere du paramétre b (Tableau 11.13), tandis que le parametre
¢ (représentant la capacité du gonflement) augmente régulierement quand le sol devient plus
gonflant. Selon I'équation 1.3, la compressibilité du sol par rapport & la variation de succion
est dépendante a la fois du parametre b et du parametre c. Le produit (b*c) a une variation
plus réguliere pour les différents types du sol que le paramétre b dans le Tableau I11.13, et
augmente quand le sol devient plus gonflant.

Tableau 11.13. Paramétres des sols gonflants utilisés

a
Sol a b c b*c Em Za | Gonflement av,
(mZan) | (m) | (m)

Indian Head Till 1 | 0026 | 0022 | 00006 | 12 | 265|346 | moyen | 0,040
Jossigny Silt 1 | 0,230 | 0,036 | 0,0082 12,11 2,64 | 3,48 moyen 0,057
Champenoux 1 | 0,128 | 0,070 | 0,0089 10,94 | 2,60 | 3,5 élevé 0,057
Le Deffend 1 1 | 0119 | 0,092 | 00109 | 1023 | 2,59 | 3,19 élevé 0,055
Le Deffend 2 1 | 0,066 | 0,085 | 0,0056 | 9,06 | 255 | 3 élevé 0,055

Boom Clay (Romero |, | 6 154 | 039 | 00717 | 11,42 | 2.62 | 3.3 élevé 0,045
et al., 2003)
Sol de Regina 1 | 0,077 | 0,610 | 0,0469 10,6 2,39 | 2,95 élevé 0,06
FoCa Clay 1 | 0133 | 0611 | 00812 | 467 | 247 | 28 | TESEEVE- | 445
Crlthue
Bentonite from 1 | 0114 | 0905 | 0103 | 553 | 243 | 312 | TSCEVe- | 138
Cortijo critique

Montmorillonite 1| 017 | 230 | 0391 | 232 | 219 | 202 | MESCEVE- | 44

critique
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Figure 11.63. Répartition des sols retenus dans le diagramme de Casagrande et représentation
de la typologie utilisée

Les valeurs moyennes des parametres des sols pour les trois zones sont présentées dans le
Tableau 11.14, elles correspondent approximativement a un sol moyennement gonflant (zone
1), avec gonflement élevé (zone 2) et la zone avec le gonflement trés élevé, voir critique
(zone 3). En raison de manque de données pour les zones 3 et 4 dans la littérature on
considére une zone unique combinée de 3+4.

Tableau 11.14. Valeurs moyennes des paramétres des sols gonflants

Gonflement a b c b*c o (m2/an) em (M) Zo (M)
moyen 1 0,128 | 0,030 0,004 12,05 2,64 3,47

éleve 1 0,115 0,25 0,028 10,45 2,55 3,15

tres élevé - critique 1 0,139 1,27 0,191 4,17 2,36 2,65

Globalement, les valeurs moyennes présentées sur le Tableau 11.14 montrent que plus le sol
est gonflant, plus le paramétre ¢ augmente, le coefficient de diffusion (a) diminue et par
conséquent la profondeur active (z,) et e, diminuent également.

1.2.5.2 Typologies des batis

Dans ce qui suit les valeurs caractéristiques des béatis considérés dans le modeéle développé
(El, L et g) seront déterminées. La détermination de la rigidité du béati semble étre assez
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complexe. Pour répondre a cette difficulté, Deck et Singh (2010) ont utilisé une gamme de
rigidité possible. La méme stratégie sera adaptée ci-apres.

Building map
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Figure 11.64. (a) Systeme de rigidité minimale, (b) system de rigidité maximale (Deck et Singh,
2010)

L’évaluation de la rigidité exacte d’'une maison en magonnerie s’avere trés complexe, compte
tenu des caractéristique mécaniques des blocs et des joints, leur age, la présence
d’ouvertures comme les fenétres et les portes dans les murs, la géométrie de la maison, la
contribution des murs hors plan dans la rigidité, ... (Son et Cording, 2005). Dans cette partie
applicative, on ne cherche pas a quantifier cette rigidité exacte, mais tenant compte des
différentes modélisations possibles on cherche a étudier le comportement du bati pour une
gamme réaliste de rigidité. Pour estimer cette gamme de variation de la rigidité, la limite
inférieure correspond a une semelle filante avec un mur d’'une hauteur de 3 m en-dessous
(Figure 11.64-a) et la limite supérieure correspond a plusieurs murs paralléles avec leur
fondation filante (Figure 11.64-b) et une hauteur de 10 m. Le module de Young de la
magconnerie est par ailleurs considéré entre 1 GPa et 20 GPa. Dans cette partie les valeurs
considérées pour définir différents types de batis sont synthétisées dans le Tableau 11.15.
Ainsi, dans le Tableau I1.15 la valeur de la rigidité minimale correspond & un mur d’'une
hauteur de 3 m et d’une largeur de 0,25 m avec un module de Young 1 GPa (EI=0,25*3°/12).

En réalité, le probléme dévaluation de la rigidité d'un batiment est un probléme
tridimensionnel. On essaiera d’approximer ce paramétre de fagon plus pertinente par
I'utilisation d’'un élément de type plaque avec des rigidités ajustées selon I'emplacement des
murs dans la partie 11.3.
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Tableau 11.15. Variabilité considérée pour les valeurs caractéristiques des batis

Charge q (kN/m)

30;50; 100 ; 200 ; 300

Rigidité EI (GN.m?)

0,5:1:25:;50

Longueur L (m)

10;20; 30

11.2.5.3 Influence de la profondeur d’assise de la fondation

La Figure 11.65 montre l'effet de 'augmentation de la profondeur d’assise de la fondation
pour tous les sols rassemblés dans le Tableau 11.13. Une Simulation de Monte-Carlo a été
effectuée avec 1000 simulations pour lesquelles un sol a été choisi par hasard (y compris sa
profondeur active, coefficient de diffusion et le parametre e,). Dans cette analyse,
'amplitude de la succion en surface est fixée a 2 MPa et un bati avec une rigidité moyenne

de 5 GN.m2 et chargé par 100 kN/m avec une longueur de 15 m a été considére.

EI=5(GN.m?2), q=100(kN/m), L=15(m), As=2MPa

Tassement final (m)
0.0204

0.015}

Y

0.010

0.005

Profondeur (m)

0.2 0.4 0.6

Figure 11.65. Effet de la profondeur d’assise sur le tassement final

0.8 1.0 1.2 1.4

La Figure 11.66 montre le taux de diminution de tassement du bati en augmentant la
profondeur d'assise de la fondation par rapport au cas ou la profondeur d'assise de la
fondation est nulle, pour tous les sols étudiés.
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EI=5(GN.m?), g=100(kN/m), L=15(m), As=2MPa
Diminution du tassment (%)
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Figure 11.66. Diminution du tassement du bati en fonction de 'augmentation de la profondeur
d’assise de la fondation

Compte tenu de l'incertitude associée aux parametres de chaque type de sol, représentée
par les barres de I'écart type, il y a une tendance claire et nette de diminution du tassement
différentiel du béati en augmentant la profondeur d'assise de la fondation. Pour une
augmentation de 1,5 m de la profondeur d'assise, depuis la surface du sol, le tassement
diminue en moyen de I'ordre de 65 %.

Dans ce qui suit, nous allons présenter deux abaques du taux de transmission du tassement
(A/Dy) a un béati (Figure 11.1). Ces résultats ont été établis pour 5 différentes valeurs de
rigidité, 4 charges appliquées et 3 longueurs du béati (Tableau 11.15) avec les trois types de
sol (Tableau 11.14) et pour différentes valeurs de la succion.

On rappelle que Aest la déformée du bati et A, est le retrait du sol dans un champ libre
(Figure 11.1).
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Figure 11.67. Abaques du taux de transmission du tassement

La Figure 11.67 montre en résumé que plus la rigidité du bati et la charge augmentent plus le
taux de transmission du tassement diminue. En revanche plus la longueur, la succion et la
capacité de gonflement augmentent (parametre ¢ dans Tableau 11.14), plus ce taux de
transmission augmente. On observe donc un taux de transmission du tassement maximale
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(par conséquent le niveau de l'interaction minimale) de I'ordre de 80 % pour un bati de 30 m
de longueur avec une rigidité de 5 GN.m2, chargé par q = 50kN/m, conc¢u sur le sol trés
gonflant subissant une diminution de succion de l'ordre de 3 MPa. Le pourcentage du
tassement transmis au bati s'annule pour le bati tres rigide (EI = 50GN.m2?) avec une
longueur de 10 m, chargé par g = 300 kN/m congu sur un sol moyennement gonflant.

Les courbes proposées sur la Figure I1.67 pourront étre utilisées en tant que I'abaque de
taux de transmission du tassement pour des différents batis construits sur des différents sols
gonflants, afin d’avoir un jugement rapide sur le tassement qui sera transmis au bati.

1.2.5.4 Taux de transmission du tassement en fonction de la rigidité
relative

Dans ce qui suit, on cherche a synthétiser les résultats précédents en représentant le taux
de transmission du tassement en fonction d’'un paramétre de rigidité relative du béati par
rapport au sol. Cette représentation du taux de transmission basée sur les résultats de
'analyse de l'interaction sol-structure est intéressante car si on arrive a quantifier la rigidité
relative on sera ensuite capable de évaluer le tassement qui sera transmis au bati.

Le parameétre adimensionnel de la rigidité relative entre le sol et la structure (o*), est trés
souvent utilisé dans I'étude de l'interaction sol-structure aussi bien pour I'analyse dynamique
gue l'analyse statique. Le Tableau 11.16 montre quelques relations utilisées pour ce
parameétre dans la littérature.

Tableau 11.16. Différents parameétres permettant de quantifier la rigidité relative

Référence p* Paramétres

(E.J)s: rigidité en flexion de la structure par unité de
Eurocode 2 (EN (EJ), | larguer de la structure [KN.m],

1992-1-1) ES_L3 L : longueur de la fondation [m],
Es : module du sol [KN/m?]

El (E.I): rigidité en flexion de la structure [KN.m?],
E,(L/2)* L:longueur de la fondation [m],
Ey : module du sol [kN/m?]

Potts et
Addenbrooke (1997)

16EI (E.I) : rigidité en flexion de la structure [kN.m?],
Potts et

Addenbrooke (1997) E, L’

L: longueur de la fondation [m],
Ey : module du sol [kN/m?],

(E.D) : rigidité en flexion de la structure[KN.mZ],
Deck et Singh El L : longueur de la fondation [L],

(2010) KBL* K: module de réaction du sol (Winkler) [KN/m?]
B : largeur de la fondation [m]
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La détermination de la rigidité (module de réaction) du sol en présence de la structure est
souvent complexe dans la littérature. Pour les sols non saturés, Fredlund et Rahardjo (1993)
ont proposé deux parametres de la rigidité indépendants (8 1.1.2.3).

(@  _AV (b) AV

. m m‘;
7

o (Ua - uw) \}9\ L (ua - uw)

2 2
«® \o<®

Figure 11.68. Surfaces d’état pour (a) le squelette solide et (b) la phase d'eau (Fredlund et
Rahardjo, 1993)

Comme il a été présenté dans le Tableau I-5, Fredlund et Rahardjo (1993) ont proposé de
calculer le module mécanique (Young) et hydrique d’'un sol non saturé par les équations
suivantes :

g = (I p)(1-2u)

(1= oy Equation 11.42

—H

:% Equation 11.43
—H )M,

ou E est le module mécanique,
H est le module hydrique,
H est le coefficient de Poisson,

m; est la compressibilité du sol par rapport a la contrainte quand la succion est nulle
(équivalent de la pente de a,; sur la Figure 11.4)

et m; est la compressibilité par rapport a la succion quand la contrainte est nulle
(équivalent de pente de a,, sur la Figure 11.4).
La Figure 11.68 montre ces deux pentes.

Les deux modules (hydrique et mécanique) proposés par Fredlund et Rahardjo (1993) ne
prennent pas en compte le couplage hydromécanique. Autrement dit le module H est
indépendant de la charge appliquée et le module E n’évolue pas en fonction de la succion.

En s’inspirant de ces deux modules, on a définit les parametres de la rigidité hydrique (ky) et
mécanique (ky) par I'équation 11.44 qui seront utilisés par la suite dans I'étude du taux de
transmission du tassement.
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_ ., 0e
Ky —1/(£‘gﬁq) o
Equation 11.44

de
k =1/(—
m (60_|s-.sl)

ou g est la charge du béti et s est la succion appliqué en surface. Il se pose donc la question
du paramétre le plus pertinent pour caractériser la rigidité du sol. Afin de définir un parametre
gui prenne en compte a la fois la rigidité mécanique et la rigidité hydrique, on peut envisager
de considérer une valeur moyenne des deux rigidités calculées avec I'équation 11.45. Deux
alternatives sont envisagées avec une moyenne arithmétique ou quadratique :

moyenne arithmétique : k = (k, +kyn)/2

| K2 +k?2 .
moyenne quadratique : kK = T’“ Equation 11.45

Par la suite, nous allons présenter les résultats du taux de transmission du tassement pour le
sol de Regina subissant une variation de succion de I'ordre de 1 MPa en surface. Dans un
premier temps, le sol de Regina a été choisi parce que c’est un sol naturel sur lequel les
constructions ont subi des dommages associés au retrait-gonflement. Ensuite, les courbes
de transmission du tassement seront développées pour la typologie des sols définie dans
cette partie. Les valeurs des rigidités relatives sont obtenues en utilisant la moyenne
arithmétique définie par I'équation 11.45 et les valeurs caractéristiques du béati sont
présentées sur Tableau 11.15 avec une longueur de 15 m. Dans ce calcul, la profondeur
d'assise de la fondation varie entre 0 et 1 m et le décollement est pris en compte.

Les résultats en utilisant la moyenne quadratique définie par I'équation 11.45 sont similaires et
ne sont pas présentés ici.

Profondeur d'assise de la fondation=0

A/Ag
0.5 &\;\ =25kN/m
i \./q —®— Contact
W 1 g=50KkN/m
N -©-  Décollement
04+ e, \\
o, N . .\ q=100KkN/m

" EI
" B(km+kn)/25L°

P

Figure 11.69. Taux de transmission du tassement pour le sol de Regina, profondeur de la
fondation nulle
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La Figure 11.69 montre que le taux de transmission du tassement est maximal quand la
charge est plus faible et diminue au fur et a mesure que la charge augmente. Sur cette figure
les points pleins (courbes continues) montrent le taux de transmission de la déflexion quand
le décollement n’est pas pris en compte par le modéle analytique. Les points vides (courbes
« tiretées ») montrent le taux déflexion transmis quand le décollement est pris en compte. La
différence illustre donc I'effet du décollement sur le taux du tassement transmis.

Cette figure montre que plus le bati est rigide et chargé, moins le tassement du terrain sera
transmis au bati. Dans le cas d'un décollement le taux de transmission diminue, parce que le
bati ne suit plus le mouvement du terrain. La valeur de Adiminue alors que le Ay reste
constante. La différence absolue de taux de transmission du tassement pour le cas du
contact et le cas du décollement est moins importante pour les batis plus rigides, elle est par
contre plus élevée en relatif.

Cette figure montre également que lorsque le béati est plus chargé (supérieure a 250 kN/m) le
décollement ne se produit plus.

La Figure 11.70 montre le méme résultat pour une profondeur d’assise de la fondation de
0.5m.

Profondeur d'assise de la fondation=0.5
A/A,

T

N = 25 kN/m
0.4 S
-1 . "L\ q=50kN/m

"9

—®— Contact

-©-  Décollement

El
" Bk, +ky)/2%L*

Figure 11.70. Taux de transmission du tassement pour le sol de Regina, profondeur de la
fondation de 0,5 m

La Figure 11.70 montre qu’en augmentant la profondeur d’assise de la fondation de 0 & 0,5 m
le taux de transmission du tassement diminue d’environ 20 % et qu’un plus petit décollement
est observé.
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Figure 11.71. Taux de transmission du tassement pour le sol de Regina, profondeur de la
fondation de 1 m

Finalement, la Figure I1.71 montre qu’en augmentant la profondeur d’assise de la fondation a
1m le taux de transmission de la déflexion diminue d’environ 40 & 50% par rapport au cas
d'une fondation de profondeur nulle. Les points faisant I'objet d'un décollement sont
anecdotiques et n'arrivent que pour des faibles charges (25kN/m et 50kN/m). Finalement, on
notera que le décollement reste un phénoméne secondaire. Premiérement il n'a qu’une
influence réduite lorsqu’il est susceptible de se produire, deuxiemement il ne se manifeste
presque plus en présence d’une profondeur d’assise d’un metre.

On peut constater sur I'ensemble des résultats que le taux de transmission s’annule quand la
rigidité relative tend vers 1.

On peut remarquer que les points associés a différentes valeurs de g ne sont pas alignés
verticalement. Ceci s’explique par le fait que le paramétre g”est indirectement dépendant de
la charge a travers le parametre de rigidité hydrique (ky). En effet la rigidité hydrique
augmente avec l'augmentation de la charge (couplage hydromécanique) et fait diminuer le
paramétre o pour des valeurs croissantes de q.

En conclusion, plus le bati est chargé et plus la profondeur d’assise de la fondation est
élevée, plus le taux de transmission du tassement au bati diminue. Autrement dit, le bati
devient moins vulnérable vis-a-vis de I'action du retrait-gonflement.

Par la suite, les courbes de transmission du tassement pour les trois types de sol gonflant
(Tableau 11.14) et les valeurs caractéristiques du bati (Tableau 11.15) seront présentées pour
les trois profondeurs d’assise de la fondation. Dans ces courbes, le décollement n’est pas
pris en compte. On peut retrouver les valeurs de transmission du tassement pour le sol de
Regina présenté précédemment pour un sol caractérisé par une capacité de gonflement
élevée (zone 2 dans la typologie). La charge minimale utilisée est de I'ordre de 30 kN/m et
illustrée sur les courbes suivantes pour différentes longueurs du bati.
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Figure 11.72. Taux de transmission du tassement pour un sol de type 1
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Figure 11.73. Taux de transmission du tassement pour un sol de type 2
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Figure 11.74. Taux de transmission du tassement pour un sol de type 3
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Dans les Figure 11.72 a Figure 11.74, on remarque l'influence de la typologie du sol, de la
longueur du bati, de la charge appliquée et de la profondeur d’'assise. L’influence de
l'interaction sol-structure est faible pour le cas d’'un béati souple et un sol rigide et A/A, tend
vers 1. Quand le sol devient plus compressible (k, plus élevé) et le bati est plus rigide,
l'influence de l'interaction sol-structure est plus importante et A/A, tend vers 0.

Dans les trois figures, les valeurs limites supérieures du taux de transmission du tassement
sont présentées par des lignes continues et correspondent a la charge imposée la plus
faible. On peut noter également que plus le béati est long, plus le tassement se transmet au
bati. La Figure 11.74 montre que pour les batis avec une longueur de 10 m congu sur un sol
moyennement gonflant, le taux de transmission du tassement est négligeable.

Pour les sols plus gonflants le retrait du sol est plus élevé et le tassement subi par le bati est
plus élevé aussi. Par conséquent, le taux de transmission du tassement augmente
globalement.

Par ailleurs, d’aprés les Figure 11.72 & Figure 11.74, plus le sol est gonflant, plus sa rigidité
hydrique diminue, ce qui fait augmenter le parametre de la rigidité relative. En revanche pour
un sol moins gonflant la rigidité hydrique augmente et par conséquent le paramétre de la
rigidité relative diminue.

I1.2.6 Conclusion

Dans cette partie, un modéle bidimensionnel de linteraction sol argileux-structure a été
développé. Ce modéle prend en compte le couplage hydromécanique des sols non saturés
argileux grace a l'approche par surface d'état. Il permet également de prendre en compte
l'influence de la raideur du béati et le profil hydrique vertical et horizontal.

Le résultat de ce modéle analytique a été comparé avec celui obtenu par modélisation
numérique avec le logiciel Code-Bright et en utilisant le modeéle de BExM. Les deux résultats
montrent une bonne concordance ce qui pourrait constituer un élément de validation du
modéele analytique.

Le modéle analytique est ensuite exploité aprés identification d'une typologie des sols
gonflants. Basé sur cette typologie et les valeurs caractéristiques du béati, des courbes de
transmission du tassement ont été établies. Ces courbes (abaques) pourraient étre utilisées
afin de prédire approximativement le tassement transmis au bati sans avoir a effectuer les
calculs analytiques.

Les résultats montrent que le tassement final du bati est inversement proportionnel a
'augmentation de la charge, de la rigidité du béti et de la profondeur d’assise de la fondation,
en revanche l'augmentation de la longueur du béati et la succion imposée font augmenter le
tassement final.

Le modele développé sera utilisé afin de d'étudier les fonctions de vulnérabilité dans le
chapitre IIl.
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IL.3 Modeéle analytique en 3D (par élément de plaque)

I1.3.1  Effet hydrique

La problématique du retrait-gonflement est reliée au comportement 3D des ouvrages et de
leur interaction avec les variations de I’humidité du sol tout autour du bati. Dans cette partie
nous cherchons a modéliser le béati par un élément plaque afin de mieux tenir compte de
I'aspect tridimensionnel du probleme. Pour cela, il faut définir la variation de succion dans les
deux directions sous le bati.

La Figure 11.75 montre la répartition de la succion sous le bati avec une distance connue ey,
On modélise la succion par des fonctions paraboliques, de la méme maniére que pour le
modele bidimensionnel.

Figure 11.75. Répatrtition de la variation de succion dans les deux directions sous le bati

I1.3.2  Théorie des plaques

Toutes les forces, charges et réactions, sont appliguées normalement a la plaque. La plaque
est repérée dans un systeme d’axe Oxyz, le plan Oxy étant confondu avec le plan de la
plague.

La théorie des plaques se base sur la formulation des moments (M), des efforts tranchants
(V) et des réactions ponctuelles (R) en fonction de la courbure de celle-ci. Les équations
11.46 a 11.48 expriment ces relations et la Figure 11.76 montre I'équilibre statique de I'élément
de plaque pour un élément infiniment petit.
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Figure 11.76. Equilibre d’'un élément plaque infiniment petit

d’z . d’z
Mxx = D(W-'-Vd_yz)
2 2
M, = D(j—yfﬂ/%) Equation 11.46
d’z
|\/lxy = Myx = D(l_V)(dXdy)
V. = dex + dMXy
* dx dy .
Equation 11.47
_dM, N dM,,
Yo dy  dx
dMXy
R,y=V, +—
ZX ZX dy ) .
Equation 11.48
dM
Rzy=V2y+ dxy

En écrivant I'équilibre d’'un petit élément de plague de cotés infiniment petits dx et dy, et
soumis a une charge répartie g, on obtient une équation différentielle régissant le
comportement de la plague (Lagrange) :

d*z dz d'z_q
+2 + ==
dx d¥dy* dy* D

Equation 11.49

Avec M,, My, M,, : les moments de flexion et de torsion ;

Vy, Vy : les efforts tranchants ;

Ry, Ry : les réactions d’appuis ;

D : le coefficient de raideur de la plaque (D sera défini dans la suite du projet) ;
v : le coefficient de Poisson.
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La réaction du sol correspond ici & une charge répartie p et on suppose qu'il n'y a pas de
réactions ponctuelles. Il nous reste a établir la relation entre la réaction du sol p et la succion
comme celle de I'équation 11.20 établie pour le modéle bidimensionnel. La convention

adoptée est celle qui a été utilisée dans la partie précédente ( V\(x)— y(x) =d).
La réaction du sol en fonction des coordonnées de x et y est alors la suivante :

1+a

p(x,y) = [1OW(X'WT) -1- g% y)) B Equation 11.50

En remplacant p(x Yy) dans I'équation de la plaque (équation 11.49) on obtient I'équation
générale de la plaque posée sur le sol gonflant :

dzqxy) L dzxAxy)  dEAxY) | [, oneD _axy)
{ o aedye T ayt }(10 ! CEB(X’V)]G[%_ D

Equation 11.51

Il suffit désormais de résoudre cette équation aux dérivées partielles d’ordre 4 par rapport a x
et y. Face a la complexité de I'équation, il n'est pas envisageable de la résoudre
analytiquement. On se propose donc de résoudre cette équation de fagon numérique a l'aide
de la méthode des différences finies qui a été présentée précédemment.

Cette résolution numérique, se résume aux trois grandes étapes définies ci-aprés.
1. La discrétisation du probléeme : le choix des points sur lesquels sera approximée
I'équation différentielle ainsi que le type d'approximation numérique des dérivées en

ces mémes points, on obtient ainsi un systeme linéaire liant les valeurs nodales entre
elles.

2. La prise en compte des conditions aux limites du probléme : au méme titre que
celles-ci completent ['équation différentielle, leurs approximations numeériques,
injectées dans le systeme linéaire, complétent ce dernier.

3. Larésolution du systéeme linéaire liant les valeurs nodales entre elles.
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Discrétisation de I'équation différentielle

G. j+1)

'
(i-1.7) @.j) (+1.])

. j-1) Ol O

[T

X. 1

Figure 11.77. Représentation 2D des différences finies

On se propose de créer un quadrillage de la zone & étudier selon un pas constant, avec
ox=0y. On prendra la méthode des différences finies décentrées a droite, les dérivées de z
sur le point de coordonnée (i,j) sont représentées de la maniere suivante :

d_Z= Zaj 4
dx X
d°z _ 7o) =224, *3;
2 2
d)s( X Equation 11.52
d Z_ %3] _3Z+2,j +3Z+1,j —Z;
dx® X’
d4Z: 1%y ~ 4iZy +6?+2,j —4z,,; t7Z
dx* x*
% - i~ 4
dy %
d’z — Z,j+2_24,j+1+zi,j
dy® 2 .
Z % Equation 11.53
d°z _ Z,,-+3—3Z,j+z+34,j+1_41
dy’ &°
d42= Ziva—42.217672,,,-47,,%7,
dy” &*
La dérivée partielle croisée est également obtenue par I'équation 11.54 :
2 2 Z — ) -Z ... .+Z ..
( d Zj:( d Z]: G 1+1 Z+J;—1 Z—14+1 Z|—l,j—l Equation 11.54
dxdy) | dydx 40Xy

Lorsque I'on dérive par la méthode des différences finies, on décale notre matrice des points
d’'un demi-point dans la direction de la dérivée. On peut voir sur la Figure 11.78 le décalage
d0 aux dérivées par rapport a x et y. De plus, notre EDP (équation aux dérivées partielles)
étant d’ordre 4, nous avons un décalage de deux rangées suivant les deux directions.
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Figure 11.78. Représentation de la discrétisation de la plaque. En jaune, points ou peuvent étre
calculés les deux dérivées d’ordre 1 ; en vert, les deux dérivée d’ordre 2 ; en rouge les deux
dérivées d’'ordre 3 et en bleu, les deux dérivées d'ordre 4

Notre équation ne peut étre résolue que pour les points qui se trouvent dans le cadre
présenté en tirets bleus sur la Figure 11.78. On a n2 inconnues (nombre de points) avec (n-4)?
équations. Il nous faut donc 8n-15 conditions aux limites en rajoutant l'inconnue d
(déplacement du corps rigide).

11.3.3 Conditions aux limites

Comme on a pu le dire précédemment, il nous faut 8n-15 conditions aux limites pour pouvoir
résoudre notre EDP. Nous présenterons un ensemble de conditions qui s’appliquent dans la
plupart des cas, toutefois nous signalerons et nous expliquerons les différents changements
apportés lorsque l'une des conditions aux limites ne s’applique pas aux cas étudiés dans la
suite.

Sur le contour de notre plaque on peut dire que le moment fléchissant est nul a cause de
I'équilibre statique de la plaque. Cela se traduit par le fait que la dérivée seconde par rapport
axouayestnulle.

En prenant I'équation de moment (équation 11.46) My, = 0 ou My, = 0, on sera capable
d'écrire 4x(n-2) équations, soit 4n-8. La Figure 11.79 montre les points (en vert) ou ces
conditions aux limites peuvent étre appliquées.
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Figure 11.79. Condition aux limites par rapport au moment fléchissant

Les efforts tranchants aux contours de la plaque sont nuls également a cause de la méme
raison d'équilibre statique de la plaque. En considérant I'équation de [l'effort tranchant
(Equation 11.47), V, = 0 ou V, = 0, on peut écrire 4(n-3) équations. La Figure I1.79 montre les
points ou ces conditions aux limites peuvent étre appliquées (en rouge).

On a donc au total 8n-20 conditions aux limites. Il manque 5 conditions pour pouvoir
résoudre le probleme. Les conditions aux limites qui semblent les plus adaptées sont de
considérer un moment de torsion nul au milieu des contours de la plaque. Laroze (2005) a
démontré que le moment de torsion aux bords d’'une plaque est nul quand elle est soumise
au chargement uniforme sous la condition symétrique. L'équation 11.55 présente cette
condition aux limites qui produira 4 conditions au milieu de chaque contour :

2
d°z ) _ 0 Equation 11.55
dxdy

Finalement pour la derniére condition aux limites, on considére que sous une condition
symétrique telle que dans le probleme étudié, la déformée maximale se produit au centre de
la plague. On peut donc écrire I'équation 11.56 pour un point au centre de la plaque. Il est a
noter que dans le cas de I'application de la variation de succion asymétrique, les 5 derniéres
conditions aux limites ne seront plus valables et des nouvelles conditions aux limites doivent
étre adaptées.

(_ = _J =0 Equation 11.56
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En appliquant ces conditions aux limites, I'équation générale est résolue. La Figure 11.80
montre la déformée de la plaque sous l'effet du chargement et la Figure 11.81 montre la
déforme de la plaque en appliquant une variation de la succion.

0.000

-0.001

=0.002

=0.003

-0.004 A0

]

Figure 11.80. Déformée de la plaque reposant sur le sol, due a la charge

La Figure 11.80 montre la déformée de la plaque sous l'effet d'un chargement uniforme et la
Figure 11.81 montre la déformée de la plague en appliquant une variation de la succion
symeétrique.

Figure 11.81. Déformée de la plaque due a la succion

La Figure 11.82 montre le moment fléchissant et I'effort tranchant pour la plaque subissant la
variation hydrique.
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Figure 11.82. Moment fléchissant et effort tranchant de la plaque subissant la variation hydrique

I.3.4 Validation du modele

On se propose, dans un premier temps, de comparer notre modéele analytique avec les
résultats d’un calcul aux éléments finis (logiciel CESAR-LCPC).

On considére une plaque d’épaisseur 0,25 m, de caractéristiques mécaniques E = 0.5 GPa
et 1=0,25, sollicité que par une charge uniformément repartie de 100kN/m? et reposant sur

ses quatre bords. Pour le cas du modele analytique, le terme de réaction du sol (p(x)) dans
'équation (11.51) devient nul, mais il existe des réactions d’appuis sur le pourtour de la
plaque. Les conditions aux limites sont les mémes que celles utilisées dans le cas
précédent, sauf que l'effort tranchant aux bords de la plague est égal a la somme des
réactions d’appuis (équation 11.48).

Les Figure 11.83 et Figure 11.84 montrent les résultats qui sont trés comparables.

w [mm]
B 000
036
078
=1 a7
B 158
[ 188
] 238
B 250
. 321
Wl 357

Figure 11.83. Modéle de la plaque sur 4 appuis continus avec CESAR
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Figure 11.84. Modéle analytique de la plaque sur 4 appuis continus

La bonne concordance des résultats entre les deux modeles permet de valider le modéle
réalisé.

Rigidité de la plaque
La rigidité d’'une plaque D, telle que définie dans I'équation 11.49 s’exprime en fonction de son
épaisseur, du module d’Young (E) et du coefficient de Poisson (1).

Eh®

== Equation I1.57
1-v?) ;

Afin de tenir compte de l'influence des murs sur la rigidité du bati, la rigidité de la plaque
peut-étre associée a des éléments de rigidité linéique comme présenté dans la Figure 11.85.
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Figure 11.85. Variabilité de la rigidité permettant de tenir compte de la rigidité des murs

Les Figure 11.86 et Figure 11.87 montrent I'évolution de I'effort tranchant V, et du moment
fléchissant M, dans la plaque définie pour une sollicitation de la variation de succion de 1
MPa. La solution est obtenue en appliquant les conditions aux limites discutées dans la
partie 11.3.3.

2000

Effort Tranchant (k&())00

Figure 11.86. Effort tranchant Vx dans la plaque

3000
Moment fléchissant(kN.2000

Figure 11.87. Moment fléchissant Mxx dans la plaque
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Le fait de prendre en compte la rigidité des murs conduit & une augmentation de I'effort
tranchant et du moment fléchissant dans les murs et a une réduction des efforts dans le
reste de la plaque.

En générale I'augmentation de la rigidité de la structure induit une forte augmentation du
moment fléchissant et de l'effort tranchant (Al Qadad, 2009). Lorsque la rigidité de la
fondation augmente, elle s’'oppose mieux aux déformations induites par le sol, et par
conséquent, elle développe des efforts internes plus importants.

Dans le cas d’'une sollicitation hydrique non-symétrique induite par exemple par la présence
d’'arbres a proximité d’'un coin de la maison, la déformée du béati ne sera pas symétrique.
Dans ce cas, la condition aux limites correspondante au moment de torsion (éq.ll-55),
pourrait étre appliquée pour la bordure ou la variation hydrique est nulle. Dans ce contexte,
le modéle développé avec I'élément de plaque pourrait étre mieux adapté dans la mesure ou
une coupe diagonale de la déformée est possible. Cela pourrait aboutir & une déformée plus
élevé par rapport a une coupe passant au milieu de la structure (y=L/2). Ce qui pourrait
permettre a une évaluation de dommage plus précise.

Coupe diagonale
A (M)

e L ()

~0.0051 J .
-0.010F s .
~0015) . .

-0.020F o ..

~0.025/*

Figure 11.88. Coupe diagonale de la déformée de la plaque.

Pour des configurations symétriques et une rigidité de la plaque uniforme, le modéle 3D
aboutit & des résultats proches de ceux obtenus avec le modele 2D monocouche. Un
exemple de comparaison de ces deux modeéles sur le sol de Regina avec une succion
imposé de 1MPa en surface est présenté sur la

Figure 11.89. Afin d’avoir la méme rigidité équivalente, d’abord une plague avec un module de
Young de 20 GPa et une épaisseur de 0,3 m est considéré. Grace a I'équation 11.57 la rigidité
de la plaque est évaluée est présentée dans le Tableau I.17. Ensuite afin d’avoir la méme
rigidité, une poutre de largueur unitaire et de hauteur 3 m est considérée. Le module de
Young équivalent de la poutre est ensuite évalué en considérant une rigidité en flexion de
poutre (EI) équivalente a celle de la plaque. Le Tableau I1.17 montre les caractéristiques des
deux modéles ayant la rigidité égale.
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Tableau 11.17. Caractéristiques des éléments de la plaque et de la poutre

Plague Poutre
L (m) 15 15
B (m) 1
h (m) 0,3 3
% 0,3 -
E(GPa) 20 0,022
Rigidité (GN.m) D=0,05 EI/B=0,05

La Figure 11.89 montre la déformée finale pour les deux cas qui sont trés proches.

Plaque,g= 100 kN/m Poutre,q = 100 kN/m

Afm)

Lim)

~0.005

0.010

-0.015

-0.020

0.025

-0.030

-0.035

Figure 11.89. Comparaison des deux modéles

La déformée finale évaluée est de I'ordre de 0,032 m pour I'élément plaque et de l'ordre de
0,035m pour I'élément poutre. La petite différence de la réponse peut étre due a la différence
de discrétisation. En effet, I'utilisation d'un méme nombre de points de discrétisation pour la
poutre et la plaque nécessite une puissance élevée de calcul (n points pour poutre contre n2
points pour la plaque).

I1.3.5 Conclusion

Le modéle 3D basé sur le calcul de plaque pour modéliser le comportement du bati, permet
de modéliser plus fidélement la rigidité de I'ouvrage en prenant en compte l'influence des
murs sur la rigidité du béati. En revanche, ce modéle est plus complexe et les temps de
calculs peuvent rapidement devenir trés longs. Le calcul du taux de transmission du
tassement peut étre également effectué avec ce modele. Ce modéle pourrait permettre
d'évaluer l'influence de la présence d'un ou de plusieurs arbres a proximité du bati en
imposant une variation de succion non symeétrique avec une succion localement plus élevée.

Ces points seront a étudiés a la suite de ce travail.
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Chapitre III

Développement des courbes de
vulnérabilité
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IIl.Développement des courbes de vulnérabilité

L'objectif de ce chapitre est d'étudier la faisabilité du développement de courbes de
vulnérabilité permettant I'estimation de dommage aux bétis selon la typologie du sol sur
lequel ils reposent et en fonction des variations hydriques. Pour ce faire, les éléments
suivants seront nécessaires :

* une typologie des batis développée a partir d’'une base de données des maisons
sinistrées qui sera définie dans la partie 111.2.

» une typologie des sols gonflants développée dans le chapitre Il et basée sur le
diagramme de Casagrande (Tableau 11.13),

* le modéle de Tlinteraction sol-structure avec des multicouches (8 11.2.2) utilisant
I'élément de poutre (2D) afin d’estimer la déformée (le tassement différentiel) du bati
due a une phase de séchage,

» une échelle de dommages adaptée pour le retrait-gonflement présentée par Mouroux
et al. (1988) qui permet de déterminer le niveau de dommage du bati a partir de la
déflection relative. (Tableau 1.10).

Dans ce qui suit, l'utilisation des points évoqués ci-dessus aboutira au développement des
fonctions de vulnérabilité par la méthodologie présentée dans la partie suivante.

III.1 Méthodologie pour le développement de fonctions de
vulnérabilité

La méthodologie générale de développement des courbes de vulnérabilité pour un aléa
naturel a été expliquée dans le chapitre (§ 1.2.4). Ici, nous détaillerons les différentes étapes
pour le cas du retrait-gonflement.

L'observation des conséquences d’'un aléa naturel d’une intensité donnée, par exemple une
sécheresse prolongée, montre que les dommages aux batis ne sont pas identiques, quand
bien méme les ouvrages sont semblables. Cette variabilité des dommages peut s’expliquer
par la variabilité d’'un grand nombre de facteurs telles que la variation locale d’intensité de
laléa, I'hétérogénéité du terrain, la variabilité des caractéristiques mécaniques et
géométriques des batis, etc. Les fonctions de vulnérabilité permettent de retranscrire cette
variabilité en fournissant une valeur moyenne du dommage.

La méthodologie utilisée pour développer les fonctions de vulnérabilité vis-a-vis de l'aléa
retrait-gonflement s’appuie sur les travaux précédents appliqués a l'ingénierie sismique et les
affaissements miniers (Hazus, 2003 ; Guéguen et al., 2007 ; Saeidi et al., 2009). Elle est
présentée, sous forme d’algorithme sur la Figure 111.1.

La premiére étape pour développer les fonctions de vulnérabilité vis-a-vis de l'aléa retrait-
gonflement est de définir ou de développer :

» une échelle de dommages,
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* une typologie des sols,

e une typologie des batiments,

* un critéere d'intensité de I'aléa,

* une méthode d’évaluation des dommages.

Comme il a été mentionné, I'échelle de dommages utilisée sera celle adaptée pour l'aléa
retrait-gonflement présentée par Mouroux et al. (1988) (Tableau 1.10) La typologie des sols
utilisée est celle développée dans le chapitre 1l (Tableau 11.13). La typologie des batis est
basée sur la base des données des maisons sinistrées établie par (CEBTP-Solen, 2003) et
sera définie dans la partie 111.2.

Comme discuté dans la partie 1.2.4.1, le critére d'intensité d'aléa est un facteur intrinseque
de l'aléa. Dans cette étude, un paramétre caractéristique de la variation hydrique semble
étre un critéere d’intensité approprié vis-a-vis du retrait-gonflement. Tout d’abord, les courbes
de vulnérabilité seront développées en fonction de la succion en tant que critere d'intensité
de l'aléa. Dans un second temps, on envisagera d’utiliser la courbe de rétention de I'hnumidité
pour utiliser le degré de saturation comme facteur d’intensité (I11.3.2). Afin d’évaluer les
dommages, le modéle de linteraction sol-structure 2D développé dans le chapitre Il sera
retenu. En effet, ce modele permet de calculer la déflexion relative (A/L) pour chague modeéle
de béati en réponse a une variation imposée de la succion en surface.

Pour construire les fonctions de vulnérabilité pour un type de bati sur un type de sol, la
deuxieme étape consiste a simuler un « échantillon » de n béatis théoriques a partir de la
variabilité des caractéristiques mécaniques et géométriques du type de bati considéré. Cette
variabilité des caractéristiques a pour objectif de modéliser la variabilité réelle qui existe au
sein d’un groupe de bati appartenant & un méme type.

Une approche similaire, développée dans le contexte des affaissements miniers, a montré
gu’un échantillon de n = 1000 bétis fournissait des résultats satisfaisants du point de vue de
la robustesse du résultat (Saeidi, 2010). Dans notre calcul, nous avons utilisé un
échantillonnage de 100 béatis en prenant en compte la variabilité sur les paramétres du bati,
en utilisant la loi de distribution normale et en effectuant une simulation de Monte-Carlo (8
[11.2-1). Ce nombre réduit s’explique par les temps de calcul importants et a ce stade, il a été
jugé suffisant dans le cadre d'une étude de faisabilité. Ce nombre devra néanmoins étre
augmenté afin d’aboutir & des résultats plus précis.

Y

La troisieme étape consiste a calculer la déflection relative (A/L) de chaque bati de
I'échantillon, pour différentes valeurs de variation de la succion.

La quatrieme étape consiste a relier chaque valeur de déflection relative a une catégorie de
dommages.
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Simulation d’une base de données de 100 batis
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<
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Evaluation des déflections relatives (A/L) des batis
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Evaluation des dommages des batis
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Changement de la
valeur de la succion
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Calcul de la moyenne des dommages
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Tracer la courbe de vulnérabilité

Figure 111.1. Algorithme de calcul des courbes de vulnérabilité sur sol gonflant

BN

La cinquieme étape consiste a calculer la moyenne des dommages de I'échantillon
(équation 1.70). On obtient alors un point de la courbe de vulnérabilité associé a la succion
considérée. Si on considere une autre valeur de succion et que I'on répete I'étape quatre de
la procédure, un deuxiéme point peut étre déterminé. L'’itération se poursuit jusqu’a la
derniere valeur de succion imposée.

Il est alors possible d’ajuster une fonction mathématique de type tangente hyperbolique sur

les points obtenus (Lagomarsino et Giovinazzi, 2006). Cette fonction mathématique présente
'avantage d’approximer correctement le nuage de points obtenu.

Le Tableau Ill.1 montre I'échelle de dommage adaptée par Mouroux et al. (1988) et les
classes de dommages attribuées pour calculer la moyenne des dommages. Par la suite, un
exemple de calcul de la moyenne des dommages sera détaillé (Tableau I11.3).
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Tableau lll.1. Classes de dommages correspondants a I'échelle de dommages de Mouroux et

al. (1988)
. . Classede
A/L Désordres constatées dommage

1/1000 | Fissuration des platres 1

Seuil de fissuration des structures avec 2
1/600

cadres en BA

Limite pour les batiments ou une fissure 3
1/500 , .

n’est pas admissible

Fissuration possible des murs porteurs sur 4
1/300 :

semelle filante
1/250 Elssuranon des murs porteurs sur semelle 5

filante

Fissuration importante dans les murs 6

porteurs et dans les murs de remplissage.
1/150 :

Dommages structuraux graves conduisant

ala instabilité générale de batiments

Différents types de béatiments ne réagissent pas de la méme facon pour une variation
hydrique donnée. Afin d’estimer la déflexion relative induite pour chaque type de bati, puis la
moyenne des dommages structuraux provoqués par une sécheresse, une typologie de ces
bétis est nécessaire et détaillée dans la partie suivante

IIL.2 Typologie des bdtiments vulnérables au «retrait -
gonflement »

Pour construire les courbes de vulnérabilité vis-a-vis de I'aléa retrait-gonflement en utilisant
l'algorithme présenté sur la Figure 1ll.1, il faut définir une typologie du béati. La typologie
développée dans ce travail s'appuie sur le guide pratique du CEBTP (1991), la base de
donnés de CEBTP-SOLEN (2006) et celle de Fondasol (2009).

Guide pratique du CEBTP 1991

Le guide pratigue du CEBTP traite essentiellement des solutions permettant la réparation
des désordres aux béatiments provoqués par la sécheresse. Différents parametres
typologiques sont donnés dans ce cadre :

* I'dge de la construction,

* le nombre d’'étages et la présence d’un sous-sol ou non,
* le type de la structure porteuse,

» les matériaux de la structure porteuse,

» la profondeur des fondations,

* le type des fondations,

* le type du niveau bas.
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Base des données de CEBTP-SOLEN (2006)

Cette base de données est présentée dans le cadre de I'étude des mécanismes de
déclenchement du phénomeéne de retrait-gonflement des sols argileux et de ses interactions
avec le bati (Vincent et al., 2006). La base de données concerne 47 départements avec une
concentration particuliére dans la région Centre et lle de France. Des centaines de dossiers
y sont analysés.

Les paramétres typologiques qui peuvent étre déduits de cette étude sont :

e |e nombre de niveaux du bati,

* la présence d'un sous-sol complet ou partiel, completement ou partiellement enterré,
» I'existence d’'une extension ou d’'un garage,

* les matériaux de construction,

* la nature du plancher bas (dallage, planché sur vide sanitaire).

A partir de cette base de données, on peut souligner les points suivants sur les maisons
sinistrées :

* 70 % des cas sont des batis a deux ou trois niveaux (RdC+1 et RAC+2),

 3/4 des ouvrages sont construits avec des matériaux différents entre parties
distinctes de 'habitation,

» 2/3 des ouvrages possédent un dallage sur terre-plein,

e un défaut de chainage est mis en évidence dans 50 % des cas,

* 95 % des ouvrages reposent sur des semelles filantes,

« dans 87 % des cas, le niveau d'assise des fondations est inférieur a 1,2 m de
profondeur (Figure 12.1).

Différents résultats de cette base de données sont montrés dans I'annexe 12.

Base de données de Fondasol (2009)

Elle consiste en des données de sinistres causés par la sécheresse sur trois régions de la
France : la région Provence-Alpes-Cote d’Azur (PACA), la région Bourgogne, la région Midi-
Pyrénées.

A partir de ces données, on peut souligner les points suivants :

* les batiments légers de type RO, R+1 sont les plus couramment touchés, ils
représentent entre 76 et 93 % des batis sinistrés,

» les batis les plus touchés sont ceux sans sous-sol avec 60 a 70% des dossiers
analysés, par ailleurs, aucun bati avec un sous-sol complet et entierement enterré n’a
été répertorié dans la base de données,

* les profondeurs de fondation les plus représentées sont comprises entre 0,30 et 0,90
m pour les régions PACA et Bourgogne et entre 0,70 et 1,10 m pour la région Midi-
Pyrénées,

* la moitié des sinistres sont des constructions avec des dallages sur terre-plein.

L’analyse statistique des résultats des maisons sinistrées effectuées par Fondasol (2009) est
présentée dans I'annexe 13.

Ces données seront utilisées pour caractériser les différents types de batis définis par la
suite.
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Typologie des bdatiments

La typologie doit étre basée, dans un premier temps, sur les paramétres typologiques
obtenus par I'intermédiaire des 3 bases de données évoquées ci-dessus. En particulier, les 3
critéres suivants apparaissent fondamentaux.

1. Matériaux

2. Géomeétrie (hauteur en particulier)

3. Fondation (type et profondeur, présence d’une dalle sur terre-plein)
Dans la suite, on se limitera a des ouvrages en magonnerie sur semelles filantes qui
sont typiques des maisons individuelles et des petits batis collectifs et qui sont
particulierement impactés par le phénomene de retrait-gonflement.

Dans un second temps, cette typologie doit étre retranscrite sous forme de valeurs
associées aux différents parameétres géométriqgues et mécaniques utilisés par le modele
analytique. En particulier, les paramétres d’entrée du modéle analytique associés au bati
sont les suivants :

* lalongueur du béati L [m],

« le moment d'inertie | [m?],

» la charge g [KN/m],

* le module de Young E [kPa],

* la profondeur d’assise de la fondation h [m].

Le moment d’inertie dépend de la hauteur du béati, de I'épaisseur des murs et des
dimensions de la semelle filante sous la maconnerie. Si le mur est chainé horizontalement
par un chainage en béton, alors cela doit étre pris en considération dans le calcul du moment
d’inertie.

La charge appliquée dépend des dimensions et des matériaux utilisés pour la construction.
Un exemple du calcul de la charge de structure est présenté par la suite (Figure Il1.6).

La détermination du module de Young de la magonnerie est une tache délicate car la
maconnerie est un matériau hétérogéne et anisotrope composé de blocs (brique, pierre,
parpaing,...) et de mortier. Il s’agit par ailleurs de définir un module de Young équivalent qui
tienne compte également de la présence de chainages et d’ouvertures.

Pour la modélisation, il faut utiliser un module de Young équivalent qui est représentatif de la
maconnerie homogénéisée.

Pour calculer directement le module de Young de la magonnerie, a partir des modules de
Young et des épaisseurs de bloc et de mortier, on peut utiliser la formulation de Sahlin,
(1971).

200



1

Figure 111.2. Modele pour déterminer le module de Young de la magonnerie homogénéisée
(Sahlin, 1971)

o . . - .
A =g I = E [, - déformation absolue de joint de mortier
i

o
A, =¢, i, =—, - déformation absolue de bloc
Eb

A=A +A, —E—[ﬂ +—[ﬂ g Eﬁt +t ) - déformation absolue de la magonnerie
J

t.
% :t_' - rapport des épaisseurs

b

E,
Vo = E_ - rapport des modules de Young
b
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&, et &; - les déformations relatives respectivement de la brique et du joint de mortier.
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t, et t; - les épaisseurs respectives de brique et de joint de mortier.

E, et Ej - les modules de Young respectifs de la brique et du joint de mortier.

E,, - module de Young de la magonnerie.

o - I'effort appliqué sur la magonnerie perpendiculairement aux joints de mortier.

Différents auteurs (Zucchini et Lourengo, 2002 ; Uva et Salerno, 2006) ont élaboré
différentes approches pour établir les parametres équivalents de la magonnerie a partir des
parameétres de ces composants. Zucchini et Lourenco (2002) ont proposé des valeurs de
modules équivalentes de magonnerie basées sur une étude numérique et comparées a des
résultats d'essais triaxiaux sur le mur en maconnerie. Leurs résultats sont présentés pour
trois directions sur la Figure 111.3 et donnent des résultats trés proches des observations
expérimentales (erreur maximale < 5%).
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Figure 111.3. a) Définition des axes de la maconnerie, b) éléments de maconnerie considérés
dans l'analyse : unité de bloque et joints, ¢) Module de Young équivalent de la magonnerie a
partir du module de Young de bloc et du module de Young du mortier (Zucchini et Lourenco,

2002)
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Bed joint
Head joint
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Dans les tableaux donnés en Annexe 9 (Tableau 9.1 et Tableau 9.2) sont données
différentes valeurs estimatives pour différents types de blocs et de mortiers. En utilisant ces
valeurs, le module de Young équivalent de la magonnerie peut étre estimé.

Une autre maniere d’évaluer le module équivalent de la maconnerie est inspirée de la
mécanique des roches. Cette méthode est utilisée dans le code d’éléments distincts UDEC
(Itasca, 2000) et par d'autres auteurs (Bandis et al., 1985 ; Son et Cording, 2007) afin
d’homogénéiser le milieu discontinu du systeme de la magonnerie-joints :

1 1 1
- =4

E. E ks
ou E,, est le module de Young de la maconnerie, E, est le module de Young des bloques, ki
est la rigidité normale des joints et s et I'épaisseur de s joints. Une relation similaire peut étre

définie pour le module de cisaillement équivalent en utilisant I'épaisseur latérale des joints
dans I'équation 111.2 et la raideur en cisaillement des joints (jks sur la Figure I11.4).

Equation 111.2

(a)

jfric

T phase plastique ¥ il
Tmax et '
phase élastique jcoh _.t—7
_jks ;
us @ o3 o1 on
@

al

Tmax: confrainle tangentielle maximale (MPa)
Jks: rigidita tangentieile du joint (MPa/m)

us: déplacement en cisaillement (m)

1: contrainte tangentielle (MPa)

jlens: résistance & la traction des joints (MPa)
jooh : cohésion des joints (MPa)
jiric : angle de frottement des joints (*C)

o1 contrainle principale mineure (MPa)
o2: contrainte principala majeure (MPa)
an: contrainte nomale (MPa)

t: conirainte tangentialle (MFa)

Figure 111.4 Principe du comportement des joints a) élasto-plastique parfait en cisaillement, b)
critere de rupture de Mohr-Coulomb

Cette estimation de la rigidité de la structure devient plus complexe en prenant en compte la
présence des ouvertures (fenétre et portes). Son et Cording (2007) ont proposé une
méthodologie de 'homogénéisation quand la surface des ouvertures est prise en compte. La
Figure 1I1.5 montre le module équivalent d’'un mur en maconnerie avec différents
pourcentages d’ouvertures en facade, en considérant différent rapport de module normal et
tangentiel des joints.

Dans cette étude, le module équivalent de la magonnerie est estimé grace a I'équation I1I-1
pour une analyse élastique de la structure. L'équation IllI-2 est souvent utilisée dans la
littérature (Hart, 1990 ; Bandis et al., 1985 ; Son et Cording, 2007 ; Abdallah, 2009) pour un
comportement élasto-plastique parfait du systéeme de la maconnerie suivant le modele de
Mohr-Coulomb (Figure 111.4). Les valeurs obtenues pour chaque type de béati, en considérant
les caractéristiques des blocs et des joints, sont présentées dans le Erreur ! Source du
renvoi introuvable. par le paramétre Em. L'effet de la présence des ouvertures (fenétres,
porte, etc.) nécessite des investigations supplémentaires qui seront discutées dans les
perspectives de ce travail.
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Figure 111.5. Module équivalent du mur en magonnerie prenant en compte la surface des
ouvertures (Son et Cording, 2007)

Selon les quatre bases de données utilisées, les différents types de béatis avec les
parametres typologiques sont donnés par la suite.

Dans notre contexte de I'étude la faisabilité de développement des courbes de vulnérabilité
pour l'aléa retrait-gonflement, la typologie des bétis peut se limiter a quelques types réalistes
en identifiant les paramétres les plus importants de la caractéristique des batis sinistrés. En
conséquence, les valeurs choisies n’ont aucun caractére de généralité et ne sont que des
hypotheses de travail y compris sur I'appellation des types.

La typologie se porte donc sur quatre types présentés ci-dessous. En suivant I'ordre de
définition des types de bati définis, ce sont particulierement les caractéristiques suivantes qui

augmentent : la profondeur d’assise de la fondation, la rigidité (I'effet du module de Young et
la hauteur), et la charge.

Type 1. Maison d’habitation ancienne sans sous-sol (entre 20 et 100 ans)

Longueur entre 10 et 15,0 m

Murs porteurs en magonnerie en pierre non chainée
Nombre d’'étage : RAC+0 ou RAC+1 étage

Hauteur d’étage inférieure a 3,0 m

Epaisseur de la magonnerie : 0,30 — 0,40 m

Charge de bati entre g=80kN/m et g=120kN/m

Profondeur des semelles entre 0.6m<h< 0,80 m
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Type de fondation: soubassements en maconnerie, éventuellement sur semelle
continue non armée.

Type 2. Batiment d’habitation collectif ancien (entre 20 et 100 ans)

Longueur entre 15 a 20m

Murs porteurs en magonnerie en pierres (moellons) non chainée
Nombre d’étage RAC+1

Hauteur d’étage supérieure a 3,0 m

Epaisseur de la maconnerie 0,30 — 0,40 m

Charge de béati jusqu’a g=150kN/m

Profondeur des semelles entre 0,80 met 1,0 m

Type de fondation : soubassements magonnerie sur semelle continue non armée.

Type 3. Maison individuelle récente sans sous-sol (construction inférieure a 20 ans)

Longueur jusqu’a 10 et 15,0 m

Murs porteurs en magonnerie en briques/parpaings chainées
Nombre d’étage RdC+0 ou RAC+1 étage

Hauteur d’étage inférieure a 3,5 m

Epaisseur de la magonnerie 0,20 — 0,30 m

Charge de bati entre g=80kN/m et q=120kN/m

Profondeur des semelles entre 0,80 m et 1,0 m

Type de fondation : soubassements macgonnerie sur semelle continue non armée.

Type 4. Batiment d’habitation collectif récent (construction inférieure a 20 ans)

Longueur entre 15 a 20m

Murs porteurs en magonnerie en briques/parpaings chainées
Nombre d’étage RAC+1 ou RdC+2 étages

Hauteur d’étage inférieure a 3,5 m

Epaisseur de la macgonnerie 0,20 — 0,30 m

Charge de béati jusqu’'a g=200kN/m

Profondeur des semelles entre 1 met 1,4 m

Type de fondation : soubassements magonnerie sur semelle continue armée.

Ce qui différentie les batis de type 1 (maison d’habitation ancienne) et de type 3 (maison
individuelle récente) sont essentiellement la profondeur d’assise de la fondation, qui n’est
pas suffisante pour les anciennes maisons (annexe 12), et aussi un module de la
maconnerie moins élevé a cause de l'effet de I'dge sur la résistance de maconnerie et
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I'utilisation de moellons (surtout les joints ; Zucchini et Lourenco, 2002). Les batis de types 3
et 4 (batiment collectif) ont une longueur plus élevée.

A partir de cette typologie, les parameétres d’entrée nécessaires pour le calcul peuvent étre
déduits. Les valeurs de la rigidité (El) de chaque type dans le Tableau 111.2 sont calculées a
partir du module de la maconnerie et du module de la fondation en utilisant la méthode de
section composée présentée dans I'annexe 10.

Il est important de noter qu’'un méme type de bati comprend cependant des batis présentant
des variations de géométrie et de caractéristiques mécaniques. Les valeurs moyennes des
types de batis sont présentées dans le Tableau Ill.2. Ces valeurs seront attribuées dans le
calcul de vulnérabilité par une loi normale en considérant 15 % de variabilité pour chaque
parameétre.

P 15m R
0,3
>
A O,2m¢
3m
0,2m
1 s
3m
d 0,2m
0.5m I
0.5m I
—p
im

Figure 111.6. Exemple du calcul de la charge pour le bati de type 4

En considérant un béton normal, le poids volumique du béton est égal a 2500 kg/m®
(Eurocode NF -EN 1991-1-1) et celui de la magonnerie est de 2000 kg/m® (brique pleine,
Eurocode 6, NF EN 1996-3). La charge maximale du bati peut alors étre calculée de la fagon
suivante :

Poids propre :

1.dalles: 15*02* 3*2500* 05 1125kN/m

2. murs: 0,3*6,5*2000=3KN/m

3. fondation: 1*05*250& 125kN/m
Charge d’exploitation

habitation (1,5 kN/m®: 15* 3* 05* 15 3375%KN/m
Charge totale = 112,5+39+12,5+33,75=197,75 kKN/m
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Tableau I11.2. Caractéristiques des différents types de batis

Matériaux de la maconnerie Géonggttgie du Charge Fondation Rigidité
ype I gy Ej i th Enm H L q B | n E El
(MPa) | (MPa) (m) (m) (MPa) (m) (m) (kN/m) (m) (m) (MPa) | (MN.m?)
1 3000 500 0.02 0,10 | 1400 3 12,5 100 1 0,7 25000 1600
2 3000 500 0.02 0,15 | 1500 3 17,5 150 1 0,9 | 26000 5300
3 7000 | 2000 | 0.03 0,25 | 5500 5 12,5 100 1 0,9 | 25000 14500
4 7000 | 2000 | 0.03 0,25 | 5500 7 17,5 200 1 1,2 26000 37000

II1.1 Facteur d’intensité du phénomene de retrait-gonflement

Deux facteurs d’intensité sont considérés dans cette partie afin de développer les courbes de
vulnérabilité. Dans un premier temps, on considere la succion car c’est le parametre utilisé
dans la définition des surfaces d’état pour prendre en compte les changements hydriques.
Néanmoins, ce paramétre n'est pas facilement quantifiable sur le terrain, et on peut lui
préférer le degré de saturation (ou la teneur en eau) pour des raisons pratiques. Le passage
de la succion a la teneur en eau nécessite néanmoins des informations complémentaires
telles que la courbe de rétention.

I11.2.1 Succion

Dans cette partie, les courbes de vulnérabilité seront présentées en fonction de la variation
de la succion.

En suivant les étapes expliquées sur la Figure 111.1, les courbes de vulnérabilité pour chaque
type de sol et chaque type de bati définis précédemment ont été construites. Pour chaque
type de bati, la valeur moyenne du module de Young équivalent est présentée dans le

. En utilisant ce module équivalent, la rigidité de chaque type de béati a été calculée et
présentée dans ce méme tableau. Ensuite, cette rigidité a été attribuée aux batis d'un méme
type par une loi normale en considérant 15 % de variabilité. Les parametres des différents
types de sol sont ceux présentés dans le Tableau I1.14.

Le Tableau 111.3 montre un exemple de matrice de dommages pour une simulation de 100
batis de type 2, construit sur un type de sol de capacité de gonflement élevée. La moyenne
des dommages en fonction des classes de dommages (retenus dans le Tableau IIl.1) est
présentée sur ce tableau également. Le résultat de cette matrice est tracé sur la Figure 111.7
et approximé par une fonction tangente hyperbolique.
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Tableau 111.3. Exemple de matrice de dommages et calcul de la moyenne en fonction de la
classe de dommage

AL As (MPa) Classede
dommage
05 1 1,5 2 2,5 3 35 4 45 5
AL = 1/1000 91% 0 0 0 0 0 0 0 0 0 0
1/1000=AL=1/600 | 9% ! 80% 4% 0 0 0 0 0 0 0 1
1/600 =A/L = 1/500 0 17% 0 2% 0 0 0 0 0 0 2
1/500 =A/L = 1/300 0 3% 96% ! 98% ! 100%! 9994 9494 839 57 25 3
1/300 =A/L = 1/250 0 0 0 0 0 1% 1 6% 1 17%1 43% 759 4
1/250 =A/L = 1/150 0 0 0 0 0 0 0 0 0 0 5
1/150 =0/L = 1/50 0 0 0 0 0 0 0 0 0 0 6
Moyenne des 009 ! 1231 292 298! 3000 308 30 3,1 3,4 3.5
dommages

Les écarts-types sur la valeur du dommage, par rapport au dommage moyen représentent
les incertitudes associées a la variabilité des paramétres considérés du bati. Les écarts-
types sont de l'ordre de 0,30 a 0,40 maximum. Pour ajuster une courbe a partir du nuage
des points obtenu par le calcul, nous avons utilisé une fonction mathématique de type
tangente hyperbolique. La Figure 111.7 montre la qualité d’approximation de cette fonction.

Hp

Courbe obtenue par le calcul

Courbe approximée par la fonction Tangente-Hyperbolique

=
.’T/J

Figure 111.7. Qualité d'approximation de la fonction tangente hyperbolique pour modéliser la

2

4

courbe de vulnérabilité (r °=0,98)

ESuccion IMPa)
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l.2.1.1 Dommages subis par différents types de batis

Dans les Figure 1.8, Figure 111.9 et Figure II1.10 sont présentées les courbes de
vulnérabilités des différents types de batiment définis dans Tableau I1l.2, sur les trois types
de sols considérés : gonflement moyen, éleve et trés élevé-critique.

Ces figures montrent que la moyenne des dommages est plus élevée pour une maison de
bati type 1 (nommé maison d’habitation ancienne). On peut également observer que le bati
type 4 (nommé béatiment d’habitation collectif récent) présente une moyenne des dommages
trés faible : cela s’explique par la rigidité équivalente élevée de ce type de bati, la charge
appliqguée est plus élevée et la profondeur d'assise de la fondation est plus élevée
également. En effet la contribution de la hauteur du bati a 'augmentation de sa rigidité est
considérable.

Ces résultats sont cohérents compte tenu du phénomeéne étudié. Premiérement on observe
bien que le dommage moyen augmente en passant d’'un sol avec un gonflement moyen a un
sol avec un gonflement tres élevé-critique. On observe également que plus le bati est rigide
et chargé, moins le dommage est important, ce qui est tout a fait logique.

Il est & noter que la valeur maximale de la succion dans un climat tempéré, telle que discuté
dans la partie 1.1.3, ne dépasse normalement pas le point de flétrissement des plantes
(environ 3 MPa). Quatre valeurs supérieures (3,5MPa, 4MPa, 4,5MPa et 5MPa) a la valeur
de succion correspondant au point de flétrissement ont été imposées afin de pousser le
modele vers ces valeurs extrémes et observer la stabilisation des courbes de vulnérabilité
pour les batis les plus vulnérables (type 1 et 2). On notera que ces valeurs élevées de la
succion pourraient éventuellement correspondre a un climat aride voir extrémement aride.

Sur ces courbes, I'état initial est supposé saturé en surface. Il est évident que pour un état
initial plus sec, I'amplitude du retrait diminue et par conséquent la vulnérabilité des béatis
diminue. L'objectif des courbes de vulnérabilité illustrées dans cette partie est de présenter la
moyenne des dommages pour une amplitude potentielle de retrait maximale ce qui va dans
le sens de securité.

On peut noter également que pour aucun des types de bati considérés, la moyenne des
dommages ne dépasse la classe 5. En effet, la classe de dommage 6 correspond a une
déflexion relative de A/L=1/150 (Tableau lll.1), ce qui correspond & une instabilité générale
du béati par rupture ou déboitement de ses éléments porteurs (Mouroux et al., 1988). Ce
niveau de dommage peut étre atteint pour d’autres mouvements de terrain plus importants,
comme ceux pouvant étre provoqueés par exemple par un affaissement minier (Saeidi, 2010).
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Courbe de vulnérabilit¢ des batis sui sol gonflan-moyer
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Figure 111.8. Courbes de vulnérabilité des différents types de batis sur un sol moyennement
gonflant

Courbe de vulnérabilite des batis sui sol gonflan' eleve
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Figure 111.9. Courbes de vulnérabilité des différents types de batis sur un sol de gonflement
élevé
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Courbe de vulnérabilite des batis sui so gonflan critique
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Figure 111.10. Courbes de vulnérabilité des différents types de batis sur un sol de gonflement
critique

1.2.1.2 Dommages subis par un type de bati sur des sols de
gonflements croissants

Les Figure IIl.11, Figure 111.12, Figure Ill.13 et Figure Ill.14 présentent les courbes de
vulnérabilité des batis de type 1, 2, 3 et 4 sur différents types de sols gonflants. En
comparant ces figures, on peut déduire que la moyenne des dommages augmente
proportionnellement au potentiel de gonflement du sol : plus le sol est gonflant, plus la
moyenne des dommages est élevée. Cet effet est plus remarquable pour le bati du type 4
gui ne présente aucun dommage sur un sol moyennement gonflant & cause de sa rigidité et
de sa profondeur d’assise de la fondation élevée. Ce type de béati manifeste une moyenne
des dommages de classe 2 (Tableau Ill.1) pour une valeur importante de la succion imposée
(3 MPa).

Courbe de vulnérabilité de batis type 1 sui different types de sols

MD

6 —— Gonfl. Critique

5 : { { —— Gonfl. Elevé

4 —— Gonfl. Moyen
| ] |

3 ] 1 1

2l

1
1t
% 1 2 3 1 < Succion SMPa)

Figure 111.11. Courbes de vulnérabilité des batis de type 1 fondés sur différents types de sols
gonflants
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Courbes de vulnérabilité de batis type 2 sur different types de sols
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Figure 111.12. Courbes de vulnérabilité des batis de type 2 fondés sur différents types de sols
gonflants

Courbe:de vulnérabilité de batis type 3 sur different types de sols
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Figure 111.13. Courbes de vulnérabilité des batis de type 3 fondés sur différents types de sols
gonflants
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Courbe de vulnérabilité de batis type 4 sur different types de sols

KD
o —— Gonfl. Critique
— Gonfl. Elevé
Al
—— Gonfl. Moyen
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Figure 111.14. Courbes de vulnérabilité des batis de type 4 fondés sur différents types de sols
gonflants
1.2.1.3 Fonctions de vulnérabilité

Les équations des courbes de vulnérabilité ainsi que les coefficients de corrélation r* sont
donnés dans le Tableau Ill.4. Ces fonctions de vulnérabilité permettent d’estimer la moyenne
des dommages des différents types de batis congus sur différents types de sol gonflant.

Tableau 1l1.4. Equations des courbes de vulnérabilité en fonction de succion

Potentiel de Type
gonflement du de Fonction de vulnérabilité r?
sol bati
1 3,10827 Tanh[0,753B09[ ] 0,992979
Moyennement 2 2,1014(10,590049 Tanh[0,7873310,435894 x]) 0,993894
gonflant 3 12,6269 x [ Tanh[0,0081326( ] 0,018224

4 0,01779570,975632 Tanh[9,71923-2,27485 x]) 0,913664

1 4,54646 Tanh[0,63346( X] 0,987759
2 3,46504 Tanh[0,63368[ x] 0,988143
Gonflant élevé
3 0,549236 x Tanh[0,30851[x] 0,993539
4 8,93938 x [ Tanh[0,0022428 X] 0,964634
1 5,12496 Tanh[x] 0,997158
2 4,995768 Tanh[0,67@21[ X] 0,995773
Gonflant critique
3 1,629180,956401 Tanh[1,83918-1,1324( x]) 0,989964
4 0,663198 X Tanh[0,42815[ x] 0,993053
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II.2.2  Degré de saturation

Dans la partie précédente, les courbes de vulnérabilité ont été développées en fonction de la
succion comme critéere d’intensité. Dans cette partie, on cherche a utiliser le degré de
saturation en tant que critere d'intensité. Le degré de saturation se définit a partir de la
teneur en eau volumique et de I'indice des vides (équation 111.3).

9=V—W=V—W.ﬁ=8r.n=£ Equation 111.3
vV, V'V, l+e

ou 6 est la teneur en eau volumique, V,, est le volume d’eau, V; est le volume total, V, est le
volume occupé par les vides, S, est le degré de saturation, n est la porosité et e est I'indice
des vides.

La relation qui lie la succion au degré de saturation est définie a travers la courbe de
rétention. En général, la mesure de la teneur en eau est plus rapide, simple, et moins
colteuse que la mesure (directe ou indirecte) de la succion. Plusieurs sites de sol gonflant
en France ont été instrumentés afin de mesurer la variation saisonniére de la teneur en eau
(ex. Mormoiron par BRGM). La détermination de la courbe de rétention consiste a mesurer la
pression négative dans les pores (succion) pour différentes teneurs en eau (différentes
techniques existent telles que la technique du papier filtre ou du tensiometre, etc.). La
détermination précise, en laboratoire, de la courbe de rétention (SWRC, soil-water retention
curve) peut se faire par I'imposition de la succion. Des méthodes alternatives ont également
été proposées, elles sont essentiellement basées sur des parametres simple de
classification des sols tels que la granulométrie, les limites d’Atterberg, etc. Fredlund (2000)
a constaté que ces méthodes sont satisfaisantes pour la plupart des problémes pratiques
associés aux sols argileux non saturés. La forme générale de la courbe de rétention pour
différents types de sol est illustrée sur la Figure II.15. Plus le sol est fin, plus la capacité de
rétention de I'humidité et la valeur d’entrée d’'air augmentent.

100
£ a0 N
E \(— Clayey soil
2 60
z \\ \
2 40 Silty soil
g p—
E 20 > \ L\\ \\.
S |Sandy soil :,
= : J'Il,‘l i M —

0.1 1 10 100 1000 10000 100000 1000000
Matric suction (kPa)

Figure 111.15. Courbes de rétention pour différents types de sol (Fredlund, 2000)
Le Tableau IlIl.5 présente quelques formules permettant d’évaluer approximativement la

courbe de rétention d’'un sol en fonction de la teneur en eau volumique ou le degré de
saturation.
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Tableau I11.5. Formules permettant d’évaluer la courbe de rétention d’un sol ( Sr: le degré de

saturation, ¢: la succion)

Méthode

Parameétres

Brooks et Corey (1964)

— (Yo
Sr=(—>
(w)

Sr=100

Sr : degré de saturation,
¥ succion,
A paramétre d'ajustement,

U . valeur d’entrée d'air.

van Genuchten (1980)

SK¢)={

1+(ay")

Sr : degré de saturation,
¥ succion,

o: paramétre dajustement
dépendant de la valeur d'entrée
d'air.

M et n: parametres
d’'ajustement.

Fredlund et Xing (1994)

8, =CW)

]

cw)=|1-

6,,: teneur en eau volumique
¥ succion,

a: paramétre d'ajustement
dépendant de la valeur d'entrée
d'air.

m et n: parametres
d’'ajustement.

¢ : succion de référence

Les méthodes expérimentales exhaustives se trouvent dans les travaux de Zapata (1999),

Houston et al. (2006.).

En utilisant les équations de Fredlund et Xing (1994), la teneur en eau du sol tend vers zéro
quand la succion matricielle est égale & 10° kPa. En revanche, I'équation de van Genuchten
(1980) prévoit une teneur en eau résiduelle avec plus de précision.

Ganjian et al. (2007) ont proposé des relations empiriques entre l'indice de plasticité et les
paramétres de la courbe de rétention de van Genuchten. Houston et al. (2006) ont proposé
une relation empirique pour la courbe de rétention de Fredlund et Xing (1994).

La Figure 111.16 montre I'estimation de la courbe de rétention pour les sols fins et granulaires
proposée par Houston et al. (2006), sur la base de la fonction de Fredlund et Xing (1994).
Pour les sols fins, les parametres utilisés sont l'indice de plasticité (Ip) et le pourcentage de
particules fines (W). Pour les sols granulaires, c’est le parametre de granulométrie (Deo) qui

est utilisé.
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Figure 111.16. Prédiction de la courbe de rétention pour les sols fins et granulaires (Houston et
al., 2006)

Dans cette these, on se propose d'utiliser la formule van Genuchten (1980) en évaluant les
paramétres a partir des formules proposées par Ganjian et al. (2007, équation 111.4). Ces
formules sont basées sur les résultats de test de 60 sols pour un chemin de séchage.

Cette méthode n'a été vérifié que pour la phase de séchage par Ganjian et al. (2007). Par
ailleurs la courbe de rétention présente une hystérésis entre le chemin de séchage et le
chemin d’humidification. Comme dans cette étude, on considére une période de sécheresse,
les parametres de I'équation de van Genuchten pour un chemin de séchage ont été retenus.

dfF 000VKIp.®¥ 0102& Ip )+ 05871V Ip H+ 11813
n= 00000 Ip ?- 001358V Ip W 176987 Equation 111.4
m=- > IOWIp ?~ 000014V Ip }+ 014745

ou W est le pourcentage de sol passé a travers le tamis #200 correspondant a un diametre
de 80 um, exprimé sous forme décimale, et Ip est I'indice de plasticité.

La cohérence de la méthode repose sur le fait qu'elle utilise le parameétre d’indice de
plasticité pondéré par le pourcentage des particules fines : Ip.W. Ce parameétre a été utilisé
dans plusieurs méthodes de prédiction de la courbe de rétention (Zapata, 1999 ; Perrera et
al., 2005 ; Houston et al., 2006). Ce paramétre est jugé pertinent pour les raisons suivantes :
il est largement admis qu'un niveau de succion a I'état d'équilibre pour un degré de
saturation donné est proportionnel a la surface spécifique des particules, I'indice de plasticité
(Ip) est un indicateur direct de la surface spécifique et l'utilisation de ce paramétre seul
pourrait éventuellement suffire. Cependant, un sol avec un faible pourcentage d’argile trés
actif pourrait avoir une valeur Ip élevée. Il apparait donc pertinent de considérer la valeur
pondérée Ip *W qui fait aussi intervenir le pourcentage d’argile. Le tamisat (passant) & 80 um
correspond a la coupure entre grains fins et grains grossiers.
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Le choix de cette méthode avec les parametres du sol utilisés qui sont I'indice de plasticité et
la limite de liquidité, permet de rester cohérent avec la typologie du sol qui a été faite dans la
partie (11.2.5.1) et qui utilise les mémes paramétres.

Soltype 3
100 -
Soltype1 ~ SOIYPE2  y=4,8437x-386,54
90 1 R?=0,932
80
70 -
60 -
X 50 -
40 A *Ip
=3,7063x-310,83
30 - y ’ 7
...... RZ = 0,9408 . WI
20 -+
10 1 Q&
0 T T T T T T 1
86 88 90 92 94 96 98 100
Pourcentage de particules fines
(<80um)

Figure 111.17. Corrélation entre I'indice de plasticité et la limite de liquidité avec le pourcentage
de particules fines des sols argileux et les types de sol considérés

Concernant le pourcentage de particules fines (inférieures & 80um), le résultat de Sridharan
et Gurtug (2004) a été utilisé comme dans le chapitre précédent. La Figure I11.17 montre la
corrélation entre I'indice de plasticité et la limite de liquidité avec le pourcentage de particules
fines des sols argileux. Sur cette figure ont été superposés les types des sols considérés.
Les valeurs moyennes de 88%, 92% et 98% des particules fines ont été choisies pour trois
types de sols gonflants définis dans cette thése (Figure 11.63).

L’état initial du sol (teneur en eau et densité) pourrait influencer la forme de la courbe de
rétention. Comme il a été mentionné précédemment, dans cette étude le degré de saturation
initial est supposé égal a 100% avant la phase de séchage. La densité initiale semble étre un
paramétre important dans la détermination de la courbe de rétention. En effet, la Figure 111.18
montre une série de résultats expérimentaux réalisés par Salager (2007) qui montre I'effet de
la densité sur la courbe de rétention. Compte tenu de ce résultat, on peut considérer que le
point d’entrée d’air et la capacité de rétention augmentent avec la diminution de l'indice des
vides initial. Le méme comportement a été observé par Biglari et al. (2008) pour différents
types d’'argiles ainsi que pour un mélange de bentonite/limon.
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Figure 111.18. Effet de l'indice des vides initial sur la forme de la courbe de rétention et la valeur
d’entrée d’'air pour un sable limoneux pendant un chemin de séchage (Salager, 2007).

En général, les méthodes de prédiction de la courbe de rétention ne prennent pas en compte
linfluence de la densité sur la courbe de rétention. Afin de tester la validité de la méthode
considérée (éq lll-4), on a superposé sur la Figure 111.19 la courbe de rétention approximée
sur des résultats de mesure de la succion pour différents degrés de saturation d’'un mélange
de bentonite-limon (présentés dans le Tableau 1.1 ; Nowamooz, 2007) de poids volumique

variable : dense (Yy=1,55 Mg/m®), intermédiaire (Ys=1,35 Mg/m®) et lache (Y,=1,27 Mg/m®).

W.Ip=20
Degré de Saturation
1.0.__0_ 18 :;_-:.;‘.:.-. >< 4 e
A& X J=1,55Mg/m?
&
0.8+ ot ® J=135Mg/m3
"? il O y=1,27 Mg/m?
0.6} L L | N
X
0.4
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% ™
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0.2+ 1 S
‘IIT]O — II?J“ 106 163 Succion (kPa)

Figure 111.19. Comparaison entre la courbe de rétention approximée par la méthode de Ganjian
et al. (2007) et les résultats d’essais sur un mélange de Bentonite/limon densité initiale
variable.

La Figure 111.19 montre que la méthode utilisée est appropriée pour un état initial de densité
intermédiaire. Comme il a été mentionné dans la partie (11-2.3.4), on considére que la densité

218



du sol sous un bati soit dans un état intermédiaire ou dense. Dans ces conditions, la
méthode utilisée pour prédire la courbe de rétention convient parfaitement.

Par la suite, les courbes de rétentions associées a la typologie des sols (Tableaux 11.10 et
11.11) ont été établies a partir des valeurs maximales et minimales de l'indice de plasticité et
le pourcentage de particules fines (Figure 111.17). La Figure 111.20 montre les limites
supérieures et inférieures pour chaque type de sol considéré. Les résultats obtenus
apparaissent cohérents dans la mesure ou plus le sol est fin, plus son indice de plasticité
augmente et plus la capacité de rétention de 'humidité est élevée.

Degré de saturation (%)

1.0 ——
0.8+ : N Al A
{ Gonflementtres élevé
h
"-_ % = = == Gonflementélevé
0.6+ T o
' ‘\ Gonflementmoyen
0.4+ i L8 MR,
02+
IR S r——— AR Succion (kPa)
1 100 10* 108 108

Figure 111.20. Limites supérieures et inférieures de la courbe de rétention pour chaque type de
sol

La Figure Ill.21 montre les courbes de rétention moyennes pour chaque type de sol qui
seront utilisées par la suite pour développer les courbes de vulnérabilité en fonction de la
variation du degré de saturation comme facteur d'intensité de I'aléa retrait-gonflement.

Degré de saturation

1.0
0.8+ | ......:.'.‘ \‘ <, ,
G T Gonflementtrés élevé
.
.
A = = == Gonflementélevé
0.6 | 1ol I MUY
A UWIING L T e Gonflementmoyen
0.4+
0.2+
"""" AL suction (pa)
B AR | . #t— Suction (kpa
1 100 104 109 108

Figure 111.21. Courbes de rétention moyennes pour les trois types de sol
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Les courbes de vulnérabilité développées en fonction de la succion dans la partie
précédente seront converties en fonction de la diminution du degré de saturation en utilisant
les courbes de rétention moyenne de chaque type du sol présentées sur Figure Il.21. Les
résultats sont illustrés sur les Figure 111.22, Figure 111.23 et Figure I11.24. L'état initial des sols
est supposé saturé (Sr=1) sur la Figure 111.21, et au fur et & mesure que la succion augmente
le degré de saturation diminue. La diminution du degré de saturation correspondant & une
variation de succion de 3MPa (valeur seuil dans cette étude) est indiquée par la ligne en
pointillé sur ces courbes.

Comme la Figure 111.21 T'illustre, la variation du degré de saturation en fonction de la succion
est plus importante pour le sol moyennement gonflant et diminue quand le sol devient plus
gonflant. En effet, la capacité de rétention d’eau pour un sol plus fin est plus élevée. La
méme tendance est observée sur les courbes de vulnérabilité. Le fait d'imposer une succion
de 3 MPa en surface crée une diminution du degré de saturation de I'ordre de 60% pour le
sol moyennement gonflant, 45% pour le sol dont le gonflement est élevé et 33% pour le sol
dont le gonflement est tres éleve-critique.

La Figure I11.22 montre une moyenne des dommages nulle pour le bati de type 4 sur un sol
moyennement gonflant qui subit une diminution du degré de saturation depuis son état initial
saturé de l'ordre de 60%. La moyenne des dommages pour ce type du bati augmente quand
on passe du sol moyennement gonflant au sol trés gonflant, et un dommage moyen de
classe 1 (correspondant a la fissuration des platres, Tableau lll.1) est observé pour une
diminution du degré de saturation de 33% (correspondant a la succion de 3 MPa).

Sol avec gonflement moyen

uD

3.5¢ g — Bati Type

3.0F —  Bati Type
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: : - Diminution du degré de saturation
0.1 0.2 0.3 0.4 0.5 0.6

Figure 111.22. Courbes de vulnérabilité des différents types de batis sur un sol moyennement
gonflant. En pointillé : degré de saturation correspondant a une succion de 3MPa.

Sur la Figure 111.22, on observe qu’il n y a pas de dommage sur les batis congus sur un sol
moyennement gonflant jusqu’a une diminution du degré de saturation de 34%.
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Sol avec gonflement éleve

ubD
2r . —  Bati Type
4F — Bati Type
— Bati Type
3 L
Bati Type
2| .
&
1k
: D —— teetl . . Diminution du degré de saturation
0.1 0.2 0.3 0.4 0.5

Figure 111.23. Courbes de vulnérabilité des différents types de batis sur un sol dont le
gonflement est élevé. En pointillé : degré de saturation correspondant & une succion de 3MPa.

Sur la Figure I11.23, on observe que les batis de type 1 commencent a manifester des
dommages dés la plus petite valeur de la diminution du degré de saturation (5%) alors que
les autres types résistent jusqu’a une diminution du degré de saturation de 16%, 28% et 41%
respectivement pour les batis de type 2, 3 et 4.

Sur la Figure 111.24, on remarque que les batis congus sur des sols trés gonflants

commencent a manifester des dommages a partir d'une faible diminution du degré de
saturation.

Sol avec gonflement tres élevé—critique
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Figure 111.24. Courbes de vulnérabilité des différents types de batis sur un sol dont le
gonflement est trés élevé-critique. En pointillé ;: degré de saturation correspondant a une
succion de 3MPa.
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Le bati de type 1 arrive a la moyenne des dommages la plus élevée pour une diminution de

ASr=33% (correspondant a la succion de 3 MPa) et se stabilise a ce stade.

Le Tableau I11.6 présente les fonctions de vulnérabilité pour différents types de béti et de sol
en fonction de la diminution du degré de saturation (paramétre x dans les fonctions). Ces
fonctions semblent étre moins bien ajustées pour le degré de saturation que pour la succion.

Tableau 111.6. Fonctions de vulnérabilité en fonction du degré de saturation

Potentiel de Type
gonflement du de Fonction de vulnérabilité r?
sol bati
1 -3,44anh[1,88-5,325[ X] 0,993
Moyennement 2 3(0,96-Tanh[4,657,355[ X]) 0,992
gonflant 3 0,977 Tanh[882-21,416x?] 0,018
4 0,016(-1+ Tanh[1086-2738[ x?]) 0,99
1 9,233.XTanh[6,116 X] 0,995
2 7,9-0.287+[Tanh[1,883 X]) 0,987
Gonflant élevé
3 46,75(1-Tanh[5-6,388[x]) 0,993
4 0,622(1-Tanh[7,012-31,175x2)]) 0,997
1 5,143 Tanh[0,158-6,77X] 0,997
2 -89,9.Tanh[0,0210.126.x°° ] 0,991
Gonflant critique
3 158 (1,05-Tanh[2,08-30,6.x]) 0,9946
4 2,18 (0,96: Tanh[1,84-15,2[ x?] 0,9948

Les courbes de vulnérabilité développées dans ce chapitre doivent étre validées par les
résultats in situ avant d'étre utilisées. La comparaison des courbes de vulnérabilité
développées avec la base de données des maisons sinistrées souléve quelques difficultés :

- la variation hydrique exacte est inconnue au moment de I'apparition des désordres,
car I'état hydrique initial du sol au moment de la construction est souvent inconnu,

- le critére de dommage utilisé dans cette étude est la déflation relative (A/L) qui ne
peut pas étre mesurée directement sur les maisons sinistrées, car actuellement, le
critere de dommage mesurable sur les maisons sinistrées est I'ouverture des fissures

sur la facade des bétis.

Cependant le paramétre de I'ouverture des fissures a rarement été enregistré dans la base
de données des maisons sinistrées. L'étape de validation des courbes de vulnérabilité
s’inscrit dans la perspective de cette these en faisant appel & un code d’élément distinct type
UDEC, qui permettrait d'estimer I'ouverture de fissure d'un mur en macgonnerie en fonction
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du taux de déflection imposé, et en utilisant une base de données plus compléte précisant
I'ouverture maximale de fissure accompagnée par une mesure de variation hydrique du sol
sous le bati.

I11.3 Conclusion

Le développement des courbes de vulnérabilité s’inscrit dans le cadre des problématiques
de recherche actuelles visant a caractériser le mieux possible le phénomeéene de retrait-
gonflement et son interaction avec la fondation, afin de pouvoir anticiper les dommages au
bati.

Le travail présenté consiste essentiellement en une étude de faisabilité du développement
de courbes de vulnérabilité. En ce sens, les courbes développées demandent maintenant a
étre précisées avant d'envisager leur application. Les courbes présentées ont été
développées pour une typologie donnée comportant 4 types de batis fondés sur 3 types de
sol gonflants (la typologie des sols gonflants a été faite dans le chapitre Il). Deux facteurs
d’intensité de l'aléa ont été considérés afin de tenir compte de la variation hydrique du sol : la
succion et le degré de saturation.

Les courbes de vulnérabilité reposent en partie sur la prise en compte d’'une variabilité des
caractéristiques mécaniques et dimensionnelles des bétis d'un méme type. Ici, une variabilité
de 15% a été considérée. Les courbes de vulnérabilité ont ensuite été modélisées par une
fonction tangente hyperbolique.

Les courbes de vulnérabilité peuvent étre utilisées afin d’estimer le dommage structurel
provoqué par l'aléa retrait-gonflement pour chaque type de béati construit sur différents types
de sol. Dans la perspective d'une application opérationnelle de ce travail, une optimisation
des fonctions de vulnérabilité est nécessaire en considérant un échantillon plus important
pour les simulations de type Monte-Carlo, en précisant la typologie et en justifiant davantage
la variabilité des paramétres considérés.

La variabilité des parametres du sol peut étre également approfondie en exploitant une base
de données plus compléte par rapport a celle utilisée dans cette étude. Cela nécessite
d’effectuer des essais cedométriques ou triaxiaux a succion contrélée sur différents sols
gonflants naturels ou artificiels afin d’avoir suffisamment de données dans chaque type de
sol gonflant.

La validation des courbes de vulnérabilité est également une étape essentielle qui n’a pas
été abordée dans cette these. Si la comparaison des courbes de vulnérabilité avec les bases
de données d'ouvrages dégradés apparait comme la plus satisfaisante méthode de
validation, I'expérience montre qu’elle n'est pas facilement applicable en raison de I'absence
de données précises relatives a la valeur de la succion ou du degré de saturation dans les
sols a proximités des ouvrages dégradés. Une autre stratégie consiste a relier les moyennes
des dommages calculées a l'ouverture des fissures de la magonnerie grace a une étude
numérique (par exemple avec un logiciel aux éléments distincts de type UDEC). En effet,
I'ouverture des fissures est un critere de dommage mesurable sur les maisons sinistrées et
cette procédure pourrait permettre de valider les courbes de vulnérabilité.
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Conclusion générale et perspectives

Le but de ce travail de thése était d’étudier la vulnérabilité des batis vis-a-vis de I'aléa retrait-
gonflement a travers une analyse de I'interaction sol-structure. Le chapitre 1, s’est porté sur
la bibliographie autour de trois grands volets :

- le comportement hydromécanique des sols argileux,
- linteraction sol-structure,
- I'évaluation des dommages structuraux.

Afin de modéliser le comportement hydromécanique des sols argileux, le concept de surface
d’état semble étre a la fois simple et pertinent, et capable de reproduire des résultats
comparables aux modeéles plus sophistiqués comme celui de Barcelone (BExM) pour de
simples chemins de contrainte (séchage ou humidification). Dans cette étude, ce concept a
été utilisé afin de modéliser le comportement hydromécanique des sols gonflants. Dans les
pays au climat tempéré comme celui de la France, au moment de la construction, I'état
hydrique du sol est proche de son état saturé. Suite & des périodes de sécheresse intenses
des dégats et fissures de retrait apparaissent sur les batis. Par conséquent, dans cette étude
nous avons apporté une attention particuliere & ce phénomene et le chemin de séchage a
été retenu pour la modélisation de l'interaction sol-structure.

Par ailleurs, dans la nature, les sols gonflants subissent des cycles de séchage-
humidification saisonniers et montrent un comportement réversible aprés un certain nombre
de cycles pour une gamme habituelle de variation de succion. Cependant, si la variation de
succion dépasse la gamme habituelle, le comportement du sol devient irréversible. Dans
cette étude, la surface d'état utilisée peut étre ajustée, soit pour modéliser le comportement
réversible d’'un sol lorsque la variation de succion est modérée, soit pour modéliser un
comportement irréversible lorsque la variation de succion dépasse sa gamme habituelle.

La synthése bibliographique a mis en évidence le manque de modeéles d'interaction sol-
structure dédiés a I'étude des conséquences des phénomeénes de retrait-gonflement des sols
argileux sur le béati. Les modéles existants d’interaction sol-structure imposent une forme
initiale du terrain due au retrait (ou gonflement) du sol. La déformation du béati sur ce sol
déformé est ensuite étudiée soit numériquement (a I'aide d’'une méthode d’éléments finis)
soit analytiquement (a I'aide des modeles de type Winkler). Ces modéles ne prennent pas en
compte I'existence d’'un couplage hydromécanique dans les sols gonflants non-saturés.

Cette thése répond a ce manque de méthode pratique tout en introduisant le comportement
hydromécanique des sols argileux non saturés. Les résultats de I'étude de linteraction sol-
structure ont ensuite été utilisés afin de construire des courbes de vulnérabilité pour
différents types de bati congus sur différents types de sol.

Dans le chapitre 2, d’abord un modele uni-axial de l'interaction sol argileux-structure a été
proposé. Ce modéle prend en compte le couplage hydromécanique des sols non saturés
argileux grace a I'approche de surface d’état, et permet d’évaluer l'influence de la raideur du
bati sur 'amplitude du retrait.

Les résultats montrent que plus le bati est rigide, plus 'amplitude du retrait du sol argileux
est faible. Le tassement final peut étre réduit par un facteur de deux en considérant
l'interaction sol-structure et la rigidité de construction par rapport & un tassement calculé
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sans tenir compte de la rigidité du batiment. De plus, pour un sol initialement lache, qui a une
compressibilité élevée, cet effet est plus important.

L’analyse de corrélation entre les paramétres du modéle et le tassement final a montré que
l'influence de la profondeur de la fondation, la rigidité du béatiment, I'expansivité du sol
(parametre ¢ dans I'’équation de la surface d’état) et le profil de succion a été la plus grande
par rapport a l'influence des autres paramétres utilisés. En particulier, I'augmentation de la

profondeur d’assise de la fondation a partir de 0 & 0,45 m peut diminuer I'amplitude du
tassement di a la sécheresse d'environ 60 %.

Les résultats de cette partie restent assez qualitatifs et leur exploitation ne permet pas de
prédire le dommage moyen du béti. Par la suite, des modéles plus élaborés en 2D et 3D ont
donc été proposeés.

Le modele bidimensionnel de linteraction sol argileux-structure associe la prise en compte
du couplage hydromécanique des sols non saturés argileux grace a I'approche par surface
d’'état et la prise en compte de linfluence de la raideur du bati et des profils hydriques
vertical et horizontal.

Le résultat de ce modéle analytique a été comparé avec celui obtenu par modélisation
numérique avec le logiciel Code-Bright, en utilisant le modele BExXM. Les deux résultats
montrent une bonne concordance ce qui pourrait constituer un élément de validation du
modéele analytique.

Le modeéle analytique est ensuite exploité aprés identification d'une typologie des sols
gonflants. Basé sur cette typologie et les valeurs caractéristiques du béati, des courbes de
transmission du tassement ont été établies. Ces courbes (abaques) pourraient étre utilisées
afin de prédire approximativement le tassement transmis au bati sans avoir a effectuer les
calculs analytigues complexes.

Les résultats montrent que le tassement final du bati est inversement proportionnel a
'augmentation de la charge, de la rigidité du béti et de la profondeur d’assise de la fondation.
En revanche, 'augmentation de la longueur du bati et de la succion imposée fait augmenter
le tassement final.

Le modéle 3D basé sur la théorie des plaques pour modéliser le comportement du béati a été
développé. Ce modele permet de modéliser plus fidélement la rigidité de l'ouvrage en
prenant en compte l'influence des murs sur la rigidité du bati. En revanche, ce modéle est
plus complexe et les temps de calculs peuvent rapidement devenir tres longs. Le calcul du
taux de transmission du tassement peut étre également effectué avec ce modeéle. Ce modéle
pourrait permettre d’évaluer linfluence de la présence d'un ou de plusieurs arbres a
proximité du bati en imposant une variation de succion non symétrique avec une succion
localement plus élevée. Ces points constituent une perspective intéressante pour ce travail.

Le développement des courbes de vulnérabilité s’inscrit dans le cadre des problématiques
de recherche actuelles visant a caractériser le mieux possible le phénoméne de retrait-
gonflement et son interaction avec les fondations, afin de pouvoir anticiper les dommages au
bati. Le travail présenté dans le troisieme chapitre consiste essentiellement en une étude de
faisabilité du développement de courbes de vulnérabilité. En ce sens, les courbes
développées demandent a étre précisées avant d'envisager leur application. Les courbes
présentées ont été développées pour une typologie donnée comportant 4 types de béatis
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fondés sur 3 types de sol gonflants (moyennement gonflant, capacité de gonflement élevée
et capacité de gonflement tres élevé-critique). Deux facteurs d'intensité d'aléa ont été
considérés afin de tenir compte de la variation hydrique du sol : la succion et le degré de
saturation.

Les courbes de vulnérabilité reposent en partie sur la prise en compte d’'une variabilité des
caractéristiques meécaniques et dimensionnelles des batis d’'un méme type. Dans cette étude
une variabilité de 15% a été considérée. Les courbes de vulnérabilité ont ensuite été
modélisées par une fonction tangente hyperbolique.

Les courbes de vulnérabilité peuvent étre utilisées afin d’estimer le dommage structurel
provoqué par l'aléa retrait-gonflement pour chaque type de béti construit sur différents types
de sol. Dans la perspective d’'une application opérationnelle de ce travail, une optimisation
des fonctions de vulnérabilité est nécessaire en considérant un échantillon plus important
pour les simulations de type Monte-Carlo, en précisant la typologie et en justifiant davantage
la variabilité des parameétres considérés.

La variabilité des paramétres du sol peut étre également approfondie en exploitant une base
de données plus complete par rapport a celle utilisée dans cette étude. Cela nécessite
d’effectuer des essais cedométriques ou triaxiaux a succion contrdlée sur différents sols
gonflants naturels afin d’avoir suffisamment de données pour chaque type de sol gonflant.

La validation des courbes de vulnérabilité est également une étape essentielle qui n’a pas
été abordée dans cette these. Si la comparaison des courbes de vulnérabilité avec les bases
de données d'ouvrages dégradés apparait comme la plus satisfaisante méthode de
validation, I'expérience montre qu’elle n'est pas facilement applicable en raison de I'absence
de données précises relatives a la valeur de la succion ou du degré de saturation dans les
sols & proximités des ouvrages dégradés. Une autre stratégie consiste a relier les moyennes
des dommages calculées a l'ouverture des fissures de la magonnerie grace a une étude
numérique (par exemple avec un logiciel aux éléments distincts de type UDEC). En effet,
I'ouverture des fissures est un critéere de dommage mesurable sur les maisons sinistrées et
cette procédure pourrait permettre de valider les courbes de vulnérabilité.

Les perspectives de ce travail se portent sur les 3 volets décrits ci-apres.

- La modélisation du comportement hydromécanique des sols gonflants pourrait étre
approfondie. Afin de prendre en compte le comportement réversible du sol, il serait
également intéressant de considérer les surfaces d’'état élastoplastique. La typologie
des sols associée au choix de surface d'état peut également étre raffinée en
effectuant des essais cedométriques ou triaxiaux a succion contrélée. Une étude de
sensibilité sur les différents type surface d’état pourrait étre effectuée.

- La typologie des batis peut étre améliorée en exploitant une base de données plus
compléte et précise sur les maisons sinistrées.

- Le modéle de l'interaction sol-structure en 3D, basé sur I'élément de plaque peut étre
utilisée afin de mieux appréhender la rigidité du bati.

- Enfin la validation théorique des courbes de vulnérabilité peut étre envisagée grace a
une étude numérique (€léments distincts) en considérant une rigidité équivalente de
la maconnerie pour la déflexion relative calculée par le modeéle 2D développé. Grace
a cette méthode, la déflexion relative utilisée dans le développement des courbes de
vulnérabilité peut étre théoriquement reliée a I'ouverture des fissures de chaque type
des baétis.
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Annexe

1. Minéralogie

Un facteur de prédisposition prédominant est la minéralogie. En effet, tous les types d’argile
ne sont pas gonflants. Par exemple, la Smectite est une argile trés gonflante alors que I”lllite
ou la Kaolinite ne gonflent pas. Cette caractéristique de gonflement est reliée a leur structure
minéralogique.

Les minéraux argileux sont des silicates hydratés (il s’agit généralement de silicates
d’aluminium, mais parfois de silicates de magnésium). lls font presque tous parti de la famille
des phyllosilicates, c’est-a-dire des minéraux a structure en feuillets. Les feuillets sont
constitués a partir de deux unités structurales de base :

* Le tétraeédre SiO 4 : 4 atomes d’'oxygene enserrent un atome de silicium équidistant a
chacun d’eux (comme la Montmorillonite, Figure 1.1) ;

 L'octaédre AL ,(OH)s: 6 ions hydroxyles enserrent un atome d’aluminium ou un
atome de magnésium.

L'espace entre deux feuillets est appelé espace interfoliaire et ses dimensions peuvent
atteindre plusieurs nanometres. Un empilement (superposition) de feuillets suivant
différentes configurations, forme la particule qui peut atteindre une taille maximale de 2 pm
(Figure 1.2).

Quand la liaison entre les feuillets sont faible (c’est le cas pour Smectite et Montmorillonite)
la molécule d'eau peut se pénétrer entre ces feuillet et les décréter. Un exemple de
phénomene de gonflement pour le cas de montmorillonite est illustré sur la Figure 1.1.

Les feuillets argileux constituent les particules et I'ensemble des particules forment les
agrégats (Figure 1.2). La présence de différent nivaux structuraux des argiles résulte la
présence de différents types de pore dans le sol argileux. Selon Alonso et al. (1990), en
général les sols gonflants ont deux types de pores : les micropores et les macropores. Les
micropores sont définis comme les pores dans les agrégats et les macropores sont les pores
entre les agrégats.
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Figure 1.1. Structure minéralogique d’'argile gonflante (Montmorillonite)
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Annexe

2. Méthodes empiriques pour les sols gonflants

La méthode PVR (Potential Vertical Rise)

Cette méthode ne prévoit pas les mouvements liés au retrait, mais elle peut donner une
limite supérieure du mouvement pour le cas du gonflement (McDowell ,1956).

L'avantage de cette méthode est qu'elle n'a pas besoin de test compliqué au laboratoire.
Dans cette méthode, la limite d’Atterberg et la teneur en eau sont utilisées. L'inconvénient
est qu’elle donne une valeur supérieure du gonflement qui n'est pas réaliste dans la plupart
des cas et ne donne aucune indication sur le retrait. En améliorant cette méthode Briaud et
al. (2003) ont développé un "test de retrait-teneur en eau" (Shrink test-water content). Leur
méthode est basée sur la teneur en eau comme paramétre essentiel.

Ah=>"(h fAw /E,) Equation 2.1

Ou E, est le module de retrait-gonflement, (la pente de la courbe de teneur en eau en
fonction de la déformation volumique, Figure 2.1), f; est le taux de retrait (taux de la
déformation verticale sur la déformation volumique), hi est I'épaisseur de couche argileuse,
et Awi est la variation de teneur en eau.

Briaud et al. (2003) ont effectué une série d’essais sur deux types d’argile (peu plastique et
tres plastique). lls ont constaté que pour une faible contrainte (4,49 kPa) exercée sur
I'échantillon, le module de E,, est indépendant de I'état de contrainte. Cependant les
contraintes (surcharge) supérieures peuvent influencer la teneur en eau ou le degré de
saturation du sol. Il semble donc qu’il n'y ait pas une pente unique de E,, et que cette pente
varie en fonction de la contrainte appliquée.

Quand le sol n'est pas completement saturé, en utilisant la méthode de gonflement libre,
Briaud et al. (2003) ont proposé une autre relation afin de calculer la variation volumique :

EY - s w08 1(S ~DIAW(w, - w,,)] Equation 2.2

VO
Avec S;le degré de saturation, n la porosité, wg,la limite de retrait, ws, la limite de
gonflement obtenue a partir des essais de retrait et de gonflement libre.

L’autre inconvénient de cette méthode est que I'étude des cycles de séchage/humidification
n'a pas été effectuée dans la littérature. Par ailleurs, il est évident que dans la réalité les
cycles de séchage/humidification s’exercent sur le sol, et il est donc trés important de
prendre en compte l'effet cyclique de la variation de la teneur en eau. De ce point de vue,
cette méthode ne semble pas étre pertinente.
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Figure 2.1. Méthode de retrait-teneur en eau (Briaud et al., 2003)

Méthode de Wray (1998)

Cette méthode utilise la succion facteur permettant d’évaluer la variation volumique du sol.
Afin d'estimer le profil de la succion, ce modeéle utilise la formule de Mitchell (1979) ou la
succion est exprimée en pF. Wray et al. (2005) ont utilisé la dérivée de cette formule en
mettant la succion en pF, et ont modifié la réponse en kPa (kPa=0,1*10"") :

2 2 2
0 u+0 u+6 u, f(x,y,z,t)=_1@

Equation 2.3
ox? ay® 0z° p a ot a

Oou u : la succion totale ;

a : e coefficient de la diffusion (mm2/s) ;

p : perméabilité du sol non saturé (mm/s) ;

t:temps (s);

X,Yy,Z : coordonnées spatiales ;

f(x,y,z,t) : la source intérieure de la teneur en eau.
La variation volumique est décrite par la relation suivante dans cette méthode :
AH; gy = L2y, [DPF j = DP, ] Equation 2.4
Ou APF  est la variation de la succion, 2 PP est la variation de la contrainte nette et ¥n
est l'indice de compressibilité.

Afin d'obtenir la variation de la succion en-dessous de la fondation (ou sous une zone
couverte), Wray (1998) propose d'utiliser I'équation de Mitchell modifiée (1979) :

= 8U (2n-1yz . (2n-1)27eat L
u(zt)=U_+ 9 X COS ex Equation 2.5
(z)=U. ;(2n—1)2n2 27, PL 472 ] a

Avec U : la succion a I'état d’équilibre ;
Uo : 'amplitude de changement de succion en surface ;

z : La profondeur et Z, est la profondeur active ;

244



n : le nombre de cycle séchage-humidification par an;
t: temps (en seconde) ;
a : le coefficient de diffusion de 'humidité dans le sol (m?#s) est expliqué ci-dessous.

Le paramétre clé qui contréle la variation de la succion en profondeur en fonction de la
succion au niveau de la surface est le coefficient de diffusion de I'hnumidité (Lytton, 1994 ;
Mckeen et Johnson, 1990).

C’est un coefficient variant en fonction de deux propriétés du sol ; la perméabilité et la pente
de la courbe de rétention (SWRC). Ce coefficient contrble le taux d'infiltration pendant une
phase transitoire de la variation hydrique, la profondeur de la zone active et le profil de la
succion en profondeur. Le coefficient de diffusion peut étre mesuré a partir des essais au
laboratoire (Mitchell, 1979) ou bien a partir d’équations empiriques (McKeen et Johnson,
1990 ; Lytton, 1994). Par ailleurs, plusieurs méthodes ont été rapportées et comparées par
El-Garhy (1999). Lytton et Aubeny (2003) ont comparé ce coefficient mesuré
expérimentalement au laboratoire et celui mesuré in situ.

Méthode de Johnson et Snethen (1978)

Cette modéle est parmi les premiéres approches traitant de la variation volumique du sol
gonflant en utilisant la succion :

C
AH _ ~y log S

Equation 2.6
H 1+e, “S;+oao

Avec AH : variation de la hauteur ;
H : hauteur de la couche expansive(m) ;
€ : Indice de vide initial ;
Si : succion initiale (kPa) ;
St : succion finale (kPa) ;

O : contrainte verticale (surcharge+charge extérieure) (kPa) ;

&Yz

C, . indice de compressibilité en fonction de la succion =405

Ce parametre est différemment nommé dans la littérature. Il est appelé indice ou taux de
succion (Nelson, 1984), indice d’instabilité (Mitchell, 1980), module du sol en respectant la
variation de la succion (Fredlund et Rahardjo, 1993), indice de compression de la succion
(McKeen, 1992).

B : pente de la courbe de rétention d’eau sous une charge nulle :

log( ")
B = S Equation 2.7
W; =W,

Vs : densité des grains solides [KN/m°]

a : facteur empirique de I'état de compressibilité ;
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Snethen et Donald (1980) proposent une relation de corrélation entre le facteur de
compressibilité (a) et I'indice de plasticité du sol.

a =0 pour 1,<5
a =1 pour 1,>40
a = 0,0275l,-0,125 pour 5<1,<40

En considérant que la variation volumique est seulement due a la variation hydrique, cette
formule devient :

= aG—SHIogi Equation 2.8
10B(1+e,) °S,

En remplacent la valeur de B dans I'équation (2.9) :

AH =C, Hw; - w:) Equation 2.9
Avec C, = oG
(1+&)

En utilisant cette équation (2.9), la variation volumique peut étre calculée directement grace
a la variation de la teneur en eau dans le profil du sol, ce qui rend ce calcul indépendant du
calcul de la succion qui n’est pas aisément accessible.

Approche de Brackley (1983)

Brackley a proposé la relation suivante afin de calculer le soulevement a partir de la variation
de la succion :

h2 S
Heave= ) F |095AH Equation 2.10
hl
ou h; : céte supérieure de la couche de sol (M) ;
h, : c6te inférieure de la couche de sol (m) ;
AH : épaisseur de la couche gonflante (m) ;
S : succion du sol au centre de la couche (kPa) ;

P : surcharge initiale et contrainte exercée par la fondation au centre de la couche
(kPa) ;

= _ lp-10
10

I, est 'indice de plasticité.

Equation 2.11

Méthode de Bigot et Zerhouni (2000)

Cas du gonflement
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Le sol gonfle sous une contrainte inférieure a la pression de gonflement et se tasse sous une
contrainte supérieure. Philipponnat (1991) a proposé la formule suivante pour évaluer le
gonflement maximal d’un sol a partir d’essais cedométriques :

o ]
OH = -R, log(—=)dz Equation 2.12
o,(2)

avec 0y, (z) la contrainte verticale due a la pesanteur du sol et & d’éventuelles surcharges,

Rg la pente de la courbe gonflement-contrainte, comparable a [lindice de
compression Cc des sols saturés et g, est la pression du gonflement.

Cette méthode nécessite la détermination expérimentale de la pression de gonflement du sol
intact.

Dans une phase d’apport d’eau, si la contrainte effective du sol est inférieure a la pression
de gonflement, c'est-a-dire si 0’y < g4, on assiste a un gonflement lorsque le terrain peut se
dilater librement et ce jusqu’a épuisement du potentiel de gonflement, ou une pression de
soulévement se manifeste lorsque toute déformation est empéchée.

Bigot et Zerhouni (2000) ont proposé de calculer l'ordre de grandeur de I'amplitude du
gonflement de chaque couche de sol d’épaisseur Hy soumis a la contrainte verticale o’ par :

AH=Hy R, log(a’, /d'y) Equation 2.13

Si la contrainte effective du sol est supérieure a la pression de gonflement o', > ¢’y, il N’y a
pas de gonflement.

AH/H
Gonflement (%)
A

N
5L
Contrainte
0 1 | 1
oy Go GBT G4 Igo

%

¥ Tassement (%)

Figure 2.2. Facteur de gonflement ( Bigot et Zerhouni , 2000)

Cas du retrait

Dans une phase de dessiccation, la teneur en eau du terrain décroit jusqu’a atteindre une
valeur finale w;. Si la teneur en eau naturelle w,, avant dessiccation était supérieure a la
limite de retrait effective, un tassement est a prévoir. Dans le cas ou cette dessiccation est
répartie de maniere homogéne et que la fissuration du sol n'est pas observée ou reste tres
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limitée, Zerhouni et Bigot (2000) ont proposé de calculer I'ordre de grandeur de I'amplitude
du tassement de chaque couche du sol d’épaisseur H; par les formules suivantes :

AH, = H,.R;;(w, .. —w;) lorsque w> Wge Equation 2.14

AH = H.R (W, —Wg,) lorsque w<wge Equation 2.15

Tassement
AH /T H
° AW
'"__“——d____ A Al /e
~ F‘T\ AH [ H,
L e,
b Y e ",
\\. it
‘_;_‘
“‘.
\
\\1 Teneur en eau
0]
Wre }
w

nal
Wi,at = (Mg - mg) £ my

Figure 2.3. Facteur de retrait effectif (Zerhouni et Bigot, 2000)

Si la teneur en eau naturelle au moment ou commence la dessiccation est déja inférieure a
la limite de retrait effective, il n'y a pratiquement pas de tassement a craindre.

Tableau 2.1. Condition d’apparition des mouvements du sol et estimation de leur amplitude
(Zerhouni et Bigot, 2000)

Dessiccation des sols ‘

Hydratation des sols ‘ Variation de la contrainte effective

WR? < Wnat Wnat S_WRG G'u. < oy D"“ =0y Sr =1 SI": 1 )
Wit décroit — We Wiat décroit o', croit o', decroit
Tassement AH=0 Gonfiement Tassement Tassement Gonflement
—si Wi > Wag AH _ R o'y possible AH _ C. Oyt AH _ G, Oyt
AH=H; - Ry(Wige —Wp) H 99, H T+ep o, Ty T+eg o,
—35l Wf = WRE
AH=H; . Ry{Wnat —Wge) L G )
1+ eO U'u'o
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Annexe

3. Analyse d’écoulement dans le milieu non saturé

Le taux d'infiltration ou la diffusion de I'eau a travers un sol partiellement saturé est gouverné
par la perméabilité et la courbe de rétention du sol. Basé sur la loi de Darcy, Gardner (1958,
cité par Wray 1998) a proposé la relation suivante afin d’analyser I'écoulement dans les sols
non satures :

v=—-kx d%x Equation 3.1

avec Vv =vitesse d’écoulement,
k = coefficient de perméabilité non saturé,
¢ = charge hydraulique totale (potentiel de succion),

X = distance.

Pour les sols saturés le coefficient de perméabilité est constant. Cependant dans les sols
partialement saturés, la perméabilité est dépendante du degré de saturation ou de la succion
totale dans le sol. Il est & noté que la succion totale est reliée au potentiel hydraulique par
I'équation suivante :

¢=h+z Equation 3.2
avec z = la hauteur et h est la succion totale.

Laliberte et Corey (1967) ont propose la relation entre la perméabilité et la succion :
k=k,(h, /h)" Equation 3.3

ou ko = perméabilité de référence (a I'état saturé),

hy, = succion totale correspondant a la référence (approximativement la pression de
100 cm de colonne d’eau ou 10 kPa, ou 2pF),

n = constante liée au matériau.

Mitchell (1979) a montré que dans le cas d’une fondation non profonde I'effet de la variation
de hauteur est relativement négligeable par rapport a I'effet de la variation de succion pour le
potentiel hydraulique. Donc la relation (3.2) devientg = h.

En utilisant la loi de Darcy, Mitchell a supposé une valeur de n=1:
==k x (R /h)(dh/dx) Equation 3.4

Notant dh/h= dlog, h, il en déduit que :

¥ - (kh /0434)d(log, h)/dx Equation 3.5
Mitchell a exprimé I'équation par :
v= —px% Equation 3.6
dx
ou p= (kI3 /0434)= parametre de perméabilité saturée,
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u= succion totale (pF).

Mitchell (1979) a défini également la capacité de rétention de I'hnumidité qui est la pente de la
courbe de rétention quand la succion est exprimée en pF :

e _dW = 1
c du Equation 3.7

w étant la teneur en eau. Ensuite Mitchell a pu établir la formulation de I'analyse
d’écoulement dans le sol non saturé comme ce qui suit :

Flux entrant Flux sortant

_—. —

X x+AX X
Figure 3.1. Incrément d’'un échantillon du sol avec la source de I'écoulement (Mitchell, 1979)

Mitchell a considéré un petit incrément du sol avec une dimension de AxAyAz (Figure 3.1).
La section a une source d'humidité & un taux par unité de volume définie comme f (x, t). Le
flux est supposé dans la direction de x. Le flux net de I'humidité dans le sol en invoquant la
conservation de la masse est donné par :

A Q=N At -yAP AL, , + fxAAyazA Equation 3.8

En remplacant I'équation 3.6 dans I'’équation 3.8, nous obtenons :

AQ=- pﬂ)ﬂz(g—ij At- (- MyAz(%j Aty F(xtAydzat

ou ou Equation 3.9
(axj X+ AX (axjx
= pAxdy / A+ (Xt xAaydzAa
X

Pour un incrément infiniment petit de x (4x — 0)I'équation 3.9 devient :

B 0°u L
AQ, o= rZIxAyAZAtF + f(xtYxAaydzA Equation 3.10

X

Le montant de I'humidité stockée peut étre défini comme :

AQ = 4v
Ou AQ=-464x4yAz Equation 3.11

avec 6 = Lateneur en eau volumique =(y, / y,, W,

¥s = Poids volumique des particules solides et y,, est le poids unitaire de I'eau.
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Par conséquent, 'humidité stockée devient :
A4Q=~(y, ly, AwixAyAz Equation 3.12
avec Aw = changement de teneur en eau massique.

Le flux net dans le corps est égal a I'humidité stockée, donc en mettant I'équation (3.12)
€gale a I'équation (3.10), on obtient :

d°u Y, _ou

P x> + F(X) sayaa 0= V_CE‘Axgyampo Equation 3.13
w

d°u L fxt) _ yqc ou
Y p Y., p ot

Finalement I'équation de la diffusion uni-axiale devient :

i.e Equation 3.14

2
6_[21 +M = _1@ Equation 3.15
ox p a ot

PV

d

avec a = coefficient de diffusion [L%T] = exprimé en fonction de la perméabilité non

saturée et la capacité de rétention.

Le coefficient de diffusion peut étre aussi définit en fonction de la conductivité hydraulique.
Brooks et Corey (1964) ont proposeé la relation empirique suivante entre la diffusivité et la
conductivité hydraulique :

1

_ 2+;

a(f)= Ks -6 Equation 3.16
BA(6,-6.)\ 6,-6.

ou K est la conductivité hydraulique saturée, 6; est la teneur en eau volumique résiduelle, 6,
est la teneur en eau volumique a I'état saturé, 3 et A sont des parameétres de calage.

En considérant le flux dans deux autres directions, I'équation générale de la diffusion devient
la suivante :

d°u N 9°u N 9°u L _f(xyzt) 1du

Equation 3.17
ox* oay> 0z7° P a ot g

Mitchell (1979) a également établit un essai afin de mesurer le parametre a. L'explication
détaillée de l'essai et des modifications récentes apportées a la méthode de mesure se
trouvent essentiellement dans les travaux de Lytton et Aubeny (2003) et Mabirizi et Bulut
(2010).
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Annexe

4. Les méthodes de classifications des sols gonflants

Tableau 4.1. Différentes méthodes d'identification et classification des sols gonflants (Djedid et
al., 2001)
Méthode Parametres d’entrée
Altmeyer(1955) Limite de retrait ws
Seed et al(1962) Indice de plasticité I,

- activité (rapport de I'indice de plasticité au

pourcentage de la fraction argileuse)
Seed et al (1962)

- pourcentage de la fraction argileuse (particules
dont le diameétre est inférieur a 2um)

- Limite de liquidité W
Merwe (1964) - Pourcentage de la fraction argileuse (particules
dont le diameétre est inférieur a 2um)

Ranganathan et Satyanarayana (1965) Indice de retrait (W, — W5s)
VijayvergiyGa et Ghazzaly (1973) et Limite de liquidité W,
Komornik et David (1969) Indice de plasticité I,

Indice de plasticité I,
Holtz et al (1973) Limite de liquidité W,
Limite de retrait W

Dakshanamurthy et Raman (1973) Limite de liquidité W

Chen (1975) Limite de liquidité W

indice de plasticité I,
BRE (1980) pourcentage de la fraction argileuse (particules
dont le diametre est inférieur a 2 um)

limite de liquidité W
pourcentage des particules dont le diametre est

Ghen (1988) inférieur a 74 pm

potentiel de gonflement

valeur au bleu VBS
Chassagneux et al (1995) coefficient de gonflement C,

indice de plasticité I,

Mastchenko (2001) Retrait linéaire (RI)
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Annexe

5. Modifications apportées au modele de Winkler

Modeéle de Filonenko-Borodich

Le modéle proposé par Filonenko-Borodich (1940) donne une continuité entre les ressorts
individuels a la base du modele de Winkler en les connectant & une membrane mince
soumise a une tension constante (Figure 5.1). En prenant en considération I'équilibre du
systeme membrane-ressort, il démontre que pour un probléme en 2D le tassement du sol est
du a la charge g donnée par :

q(x,y) = kwix,y) —TV2w(x, y) Equation 5.1

a~ a2
Avec 72 = — st —: opérateur de Laplace dans la coordonnée cartésienne.

Dans le cas d'un probléme en 1D, I'équation (5.1) se réduit a :

du

q(x) = k.w .
Equation 5.2

Les deux constantes élastiques nécessaires pour caractériser ce modéle sont &, et T. Les

exemples typiques du profil du tassement du sol di a la charge ponctuelle, flexible et
repartie pour ce modéle particulier sont présentés dans la Figure 5.1.

B

T -— —T T -— \ 4 4—,.-—T
X
/'/////////////,//,/// //////// ////7//
Ca v
z
T ==b-] T "U—Hl —T

X
ST AT //////J//////
o) A 4

z

Figure 5.1. Déformation du modele de Filonenko-Borodich, (a) présentée déchargée, (b) a la
charge ponctuelle, (c) due a la charge rigide et (d) due a la charge repartie
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Modéle de Hetényi

Dans le modéle proposé par Hetényi (1946), l'intersection entre les ressorts individuels
incorpore une plaque dans le cas d'un probléeme en 3D ou une poutre dans le cas d'un
probleme en 2D. La fonction de réponse pour ce modéle est donnée par :

q(x,y) = k;wlx,y) —DV*w(x,y) Equation 5.3

h

4
Avec D = — 5 la rigidité de flexion de plaque.
-y

1201
Pour un probléme en 2D, I'équation (5.3) se réduit & :
Eh?d*w(x)

glxy) = kwl(x) —— ,
12 dx* Equation 5.4

Modele de Pasternak

Pour le modele proposé par Pasternak (Kerr, 1964), il est assumé qu'’il y a une interaction de
cisaillement entre les ressorts, ce qui peut étre accompli en connectant les ressorts a une
couche incompressible verticale qui ne se déforme que dans le sens du cisaillement
transversal (Figure 5.2). Les déformations et les forces maintiennent I'équilibre dans la
couche de cisaillement. En supposant que la couche de cisaillement est isotrope dans un
plan (x, ¥) avec le module de cisaillement G, = G, = G, , nous avons :

awr gw
sz = Gjﬂ '}{::'Z == G 1 T_")-'E = Gﬂ Y}'Z = Gﬂ a‘_}‘ Equatlon 5 5

Couche de cisaillement

(G

Ressorts

Couche
rigide

Figure 5.2. Modéle de Pasternak

L'effort tranchant total par longueur unitaire de la couche de cisaillement est :

dwr

1 Bw 1
NI=J‘ TyzdZ= Gy ——; N}-=j Tyzdz= Gy —
o o dy

0x Equation 5.6
Pour I'équilibre des forces dans la direction de z :
aN, N,
+——+g—r=0 )
ox 0y Equation 5.7

Utilisons la condition » = k,w en intégrant I'équation (5.6) et I'équation (5.7) :

q(x,y) = kw(xy) — GV iw(xy) Equation 5.8
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L'équation (5.8) est identique a I'équation (5.1) si G, est remplacé par T. En plus, le profil du

tassement du sol est similaire a ceux obtenus dans le modéle de Filonenko-Borodich. Il est
intéressant de noter que, jusqu’a maintenant, dans les modéles avec deux parametres, le
cas de Winkler peut étre récupéré dans la limite ou T, D et G, tendent a avoir une valeur

nulle.

Modele de Vlazov

Le modele proposé par Vlazov (1949) présente un exemple du deuxieme type de modele
avec deux parametres. Certaines restrictions imposées sur la distribution possible des
déplacements dans une couche élastique permettent d’obtenir une fonction de réaction du
sol similaire a I'équation (5.1).

Un état des contraintes planes dans une couche élastique avec une référence de

coordonnée dans le plan (x —z) est considéré. Les composantes du déplacement sont
donc :

ulx, z) = 0; wix, z) = wix)h(=) Equation 5.9

La fonction h(z) décrit la variation de déplacement w{x,z) dans la direction de z :

sinh(y(H—z)/L)

h(z) =1-n; hz) = sinh (YH/L)

Equation 5.10
Avec 1 = i , ¥ et L: constantes.

Appliquons la relation de contrainte-déformation :

%o .0 w(x) dZiZ} (vo, 1)

(OrxiOzz) = 1—v

Equation 5.11

Ey, dw(x) h)
T = =
U 21—vg) ax Equation 5.12

Avec Eg=E./(1—v.2), vg="/(1-v.),

E.: module élastique,
v =ratio de Poisson.

L’équation d’équilibre dans la direction de =z est obtenue par le principe du travail virtuel de

Lagrange, assimilant a 0 le travail total des forces intérieures et extérieures sur un élément.
Le travail virtuel contribué par les forces extérieures est :

H

]
U, = bg(x)h{0)dx + b f LEZ h(z)dxdz
o dx

Equation 5.13

Le travail virtuel contribué par les forces intérieures est :

B dn(D)
U, = —bj T dzdx )
0 dz Equation 5.14
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Utilisons la condition U; + U, =0, en intégrant I'équation (5.13) et I'équation (5.14), on
obtient :
dw(x)

(x) = k.wi(x) —2t 5 i
1 § dx* Equation 5.15

By ("dn@)., . B (%
5‘_(1—1:[,.9}J; gz )79 t_4(1+vD}J;. (h)%dz

Comparons I'’équation (5.15) avec les équations (5.1) et (5.8), lorsqu’elles sont exprimées
pour le cas en 2D, il est apparent que le module de cisaillement G,, la tension de membrane

k
Avec

T et la réaction du sol k. sont associés directement aux constantes élastiques E; et v, de la
couche du sol.

Modeéle de Reissner

Selon Reissner (1958), la relation entre la pression q et le déplacement vertical w a
linterface entre la structure et le sol est obtenue par l'intrusion d’une couche de fondation
élastique sous la structure, en se basant sur les hypothéses suivantes :

- Les contraintes planes partout dans la couche de fondation sont négligées : o, = o, =
Oy = 0.

- Les déplacements horizontaux a la surface supérieure et inférieure de la couche de
fondation sont égaux a zéro.

La relation de la pression q et le déplacement vertical w est présentée par I'équation
suivante :

- €z _ .,
ow— GV w=g————V-q )
ey Equation 5.16

HG E
AveC:C1:E; C, = > G =
H 3 2(1+vy)

Ou E; est le module d’élasticité et vs est le coefficient de Poisson du sol, H est I'épaisseur de
la couche de fondation.
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Annexe

6. Exemple de calcul du profil de succion grace au logiciel
PlaxFlow

PlaxFlow est un code de calcul basé sur la méthode des éléments finis destinée a résoudre
les équations de I'écoulement sous des conditions de saturation variables, en régime
permanent ou transitoire, dans les sols et les roches.

Dans cet exemple, un cas de précipitation a la suite d’'une sécheresse dans un climat
tempéré (comme celui de la France) pour le sol du site du Deffend a été modélisé (Figure
6.1). Le sol du site du Deffend est un sol argileux avec un indice de plasticité de 31,9 % qui
sera plus amplement discuté dans le chapitre II.

Comme il est illustré sur la Figure 6.2, le sol est sec en surface tandis qu'il est proche de
I'état saturé en profondeur du fait de la présence de la nappe phréatique. Cet état initial sera
suivi par une précipitation de 5 cm/jour pendant 10 jours en présence d’'un béti. Ce bati a été
modélisé de facon imperméable, par conséquent I'eau s'infiltre seulement dans la partie libre
du sol et arrive au-dessus de la semelle filante.

14.000

13.000

12000,

10,000

5000

8000

Phase number 2 Phase rmm%'::é:‘rm?qu of satuaition 100,00%
Figure 6.2. Distribution du degré de saturation aprés une précipitation de 10 jours en présence
d’un béti

La variation du profil hydrique (degré de saturation) est calculée par PlaxFlow pour cette
phase transitoire. La Figure 6.3 illustre cette variation de degré de saturation.
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Figure 6.3. Evolution du degré de saturation aprés une précipitation (sol de site du Deffend)

Grace a la relation de Van Genuchten et en utilisant la courbe de rétention pour ce sol
(Figure 6.4), on peut calculer la variation de la succion dans le profil du sol (Figure 6.4).

1

SP( =(ScarSres )l W

1™S, 66 Equation 6.1

Avec Sgy et Sy les degrés de saturation du milieu a la saturation maximale et résiduelle
respectivement ;¢ est la succion, a, m et n étant des parametres de forme devant étre

ajustés a partir de données expérimentales (Tableau 6.1).

La masse volumique séche joue un réle important dans la caractéristique de la courbe de
rétention, surtout dans la petite gamme de succion (Zhan et al., 2007). Un sol compacté
montre une capacité de rétention de I'eau plus élevée, mais une fois qu'il arrive & sa valeur
de I'entrée d’air, son taux de désorption est plus grand qu’un sol lache.

Zhan et al. (2007) ont montré que pour une succion initiale donnée le gonflement d'un sol
naturel est inférieur a celui d’'un sol compacté, et que le taux de gonflement augmente avec
'augmentation de la succion initiale. Autrement dit, le sol argileux aura plus tendance a
gonfler dans un climat aride que dans un climat tempéré.

=
-
1

2
m

+ Srve 3
van Genuchten-YWetting

ot
in

Degré de saturtion

04k wan Genuchten-Drying {25 00 i .
[ s it el S e e e e R e e
Srés : 0.2k : B .. frioing el S
10° 10" 10° 100 10

Succion [MPa]
Figure 6.4. Courbe de rétention de site du Deffend selon la méthode de Van Gunechten
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Tableau 6.1. Paramétres de méthode de van Genuchten pour le sol de site du Deffend

Chemin a (vpPa™) n m
Séchage 0,008429 3 0,6873
Humidification 0,02 0,8427 0,8778

La perméabilité du sol du Deffend & I'état saturé est 8x10™** [m/s] mesuré par Nowamooz
(2007). La Figure 6.5 montre la variation de la succion dans le profil du sol en présence ou

en I'absence d'un bati.
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—®— 10 jourde pluie, 5cm/jours
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a | i ' -
(2) -1I 40 bl B e 100
— —
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=
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(b) 1
151~
— | | I
%_27\\ \\\’\’1‘;: il | | | :\ H ST
R Y o SR S S SR S N R S R T R
e L u® I I I L I
S P B R | | | [ [
S 4Wr%'rTT*ﬂﬂﬂ*ﬂﬂ***r***T***#***m**m* FETe T T
& I N A | | | [ [
SO | | | L L
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Succion [MPa]

—e— état initiale
—=—un jour pluie, 5 cm/jour

4— 10 jours de pluie, 5 cm/jour

Figure 6.5. Variation de la succion dans le profil du sol a la suite d’'une précipitation, (a) avec
fondation, (b) sans fondation
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Annexe

7. Dispositions constructives adaptées

Afin de renforcer 'ensemble du systéme d’'une maison en maconnerie et de sa fondation
pour les béatis existants (Tableau 7.1) et pour les nouvelles constructions (Tableau 7.2)

différentes méthodes ont été proposées.

Tableau 7.1. Méthodes pour le renforcement de batis existants

1. Renforcement des fondations  par mise en place
de longrines liaisonnées au soubassement ou a la
fondation.

=
longrine de fondation

intérigure en
précontraint

Plancher & poutrelles
= préconiraintes

i Dalle coulée sur chantier

&
X3

2. Renforcement de la structure par pose de tirants
métalliques, par des armatures engravées dans les
maconneries, et par scellement de fers corniers.

Corniére

me] 1 ée

3. Confortement des dallages par consolidation en
profondeur du sol d’assise de fondation des structures
par injection d'une résine expansive spécifique qui
permet de comprimer et de compacter le terrain sous-
jacent. La méthode est utilisable chaque fois que I'on
veut améliorer la portance du sol sous fondation que
ce soit pour remédier a un tassement ou en prévision
d’'une augmentation des charges.

4. Renforcement de la fondation par le Béton
massif: consiste a approfondir les semelles filantes
ou isolées de facon a ce qu'elles atteignent une
couche dont les propriétés de résistance sont
adaptées.

a1

T bays are rumberad 1o indicate a typical
anquance of excavalion, concreting and ‘pinning up*

Existing foating
R

F.
[
i
Pineing g ol A
oo | T Excavation in
™, [ by exlemally

Mass concrete ——f—g . * . /
underinning LY

5. Renforcement de la fondation par le systeme de
puits longrines: elle est utile lorsque la profondeur
nécessaire de la fondation est trop grande pour que la
reprise en béton massif soit économique.

B
TS
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Tableau 7.2. Méthodes proposées pour les nouvelles constructions

1. Dalle en forme de « demi -gaufre » : disposant
d’une rigidité en flexion trés importante, ce qui lui
permet de limiter trés fortement les déformations.

2. D'un point de vue économique, le codt
supplémentaire de la réalisation d’un sous-sol pour
un pavillon classique de 100 m2 habitable,
correspond a environ 15 k€ (source : www.maison-
conseil.com). Si l'on considére ce montant au
regard du co(t de réalisation du pavillon (~100 k€),
et de celui d'un terrain de 800-900 m? cela
représente un surcolt moyen d'environ 10% du
montant total.

3. Fondations profondes protégées  si I'épaisseur
d’argile est trés importante. Le colt de réalisation
reste inconnu!

Maitriser

les eaux pluviales Limiter I'évaporation
prés des maisons

Rigidifier la structure
. ) Joint
de rupture

; Pas de drainage
s _ trop proche

mlnunddufondauo;mw.sou,m m)

Figure 7.1. Schéma des principales regles preventlves pour la construction sur soIs sujets au
phénomeéne de retrait-gonflement (BRGM - www.argiles.fr)
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Annexe

8. Parametres du modele numérique de BExM et du modele

analytique

Code-Bright

Modeéle Analytique

1) Les paramétre élastique du sol et du bati :
E : Module de Young
nu : Coefficient de poisson

2) Les parametres de la courbe de rétention :

PO : Inverse de la valeur d’entré de l'aire

O, . “Surface tension at temperature in which Po was
measured (usually 0,=0,072 N/m at 20°C)”

A : Fonction de forme de la courbe de rétention

Srl : Saturation résiduel

Sls : Saturation Maximum

3) Perméabilité intrinseque :
k11, k22, k33 : Différents directions

4) Perméabilité relative de la phase liquide :
A, Srl, Sls

5) Propriété de la phase solide :
ps: La densité

6) Propriété de la phase liquide :
Po : Densité référence

7) Propriétés Thermo-hydromécanique

7.1) Paramétres élastiques
Kio: La pente de la partie élastique du plan d'indice des
vides-contrainte moyennes (Succion nulle)
Kso: La pente de la partie élastique du plan indice des
vides-succion (Contrainte nulle)
Kmin : Module de Bulk
P.et: La pression de référence

7.2) Paramétres thermaux
Qo, a1, A, a3: parametres de la déformation thermale
élastique et plastique
Tref : La température référence

7.3) Paramétres plastiques
A(O) : La pente du plan de l'indice des vides-contrainte a
I'état saturé
r : parametre définissant la rigidité maximum du sol
B : parametre controlant le taux de l'augmentation de la
rigidité du sol avec la succion
k : parameétre contrélant le taux de d’augmentation de la
résistance en cisaillement du sol avec la succion
p.: La pression de référence
M : La pente de I'état critique
€ Indice des vides initial

1) Les paramétre de rigidité du bati ;
E : Module de Young
| : Le moment d'inertie

2) Les parameétre de la surface d'état
a,b,c
en utilisant I'équitation :

e=a+blogl +(0- u) + du, —u,)]

3) Parameters de d’état initial:
Yq: Mass volumique du sol

4) Parameétre du profil hydrique

a: le coefficient de diffusion, qui peut étre
déterminé par les méthodes empiriques en
utilisant les paramétres suivants :

PI : Indice de Plasticité

LL : Limite de liquidité

<%2u : Pourcentages de particule fine

5) Les paramétre de I'étude d’interaction
B : Largeur de la fondation

L : Longueur de la fondation

d : le déplacement du corps rigide
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po*: La pression de pré-consolidation initiale a I'état
saturé

7.4) Paramétres de méthode de Newoton
Toler4 : Tolérance dans le méthode de newton
Syi : Solution initiale

7.5) Paramétres du couplage
fl1, fI2, D1, fD2, kI, xI, kD, xD

7.6) Parameétres du comportement microstructural
em : l'indice des vides de microstructure
km : L'indice de compressibilité de la microstructure
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Annexe

9. Valeurs estimatives du module de Young pour différents
types de briques et différents types de mortier

Tableau 9.1. Différentes valeurs pour le module de Young des blocs

Référence: Type de bloc Module E (MPa)
Abdallah (2009) - 16000
Brahim Calcaire de I'Estaillade 16000
VE — soft mud brick 6000
Zucchirlizztol;())urengo CS — Calcium silicate brick 13400
JG — wire cut brick 16700

lliston et al. (2001)

Granite 20000 - 60000
Limestone 10000 - 80000

Marble 35000
Sandstone 3000 - 80000

Dense concrete brick/blockwork

10000 - 25000

LWAC (Light Weight Agregate
Concrete) blockwork

4000 - 16000

AAC (Autoclave Aerated Concrete )
blockwork

3000 - 8000

Calcic brickwork

14000 - 18000

Clay brickwork 4000 - 26000
Pressed Clay Red 14000
Pressed Clay Biscuit 10000
Nichols (2000) Pressed Clay Brown 7000
Calcium Silicate 6000
Concrete 14000

Tableau 9.2. Différentes valeurs pour le module de Young des mortiers

Référence:

Mohamad (2007)

Ciment : Chaux : Sable Module E (MPa)
1:0,5:45 6409
1:1:6 4033
1:2:9 2042
1:0;25:3 11055
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Annexe

10. Calcul de la rigidité des différents types des batis en
fonction de la géométrie des murs et des fondations

Pour calculer la raideur d’une section composée de plus d’'un élément on utilise la méthode
ci-dessous présentée par Timoshenko (1948) :

A A}

—)
hm hm
magonnerie
Ve Ye2
hs Semelle en hs
béton ch1
- Ly — Ly

—] —]

Figure 10.1. Modéle pour le calcul de la raideur d’'un systéme composeé.

La largeur équivalente (en béton) de la magonnerie est calculée :

b [E < -
b =-m maconnerie Equation 10.1

eq E

semelle

Pour calculer le moment inertie de ce systeme on doit déterminer 'ordonnée Y, du centre de
gravité du systéme comme suit :

Fl l:ycl + FZ [y(:Z
F,+F,

Ye = )
Equation 10.2

Avec: F, , F,- surfaces des sections transversales de la semelle et de la magonnerie
respectivement.

Ya. Yoo - ordonnée des centres de gravité de la semelle et de la maconnerie.

Le moment inertie du systéme est calculé :

I:b'S—Eth+F1 yc—gj quIhm+F[ﬁhs+ j

2 Equation 10.3
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La raideur du systéme est : Eseme”eﬂl .

La méme procédure est utilisée pour calculer le moment inertie d’'un systeme avec un
chainage horizontale en béton au milieu de la hauteur de la maconnerie (bati type 3;
batiment d’habitation collectif récent).

Type 1. Maison d’habitation ancienne.

Eb = 3000 MPa,
Ej = 500 MPa
tj=2cm
tb=10cm

= Em = 1400 MPa (éq.lIl.1)
- Nombre d’étages : RAC+0 => hauteur = 3 m

- Epaisseur des murs : 0.25 m
- Semelle filante b x h = 0.3 x 0.4 en béton C12/15 => E = 25000 MPa (Eurocode 2)

= Raideur du bati : El = 1600 MN * m? (valeur calculée)

Type 2. Petit établissement recevant du public

Eb = 3000 MPa,
Ej = 500 MPa
tj=2,5cm
tb=15cm

= Em = 1500 MPa (éq.lll.1)
- Nombre d’étages : RAC+0 => hauteur = 3.15m

- Epaisseur des murs : 0.20 m
- Dimensions de chainage 0.20 x 0.15 m
- Semelle filante b x h =0.3 x 0.4 m en béton C12/15 => E = 26000 Mpa (Eurocode 2)

= Raideur du bati : EI = 5300 MN * m? (valeur calculée)

Type 3. Maison individuelle récente

Eb = 7000 MPa,
Ej = 2000 MPa
tj=3cm

tb =25cm

= Em =5500 MPa (éq.lll.1)
- Semelle filante b x h = 0.4 x 0.8 en béton C20/25 => E = 25000 Mpa (Eurocode 2)

= Raideur du bati : El = 14422 MN * m? (valeur calculée)
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Type 4. Batiment d’habitation collectif récent
Eb = 7000 MPa,
Ej = 2000 MPa
tj=3cm
tb =25cm

= Em =5500 MPa (éq.lll.1)
- Semelle filante b x h = 0.4 x 0.6 m en béton C12/15 => E = 26000 Mpa (Eurocode 2)

= Raideur du bati : EI = 37000MN * m? (valeur calculée)
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Annexe

11. Caractéristique des maisons sinistrées

Blight (1997) a montré a partir d’'une étude in situ que le soulévement au centre sous le
batiment arrive a sa valeur maximale quatre ans aprés le début de la construction. Selon une
étude menée par Masia et al. (2004), la durée nécessaire pour que le profil de la succion en
dessous du bati devienne stable est entre 3 et 5 ans.

Selon la période de I'année choisie pour réaliser une construction, la succion initiale du sol
sera différente. Elle correspondra a une valeur élevée en période de sécheresse (été) et il
peut se produire un soulévement du bati lorsque le profil de succion sous l'ouvrage se
modifie pendant la premiére saison humide. A court terme, c'est le sol a la périphérie de la
maison qui est soumis a la variation hydrique, alors qu'a long terme un maximum de
gonflement se produit au centre (mouvement lent et continu) (Fondasol, 2007 ; William,
2009). En effet, en I'absence de nappe périphérique, I'eau aura tendance a migrer de la
périphérie vers le centre aprés chaque période pluvieuse, d’ou une saturation progressive du
sol au centre de la fondation.

Une étude menée par SORES sur 389 maisons sinistrées en région Midi-Pyrénées est
présentée sur la Figure 11.1. Cette étude montre que la plupart des béatis touchés par le
phénomeéne de retrait-gonflement dans cette région avait entre 10 et 30 ans.

B<10ans
B 10-30ans
O>30ans
0> 100ans

Figure 11.1. (a) Répartition de I'age des constructions affectées et (b) Type de batiments
concernés par la pathologie

Chrétien et al. (2007) ont réalisé une étude sur les sinistres induits par le phénoméne de
retrait-gonflement des sols argileux dans la ville de Pessac en agglomération bordelaise en
Gironde. lls ont constaté que la majorité des batis sinistrés datent des années 1980 et
reposent sur des fondations superficielles (semelles filantes ou radier général), ancrées
entre 0,50 et 0,80 m de profondeur et sans vide sanitaire.
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Annexe

12. Répartition des sinistrés selon la base des donnés de
CEBTP-SOLEN 2006

Niveau d'assise %
39%

<05m 24
05m<Z<08m 39
08m<Z<12m 24 — 4%
12m<Z<15m 4 5y, 4%

24%
> 1=5m 4 m<035m mlim<Z<08m mlidms<Z<12m
ml2Zm<Z<15m o>15m o NC
NC 5

Figure 12.1 . Répartition des sinistres étudiés en fonction du niveau d'assise de la fondation

Structure %

: o 2% 13%
Maconnerie traditionnelle 13 4%
Magonnerie de moellons 4 5%

Macgonnerie briques 5 2%
Préfabriqués 3 730 0%
BOiS O m Maconnerie traditionnelle @ Maconnerie de moellons 0 Magonnerie briques
B m Préfabriqués @ Bois m Structure mixte
Structure mixte 74 ane
NC 2

Figure 12.2. Répartition des sinistres étudiés selon le type de magonnerie

Plancher bas %

Dallage sur terre plein 66

Plancher sur vide sanitaire 25

9%

NC 9

m Dallage sur terre plein m Fancher sur vide sanitaire m NC

Figure 12.3 . Répartition des sinistres étudiés selon la nature du plancher bas
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Type de fondation %
Semelles filantes 95
Semelles isolées et puits 3
Radiers 1
NC 1

95%

— 3%

N

70

\—1%

m Semelles filantes m semelles isolées et puits O Radiers m NC

Figure 12.4 . Répartition des sinistres étudiés selon le type de fondation

Age de I'ouvrage %
<10 ans 14
entre 10 et 20 ans 26
entre 20 et 100 ans 41
> 100 ans 5

NC 14

41%

14% 5%

0O <10 ans m entre 10 et 20 ans m entre 20 et 100 ans m > 100 ans @ NC

Figure 12.5 . Répartition des sinistres étudiés selon I'age de la construction
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Annexe

13. Répartition des ouvrages sinistrés dans les régions
Provence-Alpes-Cote d’Azur (PACA), Bourgogne et Midi-
Pyrénées. Selon le projet ARGIC (Fondasol, 2009)

Répartition selon I'dge des batis Répartition selon I'age des batis
Région PACA Région Midi-Pyrénées

16%

57%

25%

5%

O<10ans ®10-30ans DO30-100ans DO>100ans MWnon communigué @<10ans M@10-30ans 0O30-100 ans O>100ans  @non communiqué

Répartition selon I'dge des batis
Région Bourgogne

10% 1%

5%
29%

O<=10ans @10-30ans O30-100ans O=100ans  Enon communigue

Figure 13.1. Répartition des ouvrages sinistres étudiés selon I'dge de la construction

Répartition selon le type d'habitat Répartiton selon le type d'habitat
Région PACA Région Midi-Pyrénées

2% 5% 0%

oRo =15}

BR+1 mR+1

OR+1 partiel OR+1 partiel
OR+2 OR+2

Bautre Wautre

Bnon communigue non communiqué

21%

Répartition selon le type d'habitat
Région Bourgogne

oRrRo

BR+1

OR+1 partiel
OR+2
Bautre

Dnon communigué

43%

Figure 13.2. Répartition des ouvrages sinistrés étudiés selon le type de construction

271



Répartition selon le type de sous-sol
Région PACA

Dsans sous-sal

Wsous sol complet semi enteré
Osaous sol complet enterre:
Dsous sal partiel semi enterré
Wsous sol partiel enterré

Bnen communiqué

Répartiton selon le type de sous sol
Région Bourgogne

Répartition selon le type de sous sol

Région Midi-Pyrénées

16% Sy

|@sans sous-sol

!-snus sol complet semi entarré
EDsous sol complet enterrd

| Osous sol partiel semi enteré
:Isnus sol particl entaré

| @non communiqué

@sans sous sol

@ sous sol complet sem| enterré
Osous sol complet entemé
Dlsous sol partiel semi enterré
W sous sol partiel enterre

@non cemmuniqué

Figure 13.3. Répatrtition des ouvrages sinistrés étudiés selon le type de sous-sol (Fondasol
2009)

Répartition selon le type de dallage
Region PACA

OVide sanitaire
Edallage
Omixte

Onc

4%

51%

Répartition selon le type de dallage

Région Midi-Pyrénées

DOvide sanitaire
Hdallage

Omixte

Onon communigué

52%

Répartition selon le type de dallage
Région Bourgogne

7%

41%

1%

|Bvide sanitaire

| Bdallage

|Omiste

| @non communiqué

51%

Figure 13.4. Répartition des ouvrages sinistres étudié selon le type de plancher en RdC
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Région PACA Région Midi-Pyrénées
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Figure 13.5. Répartition des ouvrages sinistrés étudiés en fonction des profondeurs des
fondations
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Phénomenes d'interaction sol-structure vis-a-vis de Il'aléa retrait-gonflement pour
I'évaluation de la vulnérabilité des ouvrages

Résumé : Les sols argileux peuvent présenter des variations importantes de volume lors d’'un changement
hydrique, tel une période de sécheresse. Ce phénomeéne de retrait-gonflement des sols argileux est a l'origine
de nombreux préjudices aux batis ce qui le situe, aprés les inondations, au second rang des aléas naturels
francais en matiere de colt des dommages : 5 milliard d’euros entre 1988 et 2007. Les maisons individuelles
sont les plus touchées par ce phénoméne qui provoque un tassement différentiel du bati a 'origine de sa
dégradation (fissures dans les éléments de magonnerie non armée en particulier).

L'objectif de cette thése est d'étudier la vulnérabilité des batis vis-a-vis de I'aléa retrait-gonflement a travers une
analyse de l'interaction sol-structure. Ce travail s’est porté sur les trois grands volets suivants : le comportement
hydromécanique des sols argileux, I'interaction sol-structure et I'évaluation des dommages structuraux.

Le comportement hydromécanique des sols argileux a été modélisé par le concept de surface d’état et intégré
dans un modeéle d’interaction sol-structure inspiré du modéle de Winkler, avec des approches de plus en plus
complexes : cas unidimensionnel tout d’abord, 2D ensuite en assimilant la structure a une poutre, puis en 3D en
représentant la structure par une plaque. Ces modéles d’interaction sol-structure permettent de calculer la
déflexion relative d’'un bati, en fonction d’'une valeur de succion imposée et des propriétés mécaniques ou
hydromécaniques de la structure et du sol d’assise. La déflexion relative du bati est alors comparée a des
valeurs seuils afin d’évaluer le dommage.

La derniére partie de cette thése consiste en une étude de faisabilité pour le développement de courbes de
vulnérabilités adaptées a la problématique du retrait gonflement. Ces courbes représentent la moyenne des
dommages d'un type de bati congcu sur un type de sol gonflant pour une valeur de succion imposée. Ces
courbes ont été développées a partir d’'une typologie des sols gonflants et d’'une typologie des batis issue des
bases de données des maisons sinistrées. La moyenne des dommages est calculée par la méthode de Monte-
Carlo, en prenant en compte la variabilité des paramétres du bati.

Mots Clés : Interaction sol-structure, comportement hydromécanique des sols argileux, courbe de vulnérabilité.

Soil-structure interaction phenomenon against the shrink-swell hazard for evalution of
buildings vulnerability

Abstract : Clayey soils can present large volumetric deformations in response of water content change. This
phenomenon of shrinkage and swelling of clayey soils is recognized as a costly natural hazard throughout the
world. In France, this cost is reported between 1988 and 2007 to 5 million Euros, ranking in second class of the
French natural hazards in terms of cost of damage after the floods. The individual masonry buildings with
shallow foundations are the most affected by this phenomenon that causes a differential settlement of the
building leading to cracks in facades and structural elements, especially in unreinforced masonry elements.

The objective of this thesis was to study the vulnerability of the building, against the shrink-swell hazard through
an analysis of soil-structure interaction. This work was focused on three major points: hydro-mechanical
behavior of clay soils, soil-structure interaction and evaluation of structural damage.

The hydro-mechanical behavior of clay soils was considered by the concept of state surface and integrated into
a soil-structure interaction model, based on the Winkler model, with increasingly complex approaches: 1D, 2D
and 3D by modeling the building behavior respectively by a spring system, the beam element and the plate
element. These models of soil-structure interaction are able to calculate the relative deflection of the building,
according to the values of imposed suction, mechanical properties of the structure and hydro-mechanical
properties of the soil. The relative deflection of the building is then compared to threshold values of the classical
damage categories to assess the building damage.

Finally a feasibility study was conducted on the development of vulnerability curves adapted to the problem of
shrinkage — swelling of clayey soils. These curves represent the average of structural damage versus suction,
for each type of building. These curves were developed based on a classification of expansive soils and a
building typology outcome from databases of affected buildings. The average damage is calculated by the
Monte-Carlo method, taking into account the variability of the building parameters.

Keywords: soil-structure interaction, hydro-mechanical behavior of clayey soils, vulnerability curves.
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