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RESUME

La présente ¢tude s’articule autour de 1’analyse de I’expansion et de la consolidation d’une argile
saturée. Cette étude, se basant sur les résultats expérimentaux de Abba (1993), consiste en
I’analyse numérique d’une cavité en expansion, taillée sous forme de cylindre creux
(déformation plane), dans le domaine non-drainé en supposant que le sol suit la loi du

comportement de Cam-Clay. L analyse porte sur I’argile de Saint-Hilaire (Québec).

Apres avoir réalisé les différents essais de simulation de 1’expansion a pressions contrdlées pour
différentes pressions de confinement, il s’est avéré que le coefficient de consolidation radial
influence peu les courbes d’expansion et les lois de cisaillement non drainé dérivées. Par contre,
la variation du coefficient de consolidation radial, liée directement a la perméabilité¢ du sol,
influence la vitesse de dissipation des surpressions interstitielles. Il en découle que les contraintes
effectives seront ainsi affectées par ce parameétre. Les fonctions d’expansion et les surpressions
générées lors de 1’essai ont été comparées aux résultats expérimentaux élaborés par Abba (1993).
Ceci a réveélé que la méthode de Cam-Clay surestime 1égérement les résistances au cisaillement

non-drainé.

La théorie de Silvestri (2005) basée sur I’approche de Nadai (1950), permettant de déduire
directement la résistance au cisaillement non-drainé, sans faire d’hypothese sur la loi du
comportement du sol étudié, a ét¢ mise de D’avant pour I’interprétation des résultats
expérimentaux qui ont ét¢ comparés, par la suite, aux résultats des simulations numériques

menées lors de I’analyse numérique.
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ABSTRACT

This study, based on the experimental analysis of Abba (1993), aims to analyse the undrained
plane strain expansion and the consolidation of hollow cylindrical specimens of saturated clay.
The present investigation consists in carrying out a numerical analysis on Saint-Hilaire clay

assuming that this soil follows the Cam-Clay constitutive law.

Various stress-controlled expansion simulations with different confining pressures were
completed, which showed that the radial coefficient of consolidation hardly affects the total
stress paths and the undrained shear strengths, whereas the variation of the consolidation
coefficient, related directly to the permeability, influences the rate of dissipation of excess pore
pressures and, thus, the effective stresses. The expansion functions and the excess of pore
pressure curves were compared with the experimental results obtained by Abba (1993). This

showed that the Cam-Clay method over-estimates the undrained shear strength.

Silvestri (2005) presented a simple method, based on Nadai’s approach (1950), to deduce the
undrained shear strength from the expansion curves without any hypothesis about the soil
constitutive law. This approach has been used to interpret Abba’s results and has been compared
to the numerical results of the present investigation. Consequently, the numerical results gave

over-estimated the values of undrained shear strength.
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CHAPITRE 1
INTRODUCTION

Dans le but de simplifier les différentes notions complexes, les ingénieurs ont développé
quelques outils de calculs qui permettent de modéliser les phénomenes physiques. Or, le
comportement du sol argileux s’aveére étre un domaine difficile a appréhender. Ceci est
principalement dii a son histoire qui varie selon plusieurs facteurs influengant, chacun, ses
propriétés. En effet, la réalisation des ouvrages civils demande la connaissance préalable des

propriétés du sol qui se fait soit in situ soit en laboratoire.

I1 se trouve que I’essai d’expansion au cylindre creux est 1’un des essais les plus performants dans
le domaine de la géotechnique. En effet, ce dernier permet d’analyser la résistance du sol au
cisaillement et a la traction, d’étudier 1’effet des rotations des contraintes dans un sol par rapport
a son état géostatique initial, de simuler I’essai au pressiomeétre et de faire I’étude du

comportement dynamique d’un sol.

L’étude des différents paramétres de résistance et de déformation d’une argile a fait 1’objet de
plusieurs recherches jusqu’a présent. En effet, ’interprétation des différents essais géotechniques,
a savoir, I’essai au pressiométre, au pénétrometre, ainsi que 1’essai au dilatomeétre, qui permet la
conception des différents ouvrages géotechniques, se base sur ces parametres. Silvestri (1998),
Diab (2001), et Silvestri et al. (2005) ont développé une méthode, se basant sur 1’approche de
Nadai (1950), qui permet de trouver la résistance au cisaillement non drainé de I’argile a partir
des courbes expérimentales de I’essai d’expansion sans faire d’hypothéses, au préalable, sur la
loi du comportement du sol étudié. Cette méthode ressemble a 1’analyse des essais au
pressiometre dé¢ja effectuée par Baguelin et al. (1972), Ladanyi (1972) et Palmer (1972). Afin de
pouvoir interpréter les courbes d’expansion, Juran and Bensaid (1987) ont effectué¢ des essais non
drainés sur des cavités en expansion et ont analysé les résultats en utilisant le modele élastique
parfaitement plastique de Tresca. Ces essais ont été, par la suite, analysés par Silvestri et al.
(2005) et ont ainsi confirmé que la théorie de Nadai peut étre utilisée pour analyser le

comportement des argiles.



La littérature montre que la complexité de cet essai réside dans le fait que la distribution des
contraintes et des pressions interstitielles a travers le cylindre n’est pas uniforme et varie selon
plusieurs parametres, a savoir, le degré de consolidation du sol, la vitesse de 1’essai, 1’état initial
des contraintes et la perméabilité du sol. Cependant, peu de travaux ont trait¢ de I’influence du
coefficient de consolidation dans I’interprétation des résultats de 1’essai des cavités en expansion.
Il est a noter que Nahra et Frank (1986) ont mené une étude numérique, et ce a 1’aide de plusieurs
modeles du comportement du sol, portant sur I’influence de la perméabilité sur I’évaluation du

coefficient de consolidation radial durant un essai d’expansion.

Dans le cas présent, nous allons mener une étude paramétrée numérique qui consiste a analyser
I’influence du coefficient de consolidation sur la réponse d’une argile saturée lors d’une
expansion cylindrique. Nous allons, donc, faire une simulation numérique de I’essai d’expansion
du cylindre creux d’une argile saturée dans le domaine non-drainé. Par ailleurs, nous allons tenter
de modéliser I’effet de la présence des pierres poreuses sur les différents résultats. Ces pierres
poreuses servent a mesurer les surpressions interstitielles lors de 1’expansion lors des essais au

laboratoire.

Ce mémoire, qui résume le travail effectué, comportera sept parties. Dans un premier lieu, nous
allons passer en revue les différentes études antérieures concernant les essais d’expansion des
cylindres creux avec génération des pressions interstitielles. Puis, nous consacrerons une partie
pour les différentes théories d’interprétation analytiques. Ensuite, nous présenterons la procédure
expérimentale de 1’essai des cylindres creux en expansion, ainsi que la détermination des
paramétres qui nous seront utiles pour la modélisation numérique dans la partie 4. Etant donné
que les simulations concernent un sol ayant un comportement de Cam-Clay, nous détaillerons
cette théorie. Par ailleurs, nous préciserons la procédure menée pour la simulation numérique de
cet essai paramétré. Enfin, nous conclurons avec une synthese des résultats obtenus avant de les

analyser.



CHAPITRE 2
LA REVUE BIBLIOGRAPHIQUE

Ce chapitre comportera deux grands axes, a savoir, une revue bibliographique sur les différentes
¢tudes antérieures menées sur les cavités cylindriques en expansion et une présentation de leur

utilité.

2.1 Utilité des essais

Les essais d’expansion in-situ consistent a dilater radialement dans un forage réalisé¢ dans un sol
étudi¢ une sonde et a déterminer la relation entre la pression appliquée sur le sol et le

déplacement de la paroi de la sonde (essai pressiométrique).

Le cylindre creux est un moyen treés performant qui permet d’effectuer des essais triaxiaux en
appliquant trois contraintes, a savoir une pression interne p;, une pression externe p. et une
pression axiale p,, et, méme parfois, une torsion (cf. figure 2.1). Cependant, cet essai est tres peu

utilisé du fait de la difficulté du taillage des échantillons.

En effet, la plupart des études menées a ce sujet se sont axées autour de 1’influence de la rotation
des contraintes sur le comportement du sol, contrairement aux essais triaxiaux standards avec
lesquels il est impossible d’interchanger les contraintes principales entre elles et ainsi simuler
cette rotation. Pour ce faire, Broms et Casbarian (1965), et Lade (1975) ont fabriqué une cellule
pour cylindre creux équipée d’un systéme permettant I’application d’un moment de torsion M, en
plus des pressions intérieure p;, extérieure p. et axiale p,. La figure 2.1 illustre les contraintes

principales dans un essai d’expansion au cylindre creux avec application d’un moment de torsion.



Figure 2.1: Rotation des contraintes dans un cylindre creux, selon
Nasreddine (2002).
On note que dans la figure ci-dessus o;, 0, et 63 sont les contraintes principales, et o, est la
contrainte radiale, oy est la contrainte tangentielle et o, est la contrainte axiale, qui résultent de

I’expansion.

L’inconvénient majeur de cet essai est la non-uniformité des contraintes principales et des
déformations a travers 1’échantillon. Afin de remédier a ce probléme, des chercheurs, entre autres
Hight et al. (1983), Senseny et al. (1989) et Wijewickerme et Vaid (1991), ont recommandé de
considérer les contraintes principales comme étant des contraintes moyennes. Ces contraintes
moyennes, a savoir 0, 0g, et 0, et les déformations correspondantes moyennes, a savoir &,

&g, et &, ont été calculées par Hight et al. (1983) comme suit :

— _ DeTetpiti — _ —(Are—Ary)
o= R e = 5 @D
e L e i
— _ Pele Dili — _ —(Are+Ary) (22)
6 Te=T; 6 Te+Ti
— Pz — _ —AH 2
Oz = Tty 2= TH 23)
e L

ou, re et r; sont respectivement les rayons externe et interne de 1’échantillon, p; et p. sont les

pressions interne et externe, et H est la hauteur initiale de I’échantillon.



Ces auteurs ont, alors, identifi¢ le coefficient de non-uniformité s qui permet d’évaluer le degré

de la non-uniformité des contraintes a travers 1’échantillon :

(J:¥lo () —=|dr) (571 — 1751)
= o, = —(———

2.4
(r, =)oy, ’ o 2 24

B3

o(r) étant la contrainte de référence mesurée a r et 6 * étant la moyenne de cette contrainte de
référence calculée entre r1j et r.. Il est a noter que plus le coefficient B3 est ¢levé moins la

contrainte principale considérée sera uniformément répartie.

En outre, Saada et Baah (1967) ont développé un modéle basé sur 1’essai du cylindre creux qui
permet d’évaluer le degré d’anisotropie d’un sol, et ce en analysant la réponse du sol tout en

inclinant les contraintes principales.

Dans la méme perspective, Suklje et Drnovsek (1965) avaient, eux aussi, réussi a mettre en place
une solution théorique permettant de calculer les différents parameétres d’anisotropie, a savoir les

modules d’¢élasticité dans les différentes directions et les coefficients de Poisson.

Le cylindre creux en expansion est souvent utilis¢é pour la détermination de la courbe de
cisaillement des sols saturés dans le domaine non-drainé. Silvestri (1998) a pu mettre en place
une solution théorique se basant sur la méthode de Nadai (1950), qui permet de calculer la
résistance au cisaillement non-drainé d’une argile sans aucune hypothése préalable sur les
propriétés du sol a étudier, tant que I’essai est effectué en conditions parfaitement non-drainées et

que I’expansion se fait en déformation plane.



2.2 Essai au pressiometre

Le pressiométre est un outil qui a été développé par Ménard (1955). Cet essai utilisé d’abord en
France pendant plusieurs années a ¢été exporté, par la suite, dans de nombreux pays. Le
pressiometre se compose d’une sonde cylindrique dilatable radialement, reliée a un systeme
extérieur de gonflage et munie de capteurs permettant la mesure des variations du volume et de la
pression appliquée, ainsi que d’un systéme d’acquisition de mesures.

L’essai consiste a mettre sous pression la sonde pressiométrique (Figure 2.2), a la profondeur
désirée, par injection d’un fluide et a mesurer les variations du volume de la membrane qui se
dilate en fonction de la pression qui lui est appliquée. Cet essai présente I’avantage de donner
directement une évaluation, sans recourir a des corrélations empiriques, des propriétés
mécaniques a la rupture mais aussi de la déformation des sols fins (modules de cisaillement et

pression limite, etc.).

a) CPV systéme
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Figure 2.2: a) Pressiométre standard et ses différentes composantes;
b) Pressiométre auto-foreur, selon Nasreddine (2004).



L’avantage de 1’essai pressiométrique est qu’il semble étre le seul essai in-situ capable de donner
des relations de comportement des sols jusqu’a la rupture et pour lequel les conditions aux limites
spatiales sont relativement bien définies. Par conséquent, il permet une analyse théorique et
expérimentale du comportement des sols plus rigoureuse que d’autres essais in-situ
(Jamiolkowski et al., 1985). A I’aide du pressiométre, on peut déterminer 1’état de contrainte et
les modules axisymétriques.

Cet essai permet aussi de déduire la fonction de cisaillement a partir de la courbe d’expansion.
Gibson et Anderson (1961) ont mis en place une théorie qui permet de déterminer le module
¢lastique ainsi que la cohésion apparente d’une argile en condition non-drainée.

Pour ce faire, ils ont supposé que le sol suit une loi de comportement élastique parfaitement
plastique. Dans un premier temps, un forage de rayon a, est réalisé et, par conséquent, la pression
radiale totale py présente dans le sol devient nulle. Lorsque la pression de la sonde atteint la
valeur py avant de ne procéder a I’étape du forage, les conditions initiales sont restaurées. La
contrainte radiale totale est ensuite augmenté par Ap, et ce, jusqu’a ce que le déviateur exceéde
2Su.

Les contraintes radiale o, et tangentielle oy s’expriment ainsi :

0, = pot Ao, (2.5)
0g = pot Aoy (2.6)

Dé¢s lors que le sol est dans le domaine élastique, ce qui signifie que | o, - 6o |[< 2Su pour tout

r = ay, la contrainte radiale totale générée a la distance r de 1’axe du forage est :

Gl (2.7)
Or = Po + Apr—z .
Et le déplacement radial u au bord de la cavité est :

1+
E

Ou u est le coefficient de Poisson et E est le module élastique du sol.

u(ap) = Ap ag (2.8)



On note aussi que :

% 2.9
o, — og| = 2Ap(ﬁ) (2.9)

Le comportement plastique se rencontre, premiérement, au niveau de la surface du forage lorsque

la pression interne appliquée atteint la valeur p,+Su. A ce moment 13, le rayon du forage est :

1+
a, +u(ay) = TMaOSu + ag (2.10)

Lorsque la pression interne excéde po+Su, un anneau plastique s’étend autour du forage entre les
rayons r=aet r=R (R étant le rayon plastique) qui sont tous les deux fonctions de p et qui ne

sont pas encore définis a ce stade.

La contrainte radiale, dans ce cas, est définie ainsi :

r
oy =p—25uln(a) (2.11)

Et entre la région élastique et la région plastique, la contrainte radiale et le déplacement radial a

r =R sont:

R
Or=R =p—25uln(z) (2.12)

1 R
u(R)=$R(p—ZSuln(a>—po) (2.13)

L’essai étant non-drainé, le volume entre a et R demeure invariable et est égal a m(R*- a*) pour
une unité de hauteur. On en déduit alors la relation entre le rayon a de la cavité et la pression

appliquée p qui s’écrit comme suit :

2

a") - —a‘z)pol (2.14)

E
= p, + Su + Sul (—) 1-—
P=PoToU un[ 2(1+ w)Su < a? a? Su



La théorie du pressiométre pour les agiles en condition non-drainée suit, donc, trois étapes :

e FEtapel:0<p<p,

AV 2p(1+ )

= 2.15

V) étant le volume initial et AV étant I’augmentation du volume.

o Etape2:p,<p <po+Su
AV 2p(1+ )
Vo  E

e FEtape3:p,+Su<p

(2.16)

p =po+Su+Suln [(ﬁ%)—((l——)—)] (2.17)

V étant V(+AV, la pression limite py. correspond a la formule suivante :

pL=po+Su[l+In ] (2.17)

a5

Cette formule de pression limite py rejoint le résultat de Bishop et al. (1945).

Ces résultats d’essais effectués sur 1’argile de Londres ont été présentés sous forme de courbes
liant la pression limite en fonction de la déformation volumique. La phase plastique de cette

argile est a peu pres linéaire et la cohésion non-drainée Su est graphiquement obtenue telle que :

Sy = PL — Po
N 1+ln< Ey ) (2.18)
25u(1l + )

Ou, po est la pression horizontale des terres au repos, pr est la pression limite pressiométrique, et

En est le module pressiométrique.
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La théorie de Gibson et Anderson (1961) a été généralisée par Ladanyi (1972), Palmer (1972) et
Baguelin et al. (1972), sans aucune hypothese préalable sur la loi du comportement du sol et a
permis de déterminer la relation non-drainée entre les contraintes et les déformations en se basant

sur la courbe pressiométrique.

Palmer (1972) a suggéré une procédure d’interprétation des résultats de 1’essai au pressiométre, et
ainsi qu’une méthode graphique de déduction de la relation contrainte-déformation dans le cas
d’une argile saturée dans le domaine non-drainé. En effet, cet auteur a défini la contrainte de
Cauchy ¢(ey) comme étant la différence entre les contraintes effectives circonférentielle ¢’y et
radiale ¢’; et a pu alors déduire 1’expression de cette contrainte en fonction de la déformation

volumique AV/V. (Equation (2.19))

d
d(n) =2 d id

log@V/ V)] @19)

Y étant la pression appliquée au bord de la cavité cylindrique, et y; étant le déplacement radial au

bord de la cavité:

y=1—-Aav/wv)2 -1 (2.20)

La différence de contraintes, ¢, nécessaire pour générer une extension, nommeée «e», est par
conséquent égale au double du gradient de la courbe de y (pression mesurée par la cellule en

fonction du log(AV/V)).

Palmer (1972) a aussi utilisé les résultats de 1’essai au pressiometre afin de définir le module de

cisaillement G :

1d
= E[d_j)l]yl:o = [’l”()ﬁ)]yl:o (2.21)

Les résultats de la théorie de Palmer (1972) ont été utilisés pour la réinterprétation des résultats

de Gibson et Anderson (1961) appliqués a 1’argile de Londres.
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Ladanyi (1972) a trouvé un résultat trés similaire a celui de Palmer (1972), puisqu’il a réussi a
exprimer la résistance moyenne, ou encore le déviateur moyen, q;;+; mobilisée en cisaillement en
fonction du logarithme de la déformation volumique. II est a noter que Ladanyi (1972) a supposé
que I’expansion d’une cavité cylindrique est représentée par un assemblage de plusieurs cylindres
plastiques centrés par rapport a I’axe de la cavité. Chaque cylindre a un rayon interne r; et externe

1i+1 et subit des contraintes radiales (o, , 61i+1) et des contraintes tangentielles (Gg; , Gpi+1), SOIt,

Pi-Di+1
AV AV
[Inp)i = ()i |

(0r — 00)iiv1 = Gii+1 = 2 (2.22)

pi et pi+1 étant deux pressions successives au bord interne de la cavité.(cf. Figure 2.3), et (c,); ;11 est

la contrainte moyenne radiale dans un cylindre dont le rayon interne est r; et le rayon externe est r;;.

Q= 0~y

1 i A A

Figure2.3: Courbe contrainte-déformation effective et assumée dans le cas d’un
assemblage de cylindres, selon Ladanyi(1972).
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2.3 Essai d’expansion au cylindre creux

L’essai au cylindre creux consiste a appliquer une contrainte croissante p; a I’intérieur du cylindre
et une contrainte extérieure p. constante. Ceci géneére une contrainte circonférentielle oy qui

correspond a la résistance en traction, dés qu’elle devient négative. (cf. la Figure 2.4)

Cet essai a plusieurs avantages puisque, contrairement a I’essai triaxial standard, il permet de
mesurer avec précision les déformations de la paroi interne de 1’échantillon tout en contrélant les
pressions intérieures, extérieures et axiales. Cependant, le taillage de 1’échantillon en forme de
cylindre creux, ainsi que la non-uniformité de la distribution des contraintes a travers le cylindre,

rendent cet essai moins populaire.

. P P

mini

/ «

Figure2.4: Etat des contraintes dans un essai d’expansion de cylindre
Creux.
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Malhotra et Zoldners (1967) ont été parmi les premiers a avoir mesuré la résistance d’un matériau
par le biais de I’essai du cylindre creux. Leur étude consistait a mesurer la résistance a la traction
du béton et la comparer avec les résultats obtenus lors d’autres essais. Pour ce faire, ils ont utilisé
un échantillon de 3.8 cm de hauteur, 3.8 cm d’épaisseur et de 15.24 cm de diamétre intérieur. Ces
auteurs ont trouvé que la résistance obtenue par cet essai est légérement supérieure a celle

obtenue par 1’essai brésilien et elle est inférieure a celle obtenue par 1’essai de flexion.

Une application de cet essai pour la mesure de la résistance a la traction d’un sol eut lieu lors de
I’étude menée par Al-Hussaini (1981). Ce dernier, apres avoir effectué des essais sur des argiles
avec différents indices de plasticité, a défini la résistance a la traction comme étant la contrainte
circonférentielle 6y au rayon moyen r,, au moment de la rupture. Le rayon moyen ry, correspond a

celui défini par Hvorslev et Kaufman (1952) ainsi :

r —
™32 —1f (2.23)

Al-Hussaini a ainsi étudié le comportement non-linéaire élastique du sol, et ce, en utilisant

plusieurs types de sols.

Dakpo (1993) a mis au point un appareil de mesure de la résistance en traction sur cylindre creux.
Lors de cette étude, une nouvelle méthode de taillage des specimens a été proposée, a savoir la
méthode d’électro-osmose qui sera détaillée dans le chapitre 4. Le contrdle de I’essai et
I’acquisition des données furent effectués grace aux programmes informatiques développés a cet
effet. Les échantillons avaient une hauteur de 100 mm, un rayon intérieur de 25 mm et un rayon

extérieur de 50 mm.

Abba (1993), se basant sur le méme appareil développé par Dakpo (1993), a effectué plusieurs
essais sur 1’argile de St-Hilaire afin de confirmer 1’existence d’une limite de contrainte, a partir
de laquelle, la rupture du sol se fait en cisaillement et non en traction. La procédure de ces essais

sera plus détaillée au chapitre 4.
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CHAPITRE 3
LES THEORIES D’INTERPRETATION

Nous allons présenter dans ce chapitre, les différentes approches théoriques qui ont traité du

probléme de I’expansion du cylindre creux dans le cas d’une argile saturée.

Cependant, quelques hypothéses sont a admettre pour les théories citées ci-dessous. En effet

I’expansion, dont les déformations sont planes, est réalisée en condition non drainée dans un sol

homogene et isotrope.

L’application des pressions interne p; et externe p. sur 1’échantillon de hauteur H et de rayons

interne 1; et externe r. génere les contraintes axiale 6, radiale o, et tangentielle 6o. Ceci engendre

ainsi les déformations axiale ¢, radiale g, et circonférenticlle . (cf. Figure 3.1).

I1 est a noter que dans les essais qui nous intéressent, la torsion n’est pas prise en compte

b)

a) E

e plastigue

e -
St fif= TJ“*‘I

r:z{a_n‘?que

e L i
|
e e |
II B _ II Pe
| M |
| Ted %z | <=1
le==8, 7 II
W
il S |

Figure 3.1: a) Etat des contraintes principales dans un élément de volume ;
b) Déformation d’un élément de volume proche d’une cavité cylindrique.
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De plus, I’application des pressions interne et externe génere des distributions de déformations et
de contraintes qui sont fonction de la loi du comportement du matériau étudié, selon Hight (1983)

et Wijewckreme et Vaid (1991).

3.1 Distribution des déformations

Dans un essai d’expansion au cylindre creux, les conditions de chargement sont indépendantes de

I’axe z, ce qui signifie que les déformations &, et gy sont indépendantes de la coordonnée z.

On note, en général, les équations cinématiques suivantes :

9
g, = % 3.1)
10
£ = ¥+ . % (3.2)
9
g, = % (3.3)

ou vy, Ve, €t y, sont les déplacements radial, tangentiel et axial d’un point par rapport a son état

initial.
Du fait de la symétrie de révolution de 1’échantillon, le déplacement tangentiel yg est nul.
D’ou,

£g = = (3.4)

I1 est a noter que I’on admet que les plans transversaux du cylindre restent plans tout au long de
I’essai d’expansion. Ce qui signifie que le déplacement y, reste uniforme par rapport au plan
transversal pour une pression interne p; donnée. Par conséquent, la déformation axiale &, est

constante.
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Du fait de I’incompressibilit¢é du matériau, ainsi que la constance du volume de I’échantillon

durant I’essai, on peut dire que :

g+ g, 1+ =0

Ainsi, on peut écrire :

d
I + Dr _ cste par rapportar

T ar

En dérivant par rapport a r, on obtient :

d*y, ldy, o _
dr? r dr

r2

La solution de cette équation du deuxiéme degré s’écrit, ainsi :

B
yr=Ar+7
d’ou,
B
& = A_T_Z
89:A+T_2

g, = —(eg+¢&)= —24

ou A, et B sont des constantes par rapport a r.

Il est a savoir que lorsque r tend vers r;, le déplacement est

B
Yri:Ari + T'_Z

L

(3.5)

(3.6)

(3.7)

(3.8)

(3.9)
(3.10)

(3.11)

(3.12)
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Et lorsque r tend vers r., le déplacement est :

Yre- AT, + = (3.13)

e

En appliquant quelques opérations linéaires sur les équations (3.12) et (3.13), on arrive a

identifier les constantes A et B ainsi :

2 2
_ YriTi — Yrele

A 3 T'e3 (3.14)
l
B = TeYri — Tidre (3_15)
S _ TN
2T T2

Il est a noter que dans le cas ou I’on interdit les déplacements verticaux et du fait de
I’incompressibilité du matériau en petites déformations :

&+ & =0 (3.16)

Ce qui implique en remplagant cette équation dans les équations (3.1) et (3.2) , I’expression
suivante :

d%+&=0 (3.17)
dr r

On en déduit, alors, que :

1Y (3.18)
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3.2 Distribution des contraintes

L’¢étude classique de la distribution des contraintes dans un échantillon de cylindre creux se base
sur deux théories d’analyse de comportement, a savoir la loi de comportement linéaire élastique

et la loi de comportement élastique parfaitement plastique.

Cette partie traitera des différentes formules expliquant la distribution des contraintes totales et

effectives d’apres ces deux lois de comportement en déformation plane.

3.2.1 Comportement linéaire ¢lastique

L’équation d’équilibre radial s’écrit,

or r

o; et op étant les contraintes principales dans les directions radiale et circonférentielle, et r étant

le rayon décrivant la position initiale d’un point quelconque par rapport au centre interne.

En intégrant I’équation (3.19), on peut déterminer les contraintes radiale o, et tangentielle 6y qui
s’écrivent ainsi :

B

or=A+= (3.20)
B

Op =A—73 (3.21)

(3.22)
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ou,
A= Pt — pitt (3.23)
12 —r?
_ 218 (pi — Pe) (3.24)
12 —r?

Les contraintes o, 0y et 6, sont les contraintes moyennes calculées au rayon équivalent rp,, défini a
I’équation (2.5).

I1 est a noter que, dans le but d’étudier la distribution et 1’évolution des contraintes interstitielles,
il est important d’exprimer les équations d’¢élasticité en fonction des incréments des contraintes

effectives.

Les incréments de contraintes radiale, circonférentielle, et axiale sont donnés par les équations

suivantes :

Aoy = (2 —rP)r? B r2 —1r? (3.25)

Aoy = — - 2 (3.26)

12 =17 (3.27)

ou Ap est ’incrément de la pression interne et est égal a pi-pe.
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On en déduit alors 1’expression des incréments des contraintes effectives ainsi que la surpression

interstitielle Au :

) . Apr#vd
Ao r= —Ao 6 — T'ez _ _riz (328)
Ao’z =0 (3.29)
Apr
My = ———
12 =1/ (3.30)

On remarque que la pression totale axiale est égale a la surpression interstitielle générée lors de

I’expansion.

3.2.2 Comportement élastique parfaitement plastique-Critere de Tresca

On admet, ici, I’hypothese de petites déformations.

L’expansion d’un cylindre creux se fait en plusieurs étapes. En effet, au début de 1’essai, le
comportement du sol suit la loi linéaire élastique jusqu’a ce que le critere de Tresca soit atteint a
savoir lorsque Ao, — Agy = 2S5,,; ou S, est la résistance au cisaillement non drainée du sol étudié.

Dés lors, la plastification commence au bord interne de la cavité et s’étend vers I’extérieur.

L’incrément de la pression interne p qui correspond a I’apparition de la plastification est définie :

rf
ap = S,(1-2% 3.31)
re

Tant que le rayon plastique 1, n’a pas atteint le rayon externe r., I’échantillon aura deux zones de
comportement distinctes, a savoir une zone de comportement linéaire €lastique et une zone de

comportement ¢élastique parfaitement plastique.



Le rayon plastique r,, s’écrit sous la forme :

GAV
T'p 2577’}

G étant le module de résistance en cisaillement.

Cette équation peut s’écrire ¢galement ainsi :

G
ry = g [(r; + yr)? — 17]

On va distinguer les deux zones de calculs :
e La zone linéaire élastique : v, <r <,

Les contraintes totales s’écrivent :

2 2
T T
_ p Tp
Ao, = Su(Z ——5
re
2 2
r
p
Aog = =Su(Z+—=
re
2
N
p
Ao, = S, 2
re

Les contraintes effectives prennent la forme suivante :
A I __ A !/ — S sz
Or=—00¢9g =9y
r
Et la surpression interstitielle est, ainsi, égale a :
2
i

2

u= —35,

(3.32)

(3.33)

(3.34)

(3.35)

(3.36)

(3.37)

(3.38)
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Par conséquent, on peut dire que la surpression interstitielle a une valeur unique pour chaque

pression interne p; donnée dans la zone élastique.
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e Lazone plastique : r; <r <r,

Dans la zone plastique, les contraintes totales et la surpression interstitielle suivent la distribution

suivante :

2

bo, = 25,1 (2) +5,(1 - 7 (3.39)
T'p rpz

Aoy = 25, In(2) =5, (1+5 (3.40)
e

Ao, =u = 28 1n(r—”)—5 i
z AN Y2 (3.41)

Les contraintes effectives sont constantes dans la zone plastique :
Ac', = —Ac'y = S, (3.42)

Ao’z =0 (3.43)

3.3 Consolidation autour d’une cavité cylindrique

La consolidation dans les sols saturés a fait 1’objet de plusieurs études antérieures, qui se sont
servies de différentes approches selon la nature du probléme posé. En effet, ces approches se
basent sur deux théories, a savoir la théorie non couplée de Terzaghi (1923) et Rendulic (1936),
et la théorie couplée de Biot (1941). Dans le présent travail, on se limitera a détailler la premiére
théorie puisque la théorie couplée se réduit a la premiere dans le cas de déplacements

irrotationnels (cas de notre étude).
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Cette théorie, non couplée, traite la variation des pressions interstitielles en supposant en tout
point une contrainte totale moyenne constante dans le temps. L’équation pour 1’eau interstitielle
est, absolument, indépendante du comportement des contraintes totales dans le sol et s’écrit,

alors, ainsi :

9
a_’: — .V (3.44)

Ek  (1-p)
Yw (A+u)(1-2u)

du sol étudiée, k étant le coefficient de perméabilité du sol, y,, étant le poids volumique de I’eau

ouC, = est le coefficient de consolidation radiale, E étant le module élastique

interstitielle, et u le coefficient de Poisson du squelette.

La méthode la plus commune pour résoudre 1’équation (3.44) est la méthode des différences

finies (Banerjee,1970).

La distribution de la surpression interstitielle, ainsi retenue par la plupart des auteurs est celle due
a ’expansion d’une cavité dans un sol élastique parfaitement plastique avec le critére de Tresca.
Cette distribution prend la forme logarithmique décrite par le systeme d’équations suivantes ( cf.

Figure 3.2) :
up =28, Int r<r<m, (3.46)

Uy =0,n<r (3.47)
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Figure 3.2: Distribution de la surpression initiale u,.

Nahra et Frank (1986) ont réalisé des essais expérimentaux dans le but de vérifier la démarche de
Randolph et Wroth (1979) proposant une solution analytique de la consolidation linéaire et
affirmant que la consolidation dans un sol écrouissable autour d’une cavité cylindrique peut étre
approchée par cette solution. Les résultats ont montré que 1’usage de la solution analytique de la
consolidation linéaire autour d’une cavité cylindrique est applicable au cas d’une consolidation

en modele de «Cam-Clay modifié» et que la marge d’erreur reste négligeable.

Nahra et Frank(1986) ont aussi réalis¢é une étude numérique d’expansion cylindrique et de
consolidation, par la méthode des ¢léments finis pour deux modéeles de comportement du sol, a
savoir le modéle élastique-parfaitement plastique avec le critere de Tresca et le modele
écrouissable «Cam-Clay Modifié». Ils ont considéré un flux de I’eau purement radial, et ce, dans
le but d’analyser I’influence de la perméabilité k sur les courbes d’expansion. Il s’est alors avéré
que la loi de cisaillement non drainée n’est pas altérée par ce parametre. Cependant, les courbes
de surpressions interstitielles en fonction de la déformation sont nettement différentes. Par
ailleurs, la détermination du coefficient de consolidation est perturbée par la perméabilité. En
effet, le coefficient de consolidation calculé sera d’autant plus petit que la perméabilité est grande
ou que I’expansion est lente. Cependant, I’erreur calculée ne dépasse pas ’ordre des erreurs
rencontrées dans la pratique lors de la détermination du coefficient de consolidation et la solution
analytique de la consolidation linéaire autour d’une cavité cylindrique demeure applicable. La
vérification des résultats qui a été effectuée sur des calculs simples en comparant les résultats

obtenus avec les solutions analytiques connues, s’est avérée satisfaisante.
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Les auteurs estiment que le modéle du sol influe peu sur le processus de redistribution et de
dissipation de la pression de I’eau interstitielle. Divers abaques basés sur les équations de la
consolidation linéaire ont été proposés par plusieurs auteurs, a savoir Randolph et Wroth (1979),
et Torstensson (1977), et ce, dans le but de mieux décrire la variation des surpressions
interstitielles dans le temps au bord de la cavité et de déterminer les valeurs du facteur de temps,
notamment Tsy ou Ty, en fonction des surpressions générées durant 1I’expansion. En effet, Tso et

Tog sont les facteurs de temps, respectivement, pour 50% et 90% de dissipation.

On définit le facteur de temps qui est un parameétre adimensionnel :

T=-" (3.48)

Randolph et Wroth (1979) ont résolu 1’équation (3.44) et ont proposé une solution u(r,t) sous

forme d’une somme infinie de fonctions cylindriques de Bessel, a savoir :

" = z B,e=%tCo (A, 7) (3.49)
n=1
. . s , u(ro,t) Crt .
Les courbes de consolidation ont été proposées sous forme de — = f(ln (7)) pour diverses
u 0

valeurs de G/S, 1l est a noter que les abaques montrent que, indépendamment de la valeur G/S,,

. . .t t .
toutes les courbes passent par deux points communs a savoir —= 0 et —= 1, (cf. Figure 3.3).
90 90
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Figure 3.3:Variation des surpressions interstitielles au bord de la cavité avec le temps,
d’aprés Randolph et Wroth (1979).

Torstensson (1977), quant a lui, a résolu 1I’équation (3.44) en se basant sur la méthode des

Tt
2
7o

s ) , , it c .
différences finies et présente ses résultats sous la forme % =f (Ln( )) pour plusieurs
max

valeurs d’E/Su, dans le cas d’une cavité sphérique et cylindrique tel qu’illustré dans la figure 3.4.

10
8 gl
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08 )
o L [
i |
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nme lostor Tz et/7R h :
R = rodius of pore presuse probe time foctor Tz ct/R?

¢ = coeffiiant of tonsolidation R =radius of peee pressure probe

¢ =coefticient of consolidotion

Figure 3.4:Variation des surpressions interstitielles au bord de la cavité a) sphérique
b) cylindrique, selon Torstensson (1977).
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3.4 Obtention de la fonction de cisaillement

Dans cette partie, on va aborder deux procédures qui permettent de tracer la courbe contrainte-
déformation a partir de la courbe d’expansion d’un cylindre creux, et ce, dans le but de
déterminer le module de cisaillement G et la cohésion non drainée Su du sol. La premicre
procédure nécessite d’assumer les valeurs des propriétés du sol élastique parfaitement plastique,
alors que la seconde ne nécessite aucune connaissance préalable des propriétés constitutives du

sol.

3.4.1 Cas d’un sol élasto-plastique

En se basant sur la théorie de Baguelin et al. (1973) appropriée au domaine infini, Juran et
Bensaid (1987) ont développé une démarche théorique qui permet de dériver la courbe
d’expansion afin de déterminer les parametres G et Su d’un sol élastique parfaitement plastique.
Cette démarche s’applique au cas d’un sol isotrope, homogene, élasto-plastique en conditions

non-drainées et en déformation plane.

La contrainte de cisaillement dans cette démarche a ét¢é nommée «contrainte de cisaillement
apparente T,pp», €t ce, dans le but de la différencier de la contrainte de cisaillement réelle t. Cette
approximation de la courbe contrainte-déformation est loin d’étre plausible, mais permet tout de

méme d’obtenir des valeurs de G et Su d’un sol ¢élastique parfaitement plastique.

Comme expliqué dans le chapitre sur la distribution des contraintes, et vu que le sol élastique
parfaitement plastique connait deux phases de comportements lors d’une expansion, 1’équation de

la contrainte de cisaillement apparente durant la phase élastique prend la forme :

2
T
Tapp = 2G&, (1 — é) (3.50)
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Et durant la phase plastique :

=S,({1-2 Ei =S 1—ﬁ 3.51
Tapp = u nguT'ez = Su( rez) (3.51)

Les équations (3.50) et (3.51) définissent la courbe t,,, = f(e;) de la figure 3.5. Cette courbe
démontre que 1’on peut déduire graphiquement les valeurs de G et de S, dans le cas d’un sol
¢lastique parfaitement plastique. Cependant, cette hypothése reste idéalisée vu que le

comportement du sol est loin de suivre cette loi de comportement.

Copo

Su

2
ri

Figure 3.5: Fonction de cisaillement apparente, selon Juran et Bensaid (1987).
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3.4.2 Cas général : Silvestri (1998) basé sur Nadai (1950)

Cette démarche s’applique aux grandes déformations, petites déformations et déformations

naturelles, sans hypothése requise vis-a-vis les lois constitutives du matériau étudié.

D’apres I’équation d’équilibre, on peut écrire :

L do,
dr’

= 09— 0, =27 (3.52)

ou, 1’ est le rayon apres expansion, o, la contrainte radiale et t est la contrainte de cisaillement

principale.

On peut noter alors que :

T (3.53)

En définissant y comme étant la déformation angulaire principale :

)
r
y = ln(r—z) (3.54)
On écrit la contrainte radiale:
B Y dy
0, = —Jy m (3.55)
Et la pression interne p; :
_ Yri Td'y
pbi = jy —(eV S (3.56)

En dérivant cette équation, on obtient la fonction de cisaillement :
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dp q
= a0~ Dyt o e (3.57)

sachant que 7,; et 7, sont les contraintes de cisaillement interne et externe, respectivement, et q

et B sont définis ainsi :

2
T
=L 3.58
1= (3.58)
2
B = % (3.59)
e

ou r’; est le rayon interne apres déformations.

L’équation (3.57) peut étre aussi appliquée dans le domaine infini. Dans ce cas, on obtient la
méme équation développée par Baguelin et al. (1972), Ladanyi (1972) et Palmer (1972),qui serait

applicable pour une expansion plane non-drainée d’un pressiométre dans un sol argileux.

Pour conclure, la théorie de Silvestri (1998) démontre que 1’allure de la courbe contrainte-

déformation est dépendante de la géométrie du cylindre creux.
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CHAPITRE 4
LES ESSAIS EXPERIMENTAUX

Les essais d’expansion ont fait I’objet de plusieurs recherches, surtout dans le milieu infini,
puisque ceux-ci sont utilisés pour simuler les essais pressiométriques in-situ. Peu a peu,
I’apparition du cylindre creux en expansion a vu le jour suite aux essais effectués a charge
controlée ou a déplacement controlé par Ali (1987), et Anderson et al. (1987) et (1988). Ces
auteurs ont effectué¢ des essais sur des argiles normalement consolidées. Les rayons, interne et
externe de I’échantillon ont été choisis de 1.25 et 7.5 cm respectivement, de telle sorte a mieux

simuler ’essai pressiométrique. Par ailleurs, le drainage a été permis au bord extérieur du

cylindre creux durant I’essai.

Les résultats de ces essais ont été interprétés selon les théories des milieux infinis. La pression
interstitielle a été mesurée a I’aide d’aiguilles enfoncées verticalement dans I’échantillon a des

distances de 3 et 5.5 cm du bord interne de la cavité.

Lors des essais a charge controlée, les incréments furent de 10 et 30 kPa avec une attente variant
de 15 secondes a 2 minutes entre chaque incrément. Quant a la vitesse d’expansion des essais a

déplacement controlé, celle-ci a varié entre 0.2%/min et 4%/min.

Les résultats démontrérent que, méme pour un temps d’arrét inférieur a 30 secondes la pression
interstitielle subit une dissipation due, au phénoméne de fluage et a une consolidation locale
autour de la cavité, selon les comparaisons effectuées avec le programme numérique d’éléments

finis.
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4.1 Essais de Juran et BenSaid (1987)

Dans cette étude, les échantillons ont été choisis de telle sorte que les rayons interne et externe
soient respectivement de 1 et 5 cm. La cellule est dotée d’un équipement permettant I’application
de trois contraintes indépendantes, a savoir la contrainte axiale c,, la pression radiale de la cavité
o. et la contrainte de confinement radiale o,. La cellule est équipée de trois pierres poreuses
installées en bas de la cellule a 16, 30 et 44 mm du centre du cylindre (Figure 4.1). Plusieurs

essais ont été effectués avant de ne sélectionner le rapport H/D optimal qui fut de 1,4.

Parous Stone

Porous
Stone .}

PVEC,

Section. A A

. I\—ﬂnnulor Speciman

Back Pressure

3 Fore Woter Pressure
Transducers

Figure 4.1: L équipement de 1’essai d’expansion par Juran et Bensaid (1987).

Le sol étudi¢ est une argile silteuse dont la plasticité est faible, avec un indice de plasticité
I,= 14%. Afin de préparer des échantillons saturés, avec des propriétés homogenes, et
normalement consolidés, quelques démarches doivent étre respectées. Il faut consolider les
échantillons sous une pression de 100 ou 150 kPa selon I’essai. Ensuite, 1’échantillon est placé
dans la cellule entre les membranes, interne et externe, avant de n’étre saturé et reconsolidé
isotropiquement, ou 6, = 6, = 6, = po. Enfin, I’essai d’expansion non drainé a charge controlée
est lancé avec un incrément de pression de 20 kPa et un temps de chargement de 120s. Les
contraintes axiales et radiales sont gardées constantes durant I’essai. La figure 4.2 illustre la
forme typique des échantillons apres la rupture lors des essais menés par Juran et Bensaid

(1987).
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Figure 4.2: Echantillons de cavités en expansion avant et aprés la rupture, d’aprés Juran et

Bensaid(1987).

La figure 4.3 illustre des résultats typiques que 1’on a obtenus lors d’un essai d’expansion non

drainé. On a, ici, la courbe d’expansion ainsi que les courbes de la surpression interstitielle.

& R (kPal

Initigl_State
of Stress
Ty = 356 kPa

Opaly: 250 kPo

woel 4 et

Figure 4.3: Courbe contrainte-déformation par Juran et Bensaid(1987).
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Les mesures des pressions interstitielles ont servi a déterminer le coefficient de Henkel a et a
tracer les cheminements des contraintes effectives dans le plan (p’-q’).Les contraintes totales
radiales et tangentielles ont été calculées en considérant un comportement du sol élastique

parfaitement plastique avec le critére de Tresca.

La consolidation a été réalisée sous une pression o, constante. En analysant la dissipation de la
pression interstitielle, et en utilisant 1’équation de Terzaghi, le coefficient de consolidation radial

C; et la perméabilité radiale ont été déterminés expérimentalement (cf. équation 3.44).

La méthode standard a tendance a surestimer le gradient de la pression d’eau initiale et ainsi

surestimer la valeur du coefficient de consolidation au bord interne de la cavité.

4.2 Essais de Dakpo (1993) et Abba (1993)

L’équipement complet est constitué¢ de divers outils pour le taillage des cylindres creux, une
cellule triaxiale, dont le modele est celui de Bishop et Wesley(1975) modifié, quatre controleurs

de pression-volume du type G.D.S. et un micro-ordinateur pour les instructions (cf. Figure 4.5).

. Axial screw
adjustment

Cell chamb,
: Z & Top cap
Top cap z F Y
. sl Top adapter
Specimen o £b
Pedestal Internal
membrane
— Pore pressure 25| Hollow
= Cell pressure specimen
Bellofram seal — Ellrrbmll
membrane
Hollow {;g;gggl
Linear bearing ~ SCreW stone
< Conical 2
£ - Bellofram seal adapler - R 5-:!;?;«:
— Lower pressure  Internal —|
chamber pressure ; ) —— Pedestal

Figure 4.5: La cellule de Bishop et Wesley(1975).
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L’¢étude porta sur les argiles saturées de St-Hilaire. Les sols de ce site sont des dépots marins de
la mer de Champlain. Les caractéristiques géotechniques de cette argile ont fait I’objet de
plusieurs études au sein du laboratoire géotechnique de I’Ecole Polytechnique de Montréal et sont

résumées dans le tableau ci-dessous.

Tableau 4.1: Les caractéristiques de 1’argile de St-Hilaire, selon Abba(1993).

Limite de liquidité (WL) 53.6%
Limite de plasticité (WP) 23.4%
Teneur en eau naturelle(W) 75.7%
Indice de plasticité (IP) 30.3%
Poids spécifique des grains(Dv) 2.74
Densité relative(Y) 15.1 kN/m’
Indice des vides(eg) 2.17
Indice de recompression(C,) 0.029
Indice de compression(C,) 2.348
Coefficient de consolidation (Bishop)(C,) 1.52*10” cm?/sec
Contrainte de préconsolidation (o',) 59kPa
Degré de surconsolidation (OCR) 1.88
Résistance au cisaillement intact-Cone suédois (Cyint) 16.5 kPa
Résistance au cisaillement remaniée-Cone suédois (C, rem) 0.67 kPa
Résistance au cisaillement -Compression simple (C,=q./2) 21.16 kPa
Angle de frottement effectif-Triaxial CIU (¢') 33°

Les échantillons ont été taillés avec le principe de 1’¢lectro-osmose. Cette méthode consiste a
faire passer un courant électrique entre la borne positive au centre de 1’échantillon et la borne
négative liée a 1’¢lément coupant. Celui-ci attire, ainsi, les ions positifs des molécules d’eau, ce

qui le fait glisser facilement.

L’échantillon cylindrique creux a un diametre externe de 10cm, une €paisseur de 2.5 cm et une
hauteur de 10 cm. Des bandes de papier filtre de 5 mm ont été placées autour de I’échantillon
pour optimiser le drainage latéral lors de la phase de consolidation initiale. L’échantillon a été
recouvert des membranes intérieure et extérieure et les pierres poreuses ont permis la mesure de

la pression de I’eau (cf. Figure 4.5).
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Figure 4.5: Géométrie de I’échantillon utilisé par Abba (1993).

La saturation du sol a été faite par contre-pression. Les membranes interne et externe appliquaient
la méme pression variant jusqu’a ce que le coefficient de Skempton B atteigne la valeur 1, avec B
= Au/Ac. Des lors, I’échantillon était consolidé isotropiquement jusqu’a ce que G, = 6y =Gg =
po, O, o, est la contrainte axiale, o, est la contrainte radiale, oy est la contrainte tangentielle et pg

est la contrainte de pré-consolidation.

Le cisaillement du specimen a été effectué en augmentant la pression interne p; et en gardant la
pression externe p. constante, les deux pressions étant égales au début de 1’essai. La variation de
la pression interstitielle et les volumes d’eau entrant et sortant ont été calculés tout au long de

I’essai.

Les pressions de confinement furent de 5, 30, 60, 80, et 100 kPa, ce qui signifie que les essais ont
eu lieu dans les domaines normalement consolidé et surconsolidé. Il est a noter que chaque essai
a été répéte trois fois. La durée de chaque essai s’¢talait de 2 a 3 heures avec un incrément de

déformation volumétrique variant de 0.081 a 0.054%/min.

Abba (1993), dans son étude, a considéré deux comportements du sol, a savoir un comportement
linéaire é€lastique et un comportement ¢lastique parfaitement plastique. La rupture est supposée
atteinte lorsque 1’expansion atteint la pression limite. Cette définition de la rupture est inexacte

mais a donné une bonne approximation dans le calcul de la résistance a la traction variant entre
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10 kPa et 14 kPa. En effet, la résistance a la traction correspond a la contrainte tangentielle o

générée au rayon 1, au moment de la rupture.

Le critére de rupture de I’argile de St-Hilaire suit celui de Griffith et le passage de la zone de

traction a la zone de compression est discontinu.

Les courbes d’expansion (cf. paragraphe 7.4) ont été tracées a partir des résultats des essais
expérimentaux effectués par Abba (1993), et ce en se basant sur la théorie de Silvestri (1998)

issue de Nadai (1950).(cf. au paragraphe 3.3.2)

Le tableau suivant récapitule les résistances au cisaillement ainsi que les modules de cisaillement

de I’argile de Saint-Hilaire pour différentes contraintes de consolidation trouvés par Abba (1993).

Tableau 4.2: Les paramétres non drainés de la résistance au cisaillement

Pression de consolidation

pi (kPa) Su (kPa) Su/G G(kPa)
5 15,00 0,00885 1695
30 16,61 0,00528 3146
40 17,54 0,00765 2293
60 21,76 0,00656 3317
80 29,63 0,00693 4276
100 32,90 0,00584 5634

Ces valeurs vont étre utilisées lors de la partie modélisation qui sera détaillée au chapitre 6.
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CHAPITRE 5
SOL ECROUISSABLE, MODELE DE CAM-CLAY MODIFIE

La littérature montre que plusieurs auteurs admettent que le sol suit un comportement élastique-
parfaitement plastique vu qu’une solution analytique existe depuis longtemps, cependant, cette

loi de comportement a quelques points faibles a souligner.

En effet, lors de ’analyse de 1’expansion d’une cavité dans le domaine ¢élasto-plastique, les
déformations plastiques sont négligées, ce qui fausse les valeurs des contraintes obtenues, et la

variation de la rigidité du sol en fonction de I’histoire des contraintes n’est pas prise en compte.

Il est, alors, plus adéquat de supposer un sol dont le comportement est €lastique-plastique
écrouissable, a savoir, dont le comportement suit le modéle de Cam-Clay Modifié. Ce mod¢le est
supposé améliorer les résultats en corrigeant les probleémes cités auparavant. De plus, il est a
noter que cette loi de comportement apporte trois avantages puisqu’elle tient compte du
comportement non linéaire du sol, considére I’histoire de chargement du sol par la contrainte de
préconsolidation, et qu’aucune restriction n’est supposée vis-a-vis la contrainte effective

moyenne.

Ce modéle a ét¢ développé dans un premier temps a I’Universit¢é de Cambridge par
Roscoe et al. (1963). Cette premicre version du modele de Cam-Clay a été améliorée par Burland

en 1965 pour donner ensuite la version du modéle de Cam-Clay révisé en 1967.

Tout comme la version originale, les versions modifiée et révisée-modifiée de ce modele reposent
sur les concepts d'état limite et d'état critique, dans lesquels 1'évolution des déformations est
analysée en termes de transfert d'énergie dont la dissipation se fait par frottement. Les
déformations se composent de déformations volumiques réversibles et irréversibles et de

déformations de cisaillement irréversibles.

Dans I’espace des contraintes, le domaine de comportement €élastique du milieu est limité par une
surface D (correspondant au seuil de plasticité du cas unidimensionnel) définie par f(c)=0, Vo €
D. Cette relation, qui exprime un critere de plasticité, doit étre vérifiée indépendamment du

repere choisi. Elle ne peut donc dépendre que des seuls invariants du tenseur des contraintes.
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En particulier, la frontiére du domaine d’¢lasticité peut étre exprimée dans I’espace R3 des seules
contraintes principales. Dans I’hypothése d’un matériau isotrope, le graphe de f(c) admet dans cet
espace les trois plans bissecteurs comme plans de symétrie, et donc 1’axe (1,1,1) ou trissectrice
comme axe de symétrie ternaire. De méme, le graphe de f(c) dans le plan du déviateur (plan
orthogonal a la trissectrice des axes a I’origine) admet comme axes de symétrie les projections
des axes du repere dans ce méme plan (Figure 5.1).

Enfin, la trace de f(c) dans chacun des trois plans du repére admet pour axe de symétrie la

bissectrice des deux axes contenus dans ce plan.

£
=

Comprassion

Extanzion

Figure 5.1: Modéle Cam Clay dans le plan (p’,q) et dans ’espace des contraintes principales,
Nassreddine (2002)

Les travaux de ’'université de Cambridge (Roscoe et al., 1958) et de I’université Laval a Québec
(Tavenas et Leroueil, 1979) ont permis de préciser la forme de la surface de charge ou Courbe
d’Etat Limite dans le plan (p’, g). Cette forme décrit le systéme d’équations suivant (Figure 5.4):

o,.+adyg+0
p' =—L 39 z (5.1

1
q=q" = |5l(c"r—d'9)?+(0'g—0")*+ (0.~ 0,)’] (-2)
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Surface dEtat Limite

Figure 5.2: Surface d’Etat Limite, Nassreddine (2002).

La Courbe d’Etat Critique (CEC) donne le bord supérieur de la Surface d’Etat Limite. Sur cette
courbe (Figure 5.2), les échantillons ont un comportement de type stable, c’est-a-dire que quelle
que soit I’augmentation de la déformation, 1’état (e, p’, g) n’est pas modifié. Ce seuil est
matérialisé dans le plan (p’, ¢), par la Courbe d’Etat Limite qui a pour fonction f{p’,¢)=0 (figure
5.4).

A Dlintérieur de la Surface d’Etat Limite (SEL), les échantillons présentent un comportement
surconsolidé et les résultats placés a D’extérieur de cette courbe proviennent d’échantillons
normalement consolidés (figure 5.5). Les matériaux se trouvant a I’intérieur de la surface d’état

limite mais au-dessus de la courbe d’état critique C.E.C. sont dans un état instable.
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N

Void Ratio, ¢
~

p'=1un

Inp’

Figure 5.3: Projection de la surface de charge dans le plan (e, In p’), selon Helwany (2007).

Shear Stress, q

Modified Cam Clay
(Yield Curve)

Mean

. eflective
A b |

P2 P stress, p’

Figure 5.4: Projection de la surface de charge dans le plan (p’, q), selon Helwany (2007).
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Il est a noter que la Courbe d’Etat Limite est souvent représentée par ses projections sur les plans
(e, Lnp’) et (p’, q). Les équations de projections sur les deux plans sont (Figure 5.3):

!

e= e, —Ant- (5.3)
P1
q* + M?*p'* = M?*p'p’, (5.4)

e étant I’indice des vide, e étant I’origine de la courbe de consolidation vierge, A étant la pente de
la courbe de consolidation vierge, p;’ la contrainte de référence pour définir 1’origine de la courbe
de consolidation vierge, M la pente de la C.E.C dans le plan (p’, q) et p’. est la contrainte de
préconsolidation effective.

11 est & noter que la pente M de la Courbe d’Etat Critique dans le plan (p’, q) est dépendante de

6 sin ¢/
3—sin ¢’

peut étre assumée égale a sin ¢’ dans le cas d’une déformation plane ayant une rupture selon le

I’angle de frottement effectif ¢’ du sol étudié et est égale a Cependant la valeur de M

critére de Mohr-Coulomb et a v/3 sin ¢’ dans le cas d’une rupture selon le critére de Von-Mises.

\ —Av —Ae
Le paramétre A= —— =
Alnprg Alnprg

qui correspond a la pente de la courbe de consolidation vierge

est, souvent, déterminé expérimentalement a partir de la courbe de la consolidation obtenu a

partir de I’essai triaxial standard puisque A est égale a I’indice de compression Ce.

La contrainte de préconsolidation effective p’c, quant a elle, sert a déterminer la taille de la

surface initiale et est égale a :

>+ 1] (5.5)

ou P’max €t Qmax correspondent aux valeurs maximales atteintes par p’ et ¢, respectivement, durant

toute 1’histoire du sol.
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Lors du déchargement, le comportement ¢élastique du sol étudié est représenté par la courbe de

gonflement décrite par I’équation suivante :

!

e= e — Kan—, (5.6)
P

e« ¢tant la valeur de référence de e qui correspond, sur la ligne de déchargement, a la valeur de

référence p’, et k est la pente de la courbe de gonflement dans le plan (e, In p’).

L’équation (5.4) décrit une famille d’ellipses, ayant toutes la méme forme, passant toutes par
I’origine, et ayant toutes des dimensions controlées par la pression de consolidation isotrope p’.
Le cheminement de contrainte effective (ESP) commence a p’ = p’ a la ligne de consolidation
et se prolonge jusqu’a p’ = p'y, = 274p’, 4 la ligne d’état critique. Le cheminement de contrainte
qui y correspond dans le plan (p’, q) est illustré a la figure 5.4. Le déviateur a la rupture s’écrit

alors :
q'y = Mp', =27"Mp', (5.7)

A étant égal a (4 — k) /A et p’y étant I’état de contraintes effectives initiales

A Pintérieur de cette ellipse, appelée surface d’écoulement initiale, le comportement du sol est
¢lastique. Ce comportement est caractéris€ par le module de déformation volumique K

et le module de cisaillement G définis, respectivement, ainsi :

K = ‘971”' (5.8)
Ip’ ot
G=3<K>(1 21 (5.9)
2(1—-p)

W’ étant le coefficient de Poisson effectifet 9 = 1 + e.
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Il est a noter qu’en dépit de I’invariance du coefficient de Poisson u’, les valeurs de K et G

peuvent varier lors de 1’essai, et ce en fonction de la pression effective p’, ce qui illustre la non-

linéarité du comportement dans la zone élastique.

Les valeurs initiales de K et G sont, alors, égales a :

K:ﬂop’o
K
19 !
3 (%) (1-2u)
G = -
2(1 =)
Yy = Uy — /Unp—,c+ Klnp—,c
P1 Po

(5.10)

(5.11)

(5.12)

L’état initial des contraintes d’une argile surconsolidée se trouve a l’intérieur de la surface

d’écoulement initial. Ceci correspond sur le plan (e, In p’) & un point sur la ligne de

déchargement.

sols normalement
consolidés

plastique

Figure 5.5: Comportements élastique et plastique des sols dans le modéle de Cam Clay.
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Le comportement du sol devient plastique des lors que I’ESP traverse la surface d’écoulement

initial. La forme du cheminement a ét¢ définie par Wood (1990):

P

L

? = (——" (5.13)

n étant le rapport des contrainte égal a %, et n; et p’; étant, respectivement, les valeurs denetp’ a

la surface d’écoulement initial.

Silvestri et Abou-Samra (2008) ont préféré utiliser les formes les plus ““appropriés’ des variables
t” et s’ a la place de q et p’ dans le cas d’une déformation plane, ou t' =t = \7—5 =(0',—0'g)/2
ets'=p = (o', +0'g)/2, et M devient égal a sind’.

Dans ce cas, I’expression de la déformation y pour une coefficient de Poisson effectif i’ constant

est:

_ 2k(1+pu)
V= 31— 2d)

+2K/1{t h‘l(t> ran-1 t }
voM an s'M an (S’M

{(s’i\/l) (1-24)+ 2Atan‘1(# }
(5.14)

Le premier terme de cette équation représente la phase €lastique de la déformation et le deuxieme
terme, quant a lui, représente la phase plastique. La déformation élastique dépend visiblement du
coefficient de Poisson p’ et la déformation plastique s’accroit jusqu’a atteindre 1’infini lorsque

t=t,.
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CHAPITRE 6
SIMULATIONS NUMERIQUES

La présente étude vise a faire la simulation numérique d’un essai d’expansion au cylindre creux
portant sur 1’argile saturée de Saint-Hilaire en admettant un comportement du sol qui suit le
mode¢le de Cam-Clay. Cette simulation numérique a été réalisée dans le domaine non-drainé en
variant le coefficient de consolidation Cv, et ce, dans le but de comparer I’évolution et la
distribution des contraintes et des pressions interstitielles durant 1’essai. Les propriétés du
matériau et les dimensions des échantillons seront identiques a ceux testés expérimentalement par

Abba (1993).

Cette analyse numérique a été réalisée a 1’aide de 1’outil des différences finies FLAC (Fast
Lagrangian Analysis of Continua) dans sa version 6.0 bidimensionnelle congue et

commercialisée par ITASCA en 2007.

Dans le présent chapitre, on va présenter le programme de calcul, ainsi que la procédure menée
pour la réalisation de cette analyse numérique. L’analyse a été réalisée dans un premier temps
sans prendre en considération le blocage des déplacements radiaux aux bords supérieur et
inférieur de 1’échantillon, souvent causé par la présence de la pierre poreuse lors de la réalisation
de cet essai en laboratoire. Par la suite, une série d’essais numérique a été effectuée afin d’étudier

I’effet des pierres poreuses sur les résultats.

6.1 Présentation de I’outil d’analyse numérique FLAC 2D

FLAC est un programme de différences finies qui a été congu principalement pour traiter les
différents problémes dans le domaine de la géotechnique et des mines. En effet, la méthode des
différences finies est ’'une des plus anciennes méthodes de résolution numérique d’équations
différentielles. Il est a noter que la solution est unique pour des conditions initiales et des
conditions limites données. ITASCA se base sur I’approche de Wilkins (1964) dans 1’¢laboration

de FLAC. Cette approche permet de formuler des équations de différences finies pour des
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¢léments quelconques, ce qui la rend aussi performante que la méthode des €léments finis. Dans
la méthode des différences finies, toute dérivée du systeéme d’équations est directement
discrétisée, et les variations définies aux points de discrétisation ne nécessitent pas de fonction de

formes contrairement a la méthode des éléments finis.

Le code FLAC utilise des éléments lagrangiens, dont la géométrie est réactualisée a chaque pas
de temps, ce qui permet de traiter les problémes en grands déplacements sans algorithme

supplémentaire.

De plus, le code se distingue par son schéma de résolution explicite. Les procédures numériques
de résolution de cette méthode ont fait I’objet de 1’étude de Marti et Cundall (1983). L’origine de
la méthode de la résolution explicite s’inspire du principe de la propagation et de la dissipation de
I’énergie cinétique au sein d’un corps déformable en mouvement, en considérant les équations de
la dynamique du mouvement. La figure 6.1 illustre le role de ces équations dans la séquence de

calculs pendant un pas de temps At.

Equation du mouvement

] mii = Y Forces D
/ . \

v
Nouvelles vitesses At Nouvelles forces
nodales nodales

\ A

\
\ 3 /
AE | Loide comportement | AG -

Ag=D(Ae™)=D(Ae-Ae*(@.£7)

Figure 6.1: Séquence de calcul FLAC pour un pas de temps At, selon Billaux et Cundall (1993).
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Cette méthode posséde plusieurs avantages qui la distinguent de la méthode dite implicite,
utilisée généralement pour la méthode des ¢léments finis. En effet, les lois de comportement non-
linéaires sont prises en compte sans aucun autre algorithme supplémentaire. En outre, le schéma
de résolution numérique permet de combiner les matrices élémentaires, autorisant un grand gain
de place de mémoire RAM (Random Access Memory), puisque seules les variables a chaque fin
de pas de temps sont stockées et non la matrice de rigidité. De plus, ce schéma n’est pas
inconditionnellement stable ce qui nécessite un choix d’un pas de temps qui soit inférieur a un
certain pas de temps critique, dépendant de la largeur de la maille ainsi que la célérité maximale
de propagation de I’onde de calcul. Enfin, cette méthode ne prend pas en compte 1’amortissement

artificiel lors de calculs viscoplastiques ou dynamiques.

FLAC est un programme qui comporte plusieurs lois de comportement du matériau, a savoir les
lois linéaires et les lois non-linéaires. De plus, grice au langage de programmation interne de
Flacish dont le diminutif courant est FISH, I'utilisateur peut introduire de nouvelles lois de

comportement.

6.2 Modé¢lisation du cylindre creux en expansion via FLAC 2D

La simulation de l’essai a été effectuée dans une configuration axisymétrique en analyse
mécanique sous FLAC 2D, en prenant en considération les mouvements du fluide a I’intérieur de

I’échantillon. La procédure de la modélisation numérique est détaillée dans ce chapitre.
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6.2.1 Maillage

La méthode des différences finies permet d’avoir une précision correcte a condition de choisir un
maillage adapté. En effet, Diab (2000) a fait la réalisation de cet essai sous deux modeles de
maillages dont la géométrie est différente a savoir une géométrie a symétrie axiale ou la cavité est
représentée par une coupe verticale passant par 1’axe, et une géométrie ou le plan d’analyse est
perpendiculaire a I’axe de la cavité. Diab (2000) a pu confirmer que les résultats de la premiére

présentation sont acceptables.

Dans le cas de cette étude, tous les essais seront présentés avec un modele de maillage dont la

géométrie est a symétrie axiale (cf. Figure 6.2).

JOB TITLE : modele

FLAC (Version 6.00) (m)

LEGEND we

10-Mar-13 18:47
step 100017

Flow Time  5.6G686E+03 | oo
-2.917E-02 <x< 1.042E-01
-1.667E-02 <y= 1.16TE-01
Material model
B cam-clay | ooso
Grid plot
0 2E-2
Boundary plot | 0.oun
0 2E-2
Met Applied Forces
max vector = 2 500E+01 0020
0 5E 1
Fixed Gridpoinis
Y Y-direction -

. . r . .
0010 0010 0.030 0.050 0.07 0090 (m )

Figure 6.2: Mod¢le du maillage sur FLAC 2D.
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Le cylindre creux est représenté alors sous une coupe verticale passant par I’axe de la cavité et les
deux frontieres verticales du maillage représentent le deux bords interne et externe du cylindre
creux situés respectivement a 0.025 m et 0.05 m de I’axe de la cavité. La hauteur de I’échantillon

est de 0.1m.

Dans le but d’assurer une précision des résultats, plusieurs essais ont été effectués en variant le
nombre d’¢léments dans chacun des maillages. Le nombre optimal des ¢léments doit assurer un
resserrage au niveau de la face interne de la cavité, et ce, en variant la largeur des ¢léments dans
la direction perpendiculaire selon un rapport de 1.1. Ce qui signifie que la largeur de chaque
¢lément est égale a 1.1 la largeur de I’élément précédent. Ceci traduit, physiquement, que les
¢léments internes subissent de plus fortes déformations en comparaison avec les éléments
externes. De plus, le rapport d’aspect “‘shape ratio™" devrait étre inférieur a 5 pour assurer une

bonne précision des calculs contraintes-déformations.

Le nombre d’¢léments retenus fut de 200, a raison de 10*20, ce qui donna une précision

satisfaisante.

6.2.2 Propriétés du matériau

Dans le cadre de cette étude, le matériau utilisé est I’argile de Saint-Hilaire qui a fait I’objet de
plusieurs études a 1’Ecole Polytechnique de Montréal, notamment 1’analyse de Abba (1993) et

Diab (2000). Les analyses des deux auteurs ont porté sur I’essai du cylindre creux en expansion.

Les propriétés de 1’argile de Saint-Hilaire sous le modele de Cam-Clay ont été tirées de 1’étude de
Silvestri et al. (2011). Le tableau 6.1 résume les parametres de Cam-Clay qui peuvent étre

déterminés a partir d’un essai triaxial de consolidation isotrope.
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Tableau 6.1: Paramétres de Cam-Clay utilisés.

0.289 0.033 33° 1.33 7.18

Les parametres ¢lastiques, a savoir le module de cisaillement G, quant a eux, sont ceux qui ont
¢été calculés dans le chapitre 4 (cf. tableau 4.2) et qui découlent de I’étude expérimentale de

Abba (1993). Le module initial de déformation volumique K a été calculé selon 1’équation 5.10.
I1 est a noter que le poids volumique saturé de I’argile de Saint-hilaire est égal a 14.7 kN/m”.
Les propriétés de 1’eau interstitielle ont été définies ainsi :

e Densité : y,, = 9.8 kKN/m’;

e Module de déformation volumique de I’eau : K = 2 GPa.

La perméabilité radiale k du matériau a été définie en fonction du coefficient de consolidation
radial et du coefficient de Poisson u selon 1’équation 3.44. Ce coefficient de Poisson y qui varie
en fonction de la pression moyenne p’, ce qui maintient le module de cisaillement G constant. Le

coefficient de poisson initial a été pris égal a 0.29.

La valeur du coefficient de consolidation radial Cr s’est étalée dans un intervalle allant de
2.4x10” cm?/s a 1x10™ cm2/s. Le coefficient de consolidation a été déterminé a partir des essais

expérimentaux effectués au sein de I’Ecole Polytechnique de Montréal.
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6.2.3 Conditions aux limites

La simulation de I’expansion admet la nullité du déplacement axial, ce qui revient a dire que le
déplacement vertical des deux bords supérieur et inférieur du maillage est empéché. Le
déplacement horizontal, quant a lui, est permis en tout point pour le premier cas et est interdit aux
bords inférieur et supérieur de I’échantillon dans le deuxieme cas (simulation de la présence de la
pierre poreuse qui empéche le mouvement radial). La frontiére verticale droite qui représente le
bord extérieur du cylindre creux est soumise a une distribution uniforme d’une contrainte égale a

la contrainte de confinement p.

La modélisation de I’essai a été réalisée suivant trois étapes distinctes. La premicére étape consiste
a appliquer isotropiquement la pression de confinement (Etape I). Ensuite, on procéde a la
consolidation de I’échantillon avec un drainage unidimensionnel vertical (Etape II), avant de ne
procéder a I’étape de ’expansion dont le taux est de 15 kPa/h (Etape III). Lors de la derniére
étape, I’essai est réalis€ en condition non-drainée a pression controlée. Cette pression est

augmentée linéairement en fonction du temps. L’expansion s’arréte au moment de la rupture et

dure a peu preés 5h pour une pression de confinement de 100 kPa (Figure 6.3)

Etapel: Etapell : Etapelll :
Consolidation isotrope Consolidation isotrope Application d'une pression
SOUf conditipns séches sous con itionsdsaturées interne pi croissaritﬁ

Analyse mécanique Analyse de Analyse couplée
I’écoulement de I'eau
| Gpp = Ogp = 6z = JkPa Casl:dy=0
1 B e
! Orf = Ogf = Oz = O
i —
1
i
i
P — -
i
i
; —> —
1
I
i

= Surface de drainage

| —— mem  Surface impermeable

Figure 6.3 : Conditions aux limites utilisées pour la simulation sur FLAC 2D.
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Le tableau 6.2 résume les différentes étapes de cette simulation numérique, ainsi que les

conditions initiales et les conditions aux limites considérées dans chaque étape.

Tableau 6.2: Récapitulatif de la procédure de la simulation numérique avec interactions du fluide.

L’étape Les conditions initiales Les conditions aux limites
a ¢ Contraintes initiales : ¢ Application de pressions interne, externe
Etape I .
0, = g9 = 0, = 5kPa et axiale :
Consolidation e Saturation = 0%

isotrope des
échantillons sous
conditions secs

e Module de déformation
volumétrique interstitielle :
K=0

Pi=Pe=D;=0¢

® Analyse mécanique seulement

Etape II

Consolidation
isotrope des
échantillons sous
conditions saturées

o Définition de la perméabilité
¢ Module de déformation
volumétrique interstitielle :

K =2 GPa

e Saturation : 100%

¢ La pression interstitielle
initiale et finale :

Up = uy = 1kPa

¢ Drainage unidimentionnel :

Saturation et surpression interstitielle fixée
aux surfaces supérieure et inférieure de
I’échantillon

e Analyse de I’écoulement de I’eau
seulement

Etape I1T

Application de la
pression interne p;

¢ Les contraintes principales
initiales :
Oy = 0g = 0, = 0,
e La pression interstitielle

initiale :

uy =1kPa

e Déplacements aux bords supérieur et
inférieur :
Cas I : Déplacements verticaux fixés (dy=0)
Cas II : Déplacements horizontal et vertical
fixés (dx =dy =0)

e Drainage non permis :
La pression interstitielle et la saturation sont
libérées aux bords supérieur et inférieur

e Application d’une pression croissante
linéairement au bord interne de la cavité :
Vitesse de 1’application : 15k Pa/heure

e Analyse couplée
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6.2.4 Conditions initiales

Dans le cas présent, les essais ont été effectués sur des échantillons normalement consolidés, a
savoir avec des pressions de confinements supérieures a 60kPa. Nous avons, donc, réalisé des
essais d’expansion avec des pressions de confinements de 60, 80 et 100 kPa. Cette contrainte
initiale est égale a la charge appliquée sur les frontieéres extérieures du maillage de fagon a assurer

I’équilibre initial. La pression de préconsolidation isotrope varie entre 50 et 75 kPa.

6.2.5 Code de calcul FLAC

Le texte suivant représente le code Fish qui a été écrit sur FLAC 6.0 pour la simulation de 1’essai

d’expansion du cylindre creux pour le cas de ¢’ = 100 kPa avec pierre poreuse.

config axisymmetry gwilow

grid 10,20

gen 0.025 0 0,025 0.1 0.05 0.1 0.05 0 rat 1.1 1
model cam-—-clay

prop density=1470.0 shear mod=3100000 bulk mod=T7100000
prop mm=1.33 kappa=0.04 lambda=1.012 mv_1=7.13&
prop mpl=led mpc=0.75ei mvi=2.4T72 poi=s=s=0.295
initial =xx -0.05e5 =yy -0.05e5 =szz -0.05e5

apply pres=s 1.0e5 i 1

apply press 1.0e5 i 11

apply press 1.0e5 j 1

apply press 1.0e5 j 21

initial =aturation=0.0

water bulk=0.0

zet flow=off

zet mech=on

zolve

zave flowoffok.=av

Figure 6.4 : Le code de programmation sur FLAC6.0, cas des déplacements horizontaux et verticaux
fixés.



;———&tape ii-—-
water bulk=Ze9d

def kr

p_ratio = poiss(l,1)
5 = shear mod(1l,1)
E=2.%#G*(l.+p _ratio)
Cw = Be-5

gw = le3

kr =

end
prop permeabilityv=kr notnull
initial saturation=1.0
fix saturation j 1
fix saturation j 21
initial pp le3
fizpp 7 1
fix pp j 21
set flow on
set mech on
zolve
zave consolidation.sav
;——expansion———
fizx = v § 1
fix = v 3§ 21
free pp j 1
free pp j 21
free =zaturation j 1
free =aturation j 21
def ramp
ramp = min(l.0, float(step),/100000.0)
end
apply nstress=-0.8e5 history ramp i 1
def path
while stepping
sp = cam p(1,10)
sg = cam g(1,10
cger = sp*mm(l,10)
stp = =p + pp(l,10)

c v = =v(l,10)
c e = (l.+ xdisp(l,10))*(1.+ =xdisp(1,10)})
c e7 = (1.4 =di=sp(7,10})~(1l.+ =disp(7,10)})
end
path

set flow=on

set mech=on

zolve auto on age 1.Z2e4
save flowon.sav

in*gw*(l+p_ratiDJ*(1—2*p_ratimj*l.DEE—EjfiEﬁil—p_ratiD]]
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Figure 6.4 : Le code de programmation sur FLACG6.0, cas des déplacements horizontaux et verticaux

fixés.(suite)
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CHAPITRE 7
ANALYSE DES RESULTATS

Dans le présent chapitre, on présentera et analysera les résultats obtenus suite a la modélisation
numérique effectuée par le biais de FLAC 2D. Une comparaison entre les différents résultats
numériques avec et sans déplacements radiaux aux bords supérieurs et inférieurs de 1’échantillon,
et les résultats expérimentaux sera réalisée. La distribution et 1’évolution de la surpression
interstitielle lors de I’essai et la fonction de cisaillement seront détaillées. De plus, I’influence du

coefficient de consolidation sur la surpression interstitielle sera traitée.

7.1 Résultats des analyses numériques

Nous avons effectué les calculs sous le modele d’expansion et de consolidation en considérant un
sol ayant un module de cisaillement G constant. Le coefficient de Poisson g varie ainsi en
fonction de la pression initiale moyenne. La perméabilit¢é dépendante du coefficient de
consolidation, du coefficient de Poisson et du module d’Young E, est définie d’apres I’équation

3.44. Elle va alors varier durant 1’essai selon 1’équation suivante:

Cryw (1 + .u)(l - 2#)

“=TE T a-w

(7.1)

Les coefficients de consolidation imposés pour chaque cas de charge sont :

Tableau 7.1 : Différentes valeurs du coefficient de consolidation utilisées.

Cv2 Cv3 Cv4a Cv5 Cvb
2.4e-5cm2/s | 3.99e-5cm2/s | 4.44e-5cm2/s | 8e-5cm2/s | le-4cm2/s
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Ces valeurs ont été prises des essais effectués sur 1’argile de Saint-Hilaire au laboratoire
géotechnique de I’Ecole Polytechnique de Montréal et sont de 1’ordre de grandeur de 1’argile de

Bleu de Boston, selon Holtz et Kovacs (1991).

7.1.1 Cas de I’expansion avec déplacements radiaux

7.1.1.1 Distribution des surpressions interstitielles

Les figures 7.1, 7.2, 7.3, illustrent I’évolution de la surpression interstitielle en fonction de la
déformation radiale y, qui a été calculée selon 1’équation 7.3, au rayon équivalent ry,, = 38.9 mm
durant 1’essai. La surpression interstitielle s’accroit en suivant une forme logarithmique, et ce

quelque soit la charge interne appliquée, et le coefficient de consolidation admis.

On remarque que plus le coefficient de consolidation radial Cvj ;- est grand, plus la surpression
interstitielle générée est grande. En effet, plus le coefficient de consolidation est grand, plus

grand sera le taux de compression interne de 1’échantillon.

On remarque aussi que 1’échantillon est complétement plastique dans le cas d’une pression de
consolidation initiale supérieure a la pression de préconsolidation, a savoir 60kPa, puisque la
distribution de la surpression interstitielle a la fin de 1’expansion pour une pression de
confinement ¢égale a 100 kPa est sinusoidale mais ne s’annule pas (cf. Figure 7.4). Cette
distribution de la surpression interstitielle qui est décroissante et n’est pas lin€aire vient du fait
que I’on libére le mouvement du fluide entre les ¢éléments internes de 1’échantillon durant la
simulation. En effet, les déformations étant d’autant plus grandes au bord interne qu’elles ne le
sont au bord externe, celles-ci génerent un gradient de pressions interstitielles entre les bords

interne et externe qui s’accentue vers la fin de 1’essai.
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Figure 7.1 : Variation de la surpression i itielle e tion de la déformagion pour différentes
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Figure 7.2 : Variation de la surpression interstitielle en fonction de la déformation pour différentes

valeurs de Cv; dans le cas de 6’ = 80 kPa .
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Figure 7.3 : Variation de la surpression interstitielle en fonction de la
valeurs de Cv; dans le cas de 6’ = 100 kPa .
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Figure 7.4 : Distribution de la surpression interstitielle initiale dans le cas de Cv5.pour p’y = 100 kPa
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7.1.1.2 Distribution des contraintes principales

Nous allons, dans cette section, présenter les résultats des simulations numériques effectuées sur
FLAC sous le modele de Cam-Clay pour différents confinements, a savoir 60, 80 et 100 kPa.

Les figures 7.5, 7.6, 7.7 illustrent I’évolution de la contrainte radiale, totale o, et effective ¢°;, en
fonction de la déformation radiale y, au rayon équivalent r,, = 38.9mm pour des pressions de
confinement de 60, 80 et 100 kPa, respectivement. Cette déformation radiale est déduite du
déplacement radial calculé directement par FLAC 2D.

Le programme de différences finies FLAC 2D permet de calculer la contrainte radiale oy, qui
correspond a I’opposé de la contrainte radiale o, générée durant I’essai. La contrainte effective est
alors égale a o, - u, u étant la pression interstitielle.

La contrainte totale o, a la méme allure pour tous les chargements et suit une fonction
logarithmique croissante durant tout 1’essai. Cette contrainte est insensible aux variations du
coefficient de consolidation Cv;.

Les figures montrent que I’évolution de la contrainte effective 6’ est affectée par la variation du
coefficient de consolidation. En effet, la contrainte effective radiale diminue avec I’augmentation
du coefficient de consolidation.

La contrainte effective radiale augmente jusqu’a former un pic pour diminuer avant de ne se

stabiliser juste avant la rupture.



80,00

75,00

50,00

......

......

- ==-5s'r,Cv3

— - -s'r,Cv4

- - = s'r,Cv5

= —5s'r, Cv6

0,02

0,06

Figure 7.5 : Variation de la contrainte tg
déformation pour différentes

105,00
100,00
95,00

90,

70
65,00

60,00

0,08

0,1

¢ effective en fongfion de la

(S

de o’ =60 kPa .

cs'r, w3

-— Cv

/
#
/
/

- = =s',

== 5s'r,Cv5

= —5s'r, Cvb

sr, CV5

- = =5sr,Cv3

0,06

0,08

0,1

O\

Figlire 7.6 : Variation de la contrainte tota
pour différentes valeurs

sdeo’,=80kPa.

inte effective en fonction de la déformation



62

140,00 / 7
130,00 ya
120,00
......... Slr, Cv2
10,00
/ - = =5s'r, Cv3
& - = s'r,Cv4
© eemesienestetsrensh st eas e et S e R A S A R L = =5'r, Cv5
90,0 A e e = TS
= - =5s'r, Cvb
0 s 51, CV3
= = =sr,Cv5
60,00 \
0 0,02 0,06 0,08 0,1 0,12
Va
Figure 7.7 : Variation de la contrainte totale et la co effective en fonction de la déformation
pour différentes valeurs de Cv; dans eo’.=100kPa.
Les contraintes tangentielles totales 6y ont été calculées a partir de 1 I 6,, qui correspond a
la contrainte perpendiculaire au plan passant par I’axe de la cavité sur F . Les contraintes
tangentielles sont, donc, ’opposée de cette contrainte. La contrainte tangenti ective 6’ est
égale a op— u.
Les courbes 7.8 illustre 1’évolution des contraintes tangentielles, totale et effect urant

I’expansion pour la pression de confinement de 80 kPa, selon la variation du coeffic

consolidation radial.
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On remarque, encore une fois, que les contraintes totales varient indépendamment de la variation
de la vitesse de dissipation de 1’eau. Elles ont, en effet, une courbe qui diminue linéairement au
début de I’essai, a savoir dans la zone ¢élastique, avant de ne stabiliser juste avant la rupture. Le
moment ou la fonction de la contrainte tangentielle totale commence a augmenter correspond a la
surface d’écoulement.

Les contraintes effectives, quant a elles, varient en fonction du coefficient de consolidation. Elles
diminuent avec 1’augmentation du coefficient de consolidation.

La contrainte effective ¢’y diminue jusqu’a ce que 1’état des contrainte dépasse la surface de
I’écoulement. D¢s lors, 1I’évolution stagne a une valeur faible sans couper 1’axe. On est, alors dans
le cas de contrainte effective de compression. Il est aussi possible, que dans le cas du Cam-Clay,
le sol puisse supporter des contraintes de tension.

On confirme ici le constat relevé par Baguelin et al (1986), qui ont affirmé que les contraintes
effectives, radiales et tangentielles, restent pratiquement constantes avec une légere diminution
dans la zone plastique, lorsqu’ils ont simulé I’expansion d’une cavité cylindrique dans un milieu
infini en utilisant le modéle de Cam-Clay.

I1 est a noter que la plastification des échantillons lors d’un essai d’expansion est peu perturbée
par la vitesse du chargement ou encore par le coefficient de consolidation radial.

Par ailleurs, les figures 7.9, et 7.10 décrivent 1’évolution des contraintes principales, totales et
effectives, durant I’essai pour les cas de chargement respectifs de 100 et 80kPa et pour un
coefficient de consolidation donné (Cv3).

On constate que la condition o, = 0r42-09 est vérifiée pour I’échantillon tout au long de I’essai. En

effet, dans le cas d’une contrainte de confinement ¢’.=100 kPa et pour un coefficient de
consolidation donné, la contrainte radiale effective finale est égale a g, =130 kPa, la contrainte
tangentielle effective est égale a gy = 50 kPa et la contrainte effective axiale est égale a

o, = 90 kPa.
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Figure 7.9 : Variation des contrainte principales totales pour ¢’ = 100 kPa .
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Figure 7.10 : Variation des contrainte principales totales pour ¢’ = 80 kPa .

7.1.1.3 Cheminement des contraintes effectives(ESP)

Apres avoir calculé les contraintes effectives, radiales et tangentielles, pour toutes les étapes de
I’expansion, il est désormais possible de tracer les cheminements des contraintes effectives dans

le plan (p’,q) ou p’ et q sont calculés directement via FLAC 2D.

La figure 7.11 illustre la distribution de la contrainte déviatorique q a travers I’échantillon a la fin
de ’expansion. On remarque que la rupture se fait au niveau de la droite dont la pente est égale a
M = 1,33 au rayon interne de la cavité. Cependant, le reste des éléments n’atteignent pas cette

rupture.

La figure 7.12 illustre le cheminement des contraintes effectives pour les différentes pressions de
confinements dans le plan ( p’, q) mesurés numériquement a partir du programme FLAC 2D au
niveau du rayon équivalent r, et suivant la méthode théorique de Wood(2007). On ne présentera

le cheminement que pour une seule valeur du coefficient de consolidation, a savoir
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Cv2 = 2.4 10° cm2/min puisque celui-ci est le coefficient de consolidation correspondant aux

échantillons de Abba (1993).

On remarque alors que les cheminements suivent la méme allure puisque ceux-ci prennent la
meéme direction vers la gauche pour les contraintes de confinement supérieures a 50kPa (Argile
normalement consolidée selon Diab (2000)). En effet, la variation de la contrainte moyenne

effective p’ n’est pas constante au long de 1’essai.

En se basant sur la théorie de Wood (2007), on a tracé les cheminements de contraintes effectifs
théoriques afin de les comparer aux résultats numériques (Figure 7.12). En effet, la contrainte

déviatorique est calculée a partir de la contrainte moyenne p’, a savoir :

N[ =

1
' \A
=My (ﬂ) . (7.2)
p

On remarque que pour le chargement de 100kPa, la valeur de q atteint le q, =2"4Mp’, =
73 kPa pour un p’ égal a 55 kPa a la rupture, théoriquement. Tandis que q est égale a q, = 71

kPa et p’ est égale a p’,= 62 kPa numériquement.

Figure 7.11 : Distribution de la contrainte déviatorique q” a travers 1’échantillon a la fin de I’expansion.
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7.1.1.4 Détermination de la fonction de cisaillement

Dans le but de tracer la fonction d’expansion, il a fallu traiter les résultats trouvés par FLAC2D.
En effet, FLAC permet de calculer les contraintes radiales o, et le déplacement radial y; au bord
interne de la cavité tout au long de 1’essai.

A partir du déplacement radial, il est tout & fait possible de déterminer la déformation radiale v,

avec I’équation suivante :

5 .
e = In(2 2 (13

La pression interne appliquée p, est égale a la contrainte radiale o,. Alors, afin de calculer la
valeur de I’'incrément de la pression interne dp, entre chaque pas de temps, il a suffi de faire
Ori+1 -~ Ori -

y . . . , \ Or—0O
La résistance au cisaillement 1, est égale 8 ——2

Les figures 7.13, 7.14, 7.15, représentent les fonctions de cisaillement lors de 1’essai d’expansion
pour les différentes contraintes de confinement respectivement 100, 80, 60 kPa au rayon interne.
Il est a noter que la courbe d’expansion n’est absolument pas influencée par la variation de la
surpression interstitielle et ainsi par la variation du coefficient de consolidation.

Ainsi, la détermination de la fonction de cisaillement et donc la résistance au cisaillement non-
drainé ne sont pas altérées par le coefficient de consolidation.

Le tableau suivant résume les valeurs obtenues de G, Su, et Su/G pour la série d’essai.

Tableau 7.2 : Les caractéristiques de cisaillement non-drainé du ’argile de Sant-Hilaire.

Pression de consolidation

Pi(kPa) Su (kPa) Su/G G(kPa)
60 26 0,0064 4000
80 28 0,0047 6000

100 40 0,0049 8200
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On remarque que plus la pression de consolidation est grande plus la résistance au cisaillement
non drainé est grande. Il est de méme pour le module de cisaillement G.
Les valeurs du rapport Su/G varient de la méme fagon que la charge appliquée. Ce qui est

logique, plus la charge est grande plus la déformation élastique du sol est grande.
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Figure 7.13 : Fonction de cisaillement pour ¢’ = 100 kPa selon les résultats de FLAC
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Figure 7.14: Fonction de cisaillement pour ¢’ = 80 kPa selon les résultats de FLAC
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Figure 7.15 : Fonction de cisaillement pour o’. = 60 kPa selon les résultats de FLAC
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7.1.2 Cas de I’expansion a déplacement horizontaux interdits

Dans ce cas nous avons essay¢ de modéliser la présence de la pierre poreuse, aux bords supérieur
et inférieur du cylindre creux, en y bloquant les déplacements radiaux et en analyser ainsi son
influence sur la distribution et 1’évolution des pressions interstitielles et effectives générées
durant I’expansion. Celles-ci ont été mesurées a mi-hauteur des échantillons, a savoir a une

hauteur de 5 cm a partir de la surface inférieure du cylindre creux.

7.1.2.1 Distribution des surpressions interstitielles

La distribution de la pression interstitielle est une fonction décroissante en fonction du rayon
puisque celle-ci prend sa valeur maximale au bord interne de la cavité. En effet, les déformations,
étant d’autant plus grandes au bord interne qu’elles ne le sont au bord externe, celles-ci générent
un gradient de pressions interstitielles entre les bords interne et externe qui s’accentue vers la fin

de ’essai.

De plus, la surpression interstitielle décroit sans s’annuler, ce qui revient a dire que I’on atteint
pas 1’état €lastique selon le théorie de Randolph et al. (1979). Cette distribution n’est pas linéaire,
mais sinusoidale lisse. Ceci est dii aux échanges du fluide entre les éléments a ’intérieur de
I’échantillon. La figure 7.16 illustre la distribution de la surpression interstitielle a travers
I’échantillon a la fin de I’expansion.
1004
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Figure 7.16 : Distribution de la surpression interstitielle en fonction du rayon r a la fin de
I’expansion pour o’ = 100 kPa et pour Cv3
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La courbe 7.20 illustre la différence entre 1’évolution de la surpression interstitielle au bord

interne de la cavité et au rayon moyen. La surpression de I’eau au bord interne est nettement plus
grande et prend une forme logarithmique avec une déformation nettement plus grande qui atteint

15%.
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Figure 7.20 : Evolution de la surpression interstitielle au rayons r; et r,, pour ¢’ = 100 kPa
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7.1.2.2 Distribution des contraintes principales

Les figures 7.21, 7.22, et 7.23 représentent 1’évolution des contraintes radiales totales et
effectives générées durant I’essai d’expansion en fonction de la déformation radiale a r = rp,

respectivement pour les pressions de préconsolidation p’y de 60, 80 et 100 kPa.

On remarque que les contraintes totales sont peu affectées par la variation du coefficient de
consolidation Cv. Néanmoins, les contraintes effectives, quant a elles, changent. En effet, elles

diminuent avec 1’augmentation du coefficient de consolidation Cv.

Les contraintes effectives augmentent linéairement au début de 1’essai avant de ne chuter jusqu’a

une valeur minimale pour augmenter et se stabiliser a la fin de I’essai.

La figure 7.24 illustre I’évolution des contraintes effectives principales, a savoir les contraintes

radiale, axiale et tangentielle, pour une pression de consolidation p’y égale a 100 kPa. On

remarque que la contrainte axiale est égale a la moyenne des deux autres tout au long de 1’essai.

?

/
== e s'r, Cv2
— — s'r, Cvb
/ sr, Cv6
/ ........... sr, Cv2

0 0,02 \\ 0,08 0,1 0,12

Figure 7.21 : Evolution des contraintes radiales totales et tangentielles en fonction du coefficient de
consolidation pour ¢’ = 60 kPa
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Figure 7.22 : Evolution des contraintes radiales totales et tangentielles en fonction du coefficient de
consolidation pour ¢’ = 80 kPa /
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Figure 7.23 : Evolution des contraintes radiales totales et tangentielles en fonction du coefficient de
consolidation pour ¢’.= 100 kPa
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Figure 7.24 : Variation des contrainte principales effectives pour 6’ = 100 kPa.

7.1.2.3 Cheminement des contraintes

Le cheminement des contraintes effectives a été tracé dans le plan (p’, q) aux rayons interne r; et
équivalent r,,, pour les pressions de confinement de 100, 80 et 60 kPa. Les valeurs de la contrainte
moyenne effective p’ et de la contrainte déviatorique q on été relevées directement du programme

de calculs FLAC 2D (Figure 7.25).

On remarque que l’allure du cheminement de contraintes effectives est la méme pour les
différentes pressions de confinement et que le bord interne du cylindre creux atteint la rupture
avant le point situé¢ au rayon équivalent. En effet, les déformations sont d’autant plus grandes au
bord interne qu’elles ne le sont au bord externe, ce qui crée un gradient de résistance a travers le
cylindre creux. On remarque que, pour une pression de confinement de 100 kPa, la contrainte
déviatorique a la rupture au rayon interne est égale a 73 kPa, alors qu’elle est égale a 69 kPa au

rayon équivalent.

La pente de la courbe d’état critique est égale a M=1.33.
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Figure 7.25 : Cheminements des contraintes effectives ESP.

7.1.2.4 La fonction de cisaillement

La fonction de cisaillement a été déduite tel qu’expliqué auparavant pour le cas I.

Les figures 7.26, 7.27 et 7.28 représentent 1’évolution de la pression interne Ap,, ainsi que la

contrainte de cisaillement t, mobilisée durant I’essai d’expansion en fonction de la déformation

Ya au niveau du bord interne de la cavité pour les différentes contraintes de confinement

respectivement 100, 80, 60 kPa.

La courbe d’expansion n’est pas influencée par la variation de la surpression de I’eau, ni par le

changement du coefficient de consolidation durant 1’essai.

Ainsi, la détermination de la résistance au cisaillement non-drainé Su de 1’argile et du module de

cisaillement G est totalement indépendante du coefficient de consolidation Cv.
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Le tableau suivant résume les valeurs obtenues de G, Su, et Su/G pour la série d’essai.

Tableau 7.3: Les paramétres de la résistance non-drainée.

Pression de consolidation

Pi(kPa) Su (kPa) Su/G G(kPa)
60 25 0,0062 4800
80 34 0,0057 6000
100 41 0,005 8200

On remarque, suite aux résultats du tableau ci-dessus, que la résistance au cisaillement non-drainé

augmente en fonction de la pression de consolidation p;.
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Figure 7.26 : La fonction d’expansion et la résistance de cisaillement pour ¢’ = 100 kPa.
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Figure 7.27 : La fonction d’expansion et la résistance de cisaillement pour ¢’ = 80 kPa .
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Figure 7.28 : La fonction d’expansion et la résistance de cisaillement pour ¢°. = 60 kPa.
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7.2 Discussion

7.2.1 Comparaison entre les résultats numériques des essais d’expansion

Tout d’abord, nous allons revenir sur les courbes des figures 7.4 et 7.16 qui représentent la
distribution de la surpression interstitielle a travers 1’échantillon a la fin de I’expansion. On
remarque que les profils de la pression de 1’eau décroissent dans les deux cas en fonction du
rayon sans pour autant s’annuler. En effet, les valeurs maximales sont atteintes au bord interne de
la cavité. Dans les deux cas, la distribution est sinusoidale, et ce, parce que les échanges du
fluide entre les éléments internes de l’échantillon sont admis. On remarque, alors, que la
propagation du fluide entre les ¢léments permet a la surpression interstitielle de chuter d’une
facon moins rude a travers le cylindre creux. De plus, les pressions de I’eau ne s’annulent en
aucun point, ce qui prouve que 1’échantillon a un comportement plastique tout au long de 1’essai
puisque le rayon plastique 1, se trouve a I’extérieur de I’échantillon, selon la théorie de Randolph

et al. (1979), dans le cas d’une argile normalement consolidée ou légérement surconsolidée.

En comparant I’évolution des surpressions de 1’eau durant 1’essai dans les deux cas, on remarque
que, dans tous les cas, celle-ci suit une fonction logarithmique en fonction de la déformation et
est altérée par la variation du coefficient de consolidation. On note que plus le coefficient de
consolidation est grand, plus la surpression interstitielle générée durant I’essai est importante. Le

constat de Nahra et Franck (1986) est donc applicable dans tous les cas.

La surpression interstitielle est légerement plus grande dans le deuxieme cas d’analyse en
comparaison avec le premier cas. En effet, le déblocage du mouvement radial des bords supérieur
et inférieur de 1’échantillon permet de relacher la pression de 1’eau et ainsi fait chuter la
surpression interstitielle. On note que pour une pression de consolidation p’g = 100 kPa, la
surpression interstitielle atteint 50 kPa pour le premier cas, alors qu’elle n’atteint que 40 kPa dans

le deuxiéme cas.

De plus, I’évolution des contraintes principales totales n’est influencée en aucun cas par la

variation du coefficient de consolidation. On en déduit alors que les pressions effectives sont
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donc altérées par ce parametre. On note que plus le coefficient de consolidation est grand, plus

les contraintes effectives sont faibles.

La contrainte effective axiale ¢’, est toujours égale a la moyenne des contraintes effectives
radiales et tangentielles. Dans le but d’obtenir ce résultat, il faut assumer que les incréments des
déformations élastiques et plastiques sont nuls et que le matériau étudié suit une loi de
comportement ¢lastique parfaitement plastique. Cependant, dans le cas d’un comportement qui
suit la loi de Cam-Clay modifié, 1’expansion doit commencer a un état de contrainte
hydrostatique et, par conséquent, le coefficient de Poisson doit étre différent de 0.5, malgré
I’invariabilit¢ du volume. Ceci justifie le choix du coefficient de Poisson égal a 0.29 selon

I’équation 5.9.

Nabhra et Frank (1986) ont montré que la théorie ci-dessus pour une expansion non drainée d’un
cylindre creux n’est valable que lorsque cette expansion commence a un état de contraintes

isotrope et que le coefficient de Poisson est différent de 0.5.

Les cheminements des contraintes effectives ont été tracés, dans les deux cas, dans le plan
(p’, q). Nous remarquons que la courbe d’état critique a la méme pente dans les deux cas, a
savoir M = 1.33. En effet, la rupture se fait au niveau du bord interne du cylindre creux et la
contrainte déviatorique et la contrainte moyenne effective suivent une distribution décroissante en
fonction du rayon. Dans le cas de p’p = 100 kPa, on a (p’, = 62 kPa, q, = 71 kPa) pour le premier
cas et on a pour le deuxieme cas (p’y = 62 kPa, t, = 69 kPa) a la rupture (cf. Figure 7.29). On peut
dire alors que le déviateur est de 2% plus grand dans le cas I qu’il ne I’est dans le cas II, ce qui

reste négligeable (Figure 7.29).

Enfin, les résistances au cisaillement sont identiques dans les deux cas. Les fonctions
d’expansion ne sont pas altérées par la variation du coefficient de consolidation Cv et ainsi la
fonction de cisaillement aussi. Le tableau suivant récapitule les résistances au cisaillement non

drainé dans les deux cas d’analyse et pour les pressions de consolidation 60, 80 et 100 kPa.



Tableau 7.4: Paramétres de la résistance non-drainée dans les deux cas d’analyse numérique
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Pression de consolidation Su cas | Sucas Il
Pi(kPa) (kPa) (kPa)

60 26 26

80 28 34

100 40 41
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Figure 7.29 : Comparaison des cheminements des contraintes effectives dans les deux cas d’étude
au rayon équivalent ry,.
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7.2.2 Comparaison entre les résultats numériques a pressions controlées et les
résultats expérimentaux obtenus par Abba(1993)

Dans cette partie, on va comparer les résultats présentés auparavant, a savoir dans le cas a
pressions contrdlées, avec les résultats expérimentaux élaborés par Abba(1993). Tout d’abord, il
serait intéressant de comparer 1’évolution et la distribution de la surpression interstitielle. Ensuite,
il est nécessaire d’analyser les courbes d’expansion afin de comparer, enfin, les résistances au

cisaillement non drainé.

Les figures 7.30, 7.31 et 7.32 illustrent I’évolution de la surpression de I’eau ainsi que la fonction
d’expansion en fonction de la déformation volumique touts au long des essais d’expansion
réalisés par Abba (1993). Cette surpression correspond a la surpression mesurée au point situé¢ au

rayon équivalent r,,= 38.9mm pour les contraintes de confinement ¢’ égales a 60, 80 et 100 kPa.

En comparant ces courbes aux figures 7.17, 7.18 et 7.19, ’on se rend compte que la surpression
calculée numériquement est supérieure a celle mesurée expérimentalement par Abba (1993). En
fait, malgré le choix d’une vitesse similaire a celle de I’essai de Abba (1993), a savoir 15kPa/h,
les conditions de I’essai de laboratoire n’empéchent, tout de méme pas pour un essai non draing,
la présence d’un mouvement de I’eau entre chaque incrément de chargement, ce qui induit la
chute des pressions de I’eau lors de la réalisation de 1’essai. Anderson et al. (1988) ont réalisé des
essais expérimentaux a charge contrélée confirmant que les pressions de 1’eau chuteraient méme
avec un temps d’arrét de 15 a 30 secondes pour chaque incrément de 10 kPa, ce qui reste

irréalisable en laboratoire.

I1 est a noter aussi, que la pression interstitielle calculée numériquement atteint 45 kPa dans le cas
du coefficient de consolidation Cv2, cas le plus proche des échantillons de Abba (1993). La

surpression interstitielle mesurée expérimentalement, quant a elle, ne dépasse pas 20 kPa.
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Figure 7.30: La fonction d’expansion et la surpression interstitielle pour 6’ = 60 kPa, Abba (1993).
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Figure 7.31 : La fonction d’expansion et la surpression interstitielle pour ¢’ = 80 kPa, Abba (1993)
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Figure 7.32: La fonction d’expansion et la surpression interstitielle pour 6’ = 100 kPa, Abba (1993) .

Les figures 7.33 et 7.34 résument les courbes d’expansion numériques et expérimentales,
respectivement, pour différentes contraintes de confinement. On remarque que la pression interne
pi est représentée par une fonction approximativement logarithmique dans tous les cas. Il est a
noter que cette pression se stabilise dés que la rupture a lieu.

Les valeurs obtenues numériquement sont, encore une fois, trés grandes par rapport a celles
obtenues par Abba (1993). Par exemple, pour un chargement initial de 100 kPa, cette pression
atteint 75 kPa numériquement, tandis qu’elle ne dépasse pas la valeur 45 kPa expérimentalement.
En effet, malgré ’empéchement de la déformation axiale lors de I’expansion, cette condition est

trés dure a maintenir expérimentalement durant I’essai en plus du drainage partiel survenant entre

chaque incrément de chargement.
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Les figures 7.35, 7,36 et 7.37 montrent la fonction de cisaillement, 1, = f(y,) pour les essais
effectués en déformation plane expérimentalement par Abba (1993) pour les contraintes de
confinement 60, 80, et 100 kPa.

La valeur de la déformation externe v}, est déduite directement de la déformation interne y, avec

I’équation :

e¥v = BeYa +1—p (7.5)

Le deuxieme terme de 1’équation 3.57, a savoir 1y, qui représente la résistance au cisaillement au

bord externe du cylindre a été calculé graphiquement aprés avoir tracé la courbe du premier

\ . dpa . \ , .
terme, a savoir ;;q, en fonction de y,. En effet, la valeur de 1, a la déformation au bord externe

’ \ dpa . o ,
v» donnée correspond a la valeur de g cnce point. La valeur initiale est assumée nulle.

Le deuxieme terme est calculé en se basant sur le fait que la courbe de cisaillement est unique a
travers 1’échantillon, ce qui équivaut a dire que pour un volume intérieur donné, 1’état des
contraintes d’un ¢lément quelconque de 1’échantillon se trouve sur la courbe t, - f(€;). Enfin, la
résistance au cisaillement est égale a la somme des deux termes.

Afin de montrer ’influence de dpi/dyi, c’est a dire la pente d’expansion, sur la variation de la
résistance au cisaillement, nous avons tracé la variation de la charge interne Api en fonction de la
déformation v,.

Les courbes de cisaillement ont été tracées a partir des données des essais de Abba (1993) en se
basant sur I’approche de Silvestri (1998) et en suivant la méthode détaillée dans le chapitre
précédent.

On remarque quelques variations brutales de la résistance au cisaillement qui ont lieu dans un
petit intervalle de déformation. Ceci influence fortement la valeur de 1, et donne une grande
dispersion des points. Afin de remédier a ce probléme, une moyenne mobile a été utilisée afin de
lisser les courbes.

La présence de la fronti¢re extérieure augmente considérablement encore une fois la résistance du

sol (Diab, 2000).
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En comparant les résultats de la résistance au cisaillement non drainé Su trouvés numériquement
et expérimentalement, on remarque que les valeurs de Abba (1993) sont de 20-25% inférieures a

celles obtenues dans cette étude pour les contraintes de confinement 100, 80 et 60 kPa.

Tableau 7.5 : Comparaison de la résistance au cisaillement non-drainé.

Pression de consolidation

SUapba(1993) SUgiac

Pi(kPa) (kPa) (kPa)
60 20 25
80 27 34
100 33 41

On remarque que la résistance au cisaillement diminue avec la pression de consolidation initiale

que ce soit expérimentalement ou numériquement.
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Figure 7.35 : Fonction de cisaillement pour ¢’ = 60 kPa, selon Abba (1993).
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Figure 7.36 : Fonction de cisaillement pour ¢’ = 80 kPa, selon Abba (1993).
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La figure 7.38 illustre les cheminements de contraintes effectives tracés dans le plan (q’,p) pour
les pressions de consolidation de 60, 80 et 100 kPa dans le cas numérique et dans le cas
expérimental mené par Abba (1993). On observe que, dans tous les cas, la rupture se fait a la
courbe d’état critique dont la pente est de M=1.33. Cependant, dans le cas numérique, le point
situé au rayon équivalent r, n’a pas eu le temps d’atteindre la courbe d’état critique. En effet, le
bord interne de I’échantillon se rompt et donc le programme de différences finies arréte la
simulation. On remarque que la rupture se fait quasi au méme point q, dans tous les cas. La

contrainte moyenne effective, quant a elle, est Iégérement plus petite dans le cas numérique.
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Figure 7.38 : Cheminements des contraintes effectives numériques et expérimentaux.
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CHAPITRE 8
CONCLUSION

L’objectif général de cette étude était d’analyser numériquement la distribution des contraintes
effectives, ainsi que les pressions interstitielles générées lors de ’essai non-drainé du cylindre

creux en expansion sur une argile saturée dont le comportement suit la loi de Cam-Clay.

Pour ce faire, des simulations d’essai d’expansion ont été effectués par le biais du programme de
différences finies FLAC 2D en admettant les paramétres expérimentaux de 1’argile de Saint-
Hilaire. Ces essais numériques ont été effectués suivant deux séries d’essais et ont été¢ menés sous
les contraintes de consolidation initiales de 60, 80 et 100 kPa. Les deux analyses consistaient a
contrdler la pression interne, et a permettre 1’échange du fluide entre les éléments internes des
¢échantillons. Cependant, lors de la deuxiéme série de simulations, on a essayé de mieux
modéliser 1’essai d’expansion du cylindre creux en prenant en compte le blocage des
déplacements radiaux aux bords supérieur et inférieur de 1’échantillon causé par la présence de la

pierre poreuse.

Des calculs des contraintes totales et des pressions interstitielles ont été effectués a 1’aide du
programme numérique pour différentes valeurs du coefficient de consolidation Cv. Les deux
analyses démontrent que les contraintes totales sont peu affectées par ce parameétre, tandis que les
surpressions de I’eau, ainsi que les contraintes effectives varient avec le Cv. Ce qui revient a dire,
que plus le coefficient de consolidation est grand, plus les pressions interstitielles sont grandes et

donc moins les contraintes effectives générées lors de 1’essai sont importantes.

Le coefficient de consolidation induit un début de réajustement des pressions d’eau au cours de
I’essai, mais celui-ci affecte peu la courbe d’expansion et la résistance au cisaillement non drainé
en est peu perturbée. Cependant, 1’évolution de la surpression interstitielle semble majorée en

comparaison avec les résultats expérimentaux.

L’allure des cheminements des contraintes effectives est peu influencée par le coefficient de
consolidation Cv. Les différents essais démontrent que la rupture se fait au niveau du bord interne
du cylindre creux et que la distribution de la résistance au cisaillement non drainé est une

fonction décroissante a travers 1’échantillon.
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Par ailleurs, les résultats numériques avaient pour but d’appliquer la nouvelle approche mise en
place par Silvestri (1998). Cette approche qui découle de la méthode de Nadai, permet
d’interpréter les résultats d’essais d’expansion de cavité cylindrique dans un cylindre creux, sans
faire d’hypothése sur les lois du comportement du matériau et permet, aussi, de prendre en
considération I’effet du bord extérieur du cylindre. Cette méthode a permis d’interpréter et
déterminer les courbes de la fonction de cisaillement déduites des résultats d’Abba (1993) et de
les comparer aux résultats numériques par la méthode de Cam-Clay. Ceci a révélé que la méthode

de Cam-Clay donne des résultats 1égérement plus élevées de 20 a 25%.

La présente étude a traité de I’influence de la vitesse de consolidation sur les courbes d’expansion
ainsi que sur la distribution et I’évolution des contraintes et de la pression interstitielle,
notamment dans la direction radiale en déformation plane. Il serait, dés lors, intéressant de
généraliser cette approche en portant une étude sur I’influence de la variation de la vitesse sur une
expansion avec déplacement axial permis. De plus, il est recommand¢, dans ce cas, de prendre en
considération 1’anisotropie du sol naturel et, ainsi, étudier I’influence du coefficient de

consolidation axial sur les courbes d’expansion.
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