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RESUME 

La prise en compte de l'erosion hydraulique est un element essentiel lors des etudes 

concernant la securite des infrastructures, de meme que pour 1'evaluation des im­

pacts sur les milieux fluviaux. Dans le cadre du suivi des ouvrages de retenue, tels 

que les barrages en terre et enrochement ou les levees de protection, il est important 

de comprendre le comportement de la crete lors d'un debordement. Dans un tel 

cas, l'erosion de celle-ci peut former une breche et mettre en danger les populations 

et les installations situees en aval. Or, comparativement aux sediments en riviere, 

les sols de ces structures ont ete mis en place et compactes mecaniquement lors de 

leur construction. Cette difference notable laisse penser que le comportement de ces 

materiaux, sous sollicitation hydraulique, est fortement dependant de la methode 

de construction et du degre de compactage atteint. 

L'objectif general du projet de maitrise est d'etudier, en laboratoire, l'innuence du 

niveau de compactage sur la mise en mouvement et l'erosion subsequente des sols 

non-cohesifs. Des echantillons compactes a differentes masses volumiques, dont l'op-

timum Proctor, sont soumis, en canal, a differentes contraintes de cisaillement dans 

le but d'evaluer leur resistance a l'erosion. Des essais sont egalement realises sur 

des sols uniformes, non-compactes dans le but de valider le protocole experimental 

et de comparer les resultats aux criteres de mise en mouvement de Shields-Yalin et 

de Yang. 

Les resultats obtenus montrent que les sols etudies ont tous un seuil d'arrachement 

superieur lorsqu'ils sont compactes a l'optimum Proctor plutot qu'a des densites in-

ferieures ou superieures. Ceci suggere que l'optimum Proctor, generalement vise en 

geotechnique, est egalement un optimum hydraulique en termes de resistance a l'ar-

rachement. Ce comportement, lorsque represente sous les formes adimensionnelles 

de Shields-Yalin ou de Yang, se traduit par des courbes distinctes correspondant 
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a chaque niveau de compactage. La resistance initiale des sols compactes a l'opti-

mum ne se maintient cependant pas une fois ceux-ci erodes au-dela des conditions 

critiques. Les masses transporters sont alors superieures a celles recoltees pour les 

sols non-compactes. 

Les essais realises sur les materiaux uniformes ont permis de valider et de comparer 

les criteres de mise en mouvement de Shields-Yalin et de Yang. La dispersion des 

points observes et la sensibilite du diametre adimensionnel font du diagramme de 

Shields-Yalin un critere peu fiable. A l'oppose, l'accord entre les valeurs mesurees 

et calculees selon le critere de Yang, est presque parfait. De plus, les courbes ex-

perimentales developpees pour les sols compactes suivent la tendance generale de 

la relation de Yang, ce qui n'est pas le cas pour la relation de Shields-Yalin. Ceci 

suggere done que la puissance unitaire du cours d'eau est plus apte a predire la 

mise en mouvement des sols que la contrainte adimensionnelle. 

Les connaissances acquises durant ce projet demontrent que le compactage a l'op-

timum de la couche de Crete d'une digue de retenue resulterait en un accroissement 

du niveau de securite de l'amenagement au dessus de la simple cote de la crete et 

permettrait de retarder le debut d'une formation eventuelle de breche de rupture. 

Toutefois, les essais effectues tendent a prouver que si l'ampleur du deficit d'evacua-

tion fait que ce niveau de securite est quand meme depasse, le compactage pourrait 

accelerer quelque peu l'erosion de la crete selon la granulometrie de la couche. 
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ABSTRACT 

Determination and prediction of erosion is of considerable interest in studies rela­

ted to hydraulic structure safety and impact assessment of river habitats. In the 

particular case of water impounding structures, such as embankment dams and 

levees, it is important to understand the behavior of the crest in the event of an 

overtopping. In such a situation, crest erosion and further breach formation can 

be a serious threat to downstream populations and infrastructures. As opposed 

to natural river sediments, the soils used in embankment dams are compacted ac­

cording to controlled specifications. This difference suggests that these materials' 

behavior under overtopping flow could be dependent on the construction method 

and compaction level obtained. 

The main purpose of this study is to conduct a laboratory investigation that seeks 

to evaluate the effects of compaction on the erodibility of cohesionless soils. By 

means of a recently developed flume experiment, sediment erosion rates and in­

cipient motion, as a function of shear stress, average velocity, and bulk density, 

have been determined for three sand and gravel mixtures. As part of the project, 

some additional testing was also extended to uniform-size sands to validate the 

experimental setup used and to compare results with the Shields-Yalin and Yang 

incipient motion critera. 

The results show that resistance to erosion is higher for soils compacted at the 

Proctor optimum bulk density than for those compacted at lower or higher den­

sities. This leads one to believe that the Proctor optimum, generally used as a 

standard for construction, is also an optimum in terms of hydraulic resistance and 

stability. However, in some situations, the resistance of the optimum bulk density 

seems to decrease after the soil has been exposed to shear stresses greater than the 

critical value. As such, the total mass eroded is greater for compacted soils than 
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for their non-compacted counterpart. Finally, when plotted with the dimensionless 

Shields-Yalin and Yang criteria, the incipient motion of the compacted soils can be 

represented as a family of curves, dependent on the bulk density. 

Additional tests performed on uniform-size sands suggest that the Shields-Yalin 

criterion is not very accurate, as opposed to the Yang criterion, in predicting soil 

motion. Moreover, the experimental curves derived from the incipient motion of 

compacted soils follow the general trend of the Yang relation, and not that of 

Shields-Yalin. This proves that unit stream power is much more capable to predict 

the incipient motion of soils than the dimensionless shear stress. This observation 

has been confirmed for both uniform-size, non-compacted sands and sand-and-

gravel mixtures compacted at different bulk densities. 

Knowledge gained on the erosion characteristics of compacted cohesionless soils 

will aid in the assessment of the likelihood of dam failure due to overtopping. The 

results show that compaction of a dam's crest at or near the Proctor optimum 

can result in a higher safety level above crest elevation and thus, delay breach 

formation. However, if for any reason that level is exceeded, the compacted soils 

could erode slightly more depending on their grain-size distribution. 
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INTRODUCTION 

La prise en compte de l'erosion hydraulique est un element essentiel lors des etudes 

concernant la securite des infrastructures, de meme que pour revaluation des im­

pacts sur les milieux fluviaux. Dans le cadre du suivi des ouvrages de retenue, tels 

que les barrages en terre et enrochement ou les levees de protection, il est important 

de comprendre le comportement de la crete lors d'un debordement. Dans un tel 

cas, l'erosion de celle-ci peut former une breche et mettre en danger les populations 

et les installations situees en aval. Or, comparativement aux sediments en riviere, 

les sols de ces structures ont ete mis en place et compactes mecaniquement lors de 

leur construction. Cette difference notable laisse penser que le comportement de ces 

materiaux, sous sollicitation hydraulique, est fortement dependant de la methode 

de construction et du degre de compactage atteint. 

Historiquement, l'etude de l'erosion hydraulique des sediments a principalement 

ete axee sur des problematiques de riviere. Plusieurs equations de transport solide 

ont ete developpees, principalement de fac,on empirique et dans des conditions bien 

precises. La plupart sont applicables uniquement en presence de sols uniformes 

meubles et soumis a un ecoulement permanent. Par consequent, la generalisation 

de ces equations a des cas plus realistes (ex. granulometrie etalee, compactage, 

ecoulement non-permanent) doit etre faite avec beaucoup de precaution. Dans un 

tel contexte, il s'avere utile de chercher a evaluer l'innuence de ces autres parametres 

sur la resistance des sols. 

L'approche proposee dans ce memoire consiste a inclure une variable additionnelle, 

le niveau de compactage, dans l'etude de la mobilite des sols. 
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Objectifs 

L'objectif general du projet de maitrise est d'etudier, en laboratoire, l'influence 

du niveau de compactage sur la mise en mouvement et l'erosion subsequente des 

sols non-cohesifs. Des echantillons compactes a differentes masses volumiques, dont 

l'optimum Proctor, sont soumis, en canal, a differentes contraintes de cisaillement 

dans le but d'evaluer leur resistance a l'erosion. L'approche proposee se limite au 

regime permanent et a trois melanges de sable et de gravier fin dont la taille n'ex-

cede pas 10 mm. Le protocole experimental est egalement applique a quelques sols 

uniformes non-compactes dans le but de valider les criteres de mise en mouvement 

de Shields-Yalin et de Yang. Les tendances observees pour les sols compactes sont 

aussi comparees a ces memes criteres. 

Plan de travail 

Le memoire comprend cinq chapitres. Le premier chapitre presente les notions theo-

riques de la mise en mouvement des sediments en mettant l'emphase sur la meca-

nique de la phase liquide et de la phase solide, separement. Par la suite, differents 

criteres de mise en mouvement sont passes en revues ainsi que les techniques expe-

rimentales qui leurs sont associees. Le chapitre 2 traite de la theorie du compactage 

et de son application aux structures hydrauliques, sur le terrain et en laboratoire. 

Une revue de la prise en compte du compactage dans divers champs d'applications 

est ensuite proposee. 

Les aspects operationnels de notre contribution experimentale sont presentes au 

chapitre 3. On y decrit en particulier le montage et les sols utilises, le deroulement 

des experiences et l'analyse des resultats. Le chapitre 4 est entierement dedie a la 

presentation des resultats et a leur analyse comparative. Les tendances globales 



3 

observees sont ensuite discutees au chapitre 5. Finalement, la conclusion apporte 

une synthese de notre contribution et des recommandations retenues. 
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C H A P I T R E 1 

MISE EN M O U V E M E N T DES SEDIMENTS NON-COHESIFS EN 

HYDRAULIQUE FLUVIALE 

A l'heure actuelle, la mecanique du transport sedimentaire permet d'expliquer et 

de modeliser adequatement des cas simples en regime permanent et impliquant 

des grains uniformes. De plus, depuis un certain temps deja, les notions de cohe­

sion et de non-uniformite granulometrique sont parfois prises en compte. Bien que 

le nombre de travaux relies au domaine soit colossal et que des lois universelles 

gouvernant le mouvement de la phase liquide existent, celles regissant la partie so-

lide n'ont toujours pas trouve de consensus. Ce manque de notions fondamentales 

communes rend done la synthese des connaissances difficile. 

Dans le present chapitre, on propose au lecteur un tour d'horizon des connaissances 

theoriques, relatives a l'hydraulique des sediments, qui ont ete mises a contribution 

lors des travaux realises dans le cadre de cette maitrise. On se limite a l'etude des 

materiaux granulaires non-cohesifs evoluant dans un liquide en ecoulement perma­

nent et uniforme. On presente dans un premier temps les equations fondamentales 

regissant la phase liquide. On se penche par la suite sur un cas particulier, l'equa-

tion de la surface libre, ce qui nous permet par la suite d'introduire la contrainte 

de cisaillement. La repartition de contrainte et les techniques de correction sont 

egalement discutees. Dans la seconde partie du chapitre, on s'attarde sur la phase 

solide. On y decrit les proprietes physiques des grains individuels et celles, plus 

globales, des melanges. On expose ensuite les criteres de mise en mouvement exis-

tants qui font appel a la vitesse ou a la contrainte de cisaillement comme variable 

d'etat. Finalement, on detaille les differentes methodes experimentales utilisees lors 
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de l'identification du seuil de mouvement. 

1.1 Ecoulement de la phase liquide 

1.1.1 Hypotheses fondamentales 

Barre de Saint-Venant (1871) a emis les hypotheses simplificatrices suivantes lors de 

l'elaboration des equations de l'ecoulement non-permanent unidimensionnel (Cunge 

et al, 1980) : 

- L'ecoulement est unidimensionnel et filaire; le niveau d'eau est horizontal d'une 

rive a l'autre. 

- La courbure des lignes de courant et les accelerations verticales sont negligeables, 

d'ou l'hypothese de pression hydrostatique. 

- Les effets de friction et de turbulence sont pris en compte par des lois de resistance 

analogues a celles de l'ecoulement permanent. 

- La pente du fond est faible, impliquant que le cosinus de Tangle forme avec 

l'horizontale peut-etre considere comme unitaire (cos# = 1). 

1.1.2 Equation de continuite 

L'equation de continuite est obtenue en appliquant la loi de conservation de la masse 

a un volume de controle. On suppose l'ecoulement non permanent, non uniforme 

et rectiligne d'un fluide incompressible dans un canal de faible pente. La variation 

de volume entre deux sections proches (voir fig. 1.1) pendant un temps dt est : 

^ ) dx dt (1.1) 
ox I 
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ou Q est le debit et dx est la distance elementaire entre les deux sections. Jf et Jw 

sont respectivement la pente de fond et la pente de la surface libre, illustrees sur 

la figure. 

J» (t+dt) 

J-(t) 

h (x,t) Q + (tX?/ax)dx 

J' /"//^///// / / / / / / / / / / / / / 

CD 
dx 

7777 

© 

FIG. 1.1 Conservation de la masse d'un domaine elementaire 

Cette variation spatio-temporelle est egale, en absence d'apport lateral, a un chan-

gement equivalent de la surface libre de : 

(B dx) —dt ;i.2) 

ou B et h sont respectivement la largeur a la surface libre et la profondeur d'eau. 

En egalant ces deux expressions, on obtient l'equation de continuite 

9Q OA 
dx dt 

= 0 (1.3) 

ou A est la section d'ecoulement. 

Dans le cas d'un ecoulement permanent, toute variation temporelle devient nulle 
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et l'eq. 1.3 se reduit a 
dQ_ 

dx 
= 0 (1.4) 

1.1.3 Equation dynamique 

L'equation dynamique reflete la conservation de la quantite de mouvement selon 

laquelle la variation de quantite de mouvement entre deux sections proches est 

egale a la somme des forces exterieures. La demonstration vectorielle qui en resulte 

depasse le cadre de ce texte. On fournit done une preuve simplifiee de Graf et 

Altinakar (2000) qui est basee sur l'energie. 

En tout point d'un filet liquide de fluidite non parfaite (liquide reel), en mouvement 

permanent, l'energie peut etre ecrite en quantites equivalentes a des longueurs 

(Carlier, 1986). En admettant les hypotheses emises a la section 1.1.1, l'energie 

totale, E, dans une section donnee est definie par : 

E = z + h El 
2g 

(1.5) 

ou z est la cote du fond, h est la profondeur d'eau, U est la vitesse moyenne et g 

est l'acceleration gravitationnelle. 

Cette somme demeure constante d'une section a l'autre a condition d'y ajouter une 

perte de charge, hr. 
U2 

E = z + h^ \-hr = C 
2g 

te (1.6) 

Pour l'ecoulement a surface libre non permanent d'un liquide reel, la difference de 

charge entre deux sections est (Graf et Altinakar, 2000) : 

U2 

z + h + — = \z + dz] + \h + dh] + 
2^ 

U2 , / [ / 2 \ 
-\--—dx + hr (1.7) 

9 dt 
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ou -^-dx est le terme d'energie due a l'acceleration dans la direction de l'ecoule-

ment (voir fig. 1.2). 

J. (t+dt) 

h + dh 

v " ' \ " " / i . . " , , , , , , / f \ n / / 

z + dz 

dx 

Niveau de reference 

FIG. 1.2 Conservation de l'energie entre deux sections 

Apres simplification, l'equation 1.7 devient : 

d [ z + h + 
U* IdU 

2gJ gdt 
dx — hr (1.8) 

En la divisant par dx, on obtient l'equation dynamique sous forme differentielle : 

IdU £d£ dh_ 
g dt g dx dx 

(1.9) 

Dans la presente etude, deux simplifications de l'equation dynamique sont utilisees. 

Pour Pecoulement permanent, non uniforme on retient : 

U_dU_ dh_ __ 
g dx dx 

(1.10) 
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La simplification pour l'ecoulement permanent uniforme est la suivante : 

Jf = Je (l .H) 

Dans ce dernier cas, la pente piezometrique, Jw, se confond egalement avec Jf et 

Je-

1.1 A Equations de la surface libre 

Les equations fondamentales sont frequemment traitees sous leur forme la plus 

simple (eqs. 1.4 et 1.11). Cependant, un tel ecoulement est rare et ne se produit 

que dans les canaux prismatiques tres longs. En realite, les sections et la pente du 

fond peuvent varier pour diverses raisons (structures de controle, seuils naturels). 

Dans de tels cas, l'ecoulement est, soit graduellement varie, si la profondeur aug-

mente/diminue sur une longue distance, soit rapidement varie si le changement se 

fait sur une distance plus courte. 

Dans cette optique, le probleme qui se pose generalement est de connaitre la posi­

tion x et la forme h(x) de la surface libre pour un canal de section A et de debit 

Q donnes (Graf et Altinakar, 2000). L'etude est realisee a partir de l'equation de 

l'energie. La charge totale en une section donnee peut etre exprimee par : 

aU2 

E = z + h + ^— (1.12) 

ou z est la cote du fond du canal, h est la profondeur d'ecoulement, U est la vitesse 

moyenne et a est le coefficient de correction de l'energie cinetique. En considerant 

la distance x comme etant positive dans la direction de l'ecoulement, on derive l'eq. 
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1.12 par rapport a x. 

dE dz dh aQ2 d ( 1 . 
dx dx dx 2g dx \A2 

ou U a ete remplace par Q/A. 

Or, par definition, on sait que : 

ou Je et Jf sont les pentes d'energie et du fond, respectivement. Les signes negatifs 

indiquent que E et z diminuent dans la direction de l'ecoulement. 

Apres substitution, l'eq. 1.13 devient 

dh Jf — Je 

dx 1 — FT2 
(1.16) 

avec 
(Q/A)2 

FT1 = . Y'/ „. (1.17) 
(gA) I {aB) y ' 

ou Fr est le nombre de Froude. 

L'eq. 1.16 est l'equation de Saint-Venant simplifiee et valable pour les canaux pris-

matiques. Le terme Je peut etre determine en utilisant une loi de resistance. On 

cite les formules usuelles : 

1. coefficient de Weisbach-Darcy 

2. coefficient de Chezy 

3. coefficient de Manning-Strickler 
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Par exemple, la formulation de Manning pour les pertes de charges permet d'obtenir 

Q2n2 

Je = A2R4/3 ( 1 ' 1 8 ) 

Ainsi, l'eq 1.16 peut etre exprimee sous la forme : 

dh Jf 
( Q2n2 \ 
\A2R4/3) 

dx 1 — Fr2 (1.19) 

L'equation 1.19 s'avere tres utile lorsqu'il s'agit d'estimer la pente au voisinage 

d'une section de profondeur et de debit connus. 

1.1.5 Contrainte de cisaillement 

La majorite des etudes de mise en mouvement se fondent sur le concept de con­

trainte de cisaillement pour quantifier l'interaction entre l'eau et les sediments 

(Bufnngton et Montgomery, 1997). On definit cette contrainte comme etant la 

resistance qu'offre un chenal a l'ecoulement gravitaire de l'eau (Chaudhry, 1993; 

Chow, 1959; Graf et Altinakar, 2000). En ecoulement uniforme, il y a equilibre entre 

deux composantes : la force de gravite Fg, qui est l'instigatrice du mouvement et 

la force de frottement Fj qui est la resistance offerte par le fond. Pour un canal 

prismatique (voir fig. 1.3), la force de frottement sur les parois est donnee par l'eq. 

1.20 et la composante longitudinale de la force de gravite, par l'eq. 1.21 : 

Ff = rPdx (1.20) 

Fg = iAdxavD.6 = WsmO (1.21) 
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ou T est la contrainte de cisaillement, P est le perimetre mouille, 7 est le poids 

specifique de l'eau, 9 est Tangle d'inclinaison du fond et W est le poids du prisme 

d'eau. 

FIG. 1.3 Equilibre des forces de frottement et de gravite 

Une fois l'egalite posee, on obtient l'expression 

A • a 

T = 7— sm 6 
(1.22) 

L'angle 0 est generalement petit et on peut ecrire sin^ = tan# = Jf. L'eq. 1.22 

devient alors : 

r = jRJf (1.23) 

ou R est le rayon hydraulique. II est important de souligner que cette expression est 

une valeur moyenne de la contrainte de cisaillement exercee sur tout le perimetre 

mouille pour un ecoulement permanent et uniforme. 

En hydrodynamique, la connaissance de r permet de definir la vitesse de frottement, 

it*, par : 

(1.24) w* = w -
P 

Apres substitution de l'eq. 1.23, «* peut etre definit comme suit : 

ua = VaRJf (1.25) 
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Einstein (1950) a demontre que cette quantite est directement proportionnelle a la 

vitesse de deplacement du transport par charriage^Graf et Altinakar, 2000). 

1.1.6 Repartition de contrainte 

La contrainte de cisaillement moyenne n'est pas uniformement distribute le long du 

perimetre mouille, sauf dans le cas des canaux larges tel que celui de la figure 1.4(a) 

(Chow, 1959). Le phenomene est encore plus important dans les canaux etroits 

(B/h < 2) utilises en laboratoire (voir fig. 1.4(b)). Chez ceux-ci, la contrainte 

effective exercee sur le fond s'ecarte considerablement de la contrainte moyenne et 

l'effet de la proximite des parois se fait egalement ressentir sur le profil des vitesses. 

Dans un contexte experimental ou la contrainte est utilisee comme indicateur de 

mouvement du fond mobile, il est done imperatif d'apporter un correctif a la valeur 

moyenne. 

FIG. 1.4 Sections d'ecoulements types (a) Cours d'eau naturel et (b) canal artificiel 

La procedure utilisee est connue sous le nom de correction de paroi2. La premiere 

methode developpee fut celle du conformal mapping de Leighly (1932). La tech­

nique consiste a partitionner une section d'ecoulement en trois surfaces, tel qu'illus-

1Voir la section 1.3 pour une definition du charriage 
2de l'anglais sidewall correction 
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tre a la figure 1.5. Aw est l'espace dediee a chaque paroi et Ab, au fond. La separa-

V 

AJ2 / 

/ ' 

x 

Ab 

\ AJ2 
\ 

FIG. 1.5 Separation de la contrainte de cisaillement 

tion de ces espaces est orthogonale aux equipotentielles de vitesses. La contrainte 

effective exercee sur le fond est egale a la composante longitudinale du poids du 

prisme d'eau associe au fond. Le tout n'est valide qu'en l'absence d'ecoulement 

lateral. Cette methode de correction fut notamment utilisee par Shields (1936) lors 

de ses recherches sur le debut du mouvement. Par la suite, differents intervenants 

ont contribue a corriger et ameliorer la technique originale. On retient la methode 

de separation du rayon hydraulique d'Einstein (1950) et la methode de Vanoni et 

Brooks (1957) qui ont ete appliquees et comparees par Cheng et Chua (2005) pour 

une variete de rapport B/h. 

Plus recemment, Guo et Julien (2005) ont demontre que la contrainte de cisaille­

ment est fonction de trois composantes : une action gravitationnelle, l'infiuence 

de l'ecoulement secondaire et la contrainte de cisaillement exercee a l'interface. lis 

posent le probleme comme un equilibre similaire a celui de la figure 1.3, mais en 

decomposant la contrainte en deux composantes, T\> et rw qui sont respectivement 

la contrainte exercee sur le fond et sur les parois. L'equilibre des forces dans la 

direction de l'ecoulement devient alors : 

2hrw + brb = pgbhJf (1.26) 

ou p est la masse volumique de l'eau. 
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Une solution analytique est par la suite obtenue a partir des equations de continuity 

et de l'energie. La contrainte de cisaillement effective sur le fond est alors determinee 

a l'aide du rapport suivant : 

-± = -tan-1 (e--)+---e(-^> (1.27) 
r IT V / 4 b 

O U T = pghJf. Cette approximation cadre bien avec les mesures experimentales 

pour des rapports B/h entre 2 et 8 (Guo et Julien, 2005). II faut cependant garder 

en tete que la distribution des contraintes peut aussi etre influences par le regime 

d'ecoulement et la variation de rugosite du perimetre mouille (Yalin, 1977). 

1.2 Mecanique de la phase solide 

Les equations introduites dans les sections precedentes sont applicables en presence 

d'un fond fixe. Lorsque l'ecoulement d'eau se fait sur fond mobile, il en resulte un 

melange eau-sediments qui peut non seulement modifier les conditions hydrau-

liques, mais egalement le fond du lit, sa pente et sa rugosite. Le probleme qui en 

resulte est couple; il est necessaire de prendre a la fois en consideration la phase 

liquide et le mouvement de la phase solide, c.-a-d. les sediments. 

L'etude theorique du deplacement de la phase solide est limitee a certains cas 

simples. L'application des formules actuelles est done assez contraignante et doit 

etre faite dans les conditions pour lesquelles celles-ci ont ete etablies. L'ecueil le 

plus redoutable est sans doute la caracterisation de la phase solide; la phase liquide 

etant, pour sa part, assez bien quantifiee. 

On appelle phase solide la totalite des particules solides occupant le fond d'un 

chenal ou se deplagant, soit pres du fond (charriage), soit en eau libre (suspension). 
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Les sediments peuvent etre representes soit individuellement, soit en masse. On 

considerera, pour les fins du present travail, que ce materiel granulaire est non-

cohesif (ex. sable, gravier) et qu'il peut etre decrit a la fois par les proprietes 

individuelles et globales de ses particules constitutives. 

1.2.1 Proprietes d'une particule individuelle 

Le comportement d'une particule individuelle a peu d'interet dans la pratique pour 

l'ingenieur hydraulicien. Ce dernier s'interesse plus souvent aux phenomenes glo-

baux tel que le comportement sedimentologique d'un trongon de riviere. Cependant, 

pour quantifier de tels effets les equations utilisees font appel a certains parametres 

du grain pour evaluer la mobilite du fond. On denombre quatre proprietes : la taille, 

la forme, la masse volumique et la vitesse de chute, elle-meme dependante des trois 

autres. 

1.2.1.1 Taille 

La dimension d'un grain est la propriete la plus simple a obtenir et par consequent 

la plus utilisee pour decrire la phase solide dans bon nombre d'applications. Elle 

est determines par analyse granulometrique et permet de classer une particule dans 

un groupe visuel distinct (ex. : bloc, pierre, gravier, sable, etc.). 

1.2.1.2 Forme 

La forme d'une particule solide peut profondement infiuencer son comportement 

et sa resistance a l'erosion. L'influence de la forme sur la trainee des particules 

regulieres telles que les cylindres, les spheres ou les ellipsoi'des est largement docu-
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mentee (Graf, 1971). Pour caracteriser les grains irreguliers, Corey (1949) et Shultz 

et al. (1954) ont propose le facteur de forme : 

Sf = c/(ab)1/2 (1.28) 

ou a, b et c sont respectivement les dimensions maximale, intermediate et minimale 

des axes mutuellement perpendiculaires de Pellipsoide qui circonscrit la particule. 

L'angularite des grains influence egalement la fagon dont ils s'organisent en masse. 

Les particules tres angulaires ont tendance a s'agencer de sorte que leur resis­

tance au mouvement augmente. A l'oppose, une plus grande sphericite cause une 

protuberance accrue des grains et l'augmentation de leur mobilite (Buffington et 

Montgomery, 1997). La mise en mouvement des particules non-spheriques est aussi 

influencee par leur orientation face a la direction de l'ecoulement. Par exemple, les 

grains feuilletes (ardoises, micas) ont tendance a avoir un seuil critique de mouve­

ment tres bas. 

1.2.1.3 Masse volumique 

La masse volumique d'une particule ps depend de sa composition minerale. La den-

site relative, definie comme le rapport entre le poids specifique du grain et celui de 

l'eau, est frequemment utilisee comme indicateur de densite. Les sediments trans-

portes par l'eau etant principalement composes de quartz, on considere souvent 

une densite relative de 2,65 (Yang, 2003). 
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1.2.1.4 Vitesse de chute 

La vitesse terminale de chute atteinte par une particule est directement reliee aux 

conditions dans lesquelles elle est mise en mouvement, transporter et eventuelle-

ment deposee (Yang, 2003). De plus, cette variable integre toutes les caracteris-

tiques precedentes, soit la taille, la forme et la densite relative sans compter la 

viscosite du fluide. 

On peut calculer la vitesse de chute d'une particule spherique en admettant qu'il 

y a equilibre entre le poids dejauge de la particule : 

Ws = ^r377(ps-p)g (1.29) 

et la force de trainee exercee par le fluide : 

FD = CDpA^ (1.30) 

Dans les equations 1.29 et 1.30, CD est le coefficient de trainee, A est l'aire projetee 

de la particule dans le direction de chute, ui est la vitesse de chute, r est le rayon de 

la particule, pa et p sont les masses volumiques du grain et de l'eau, respectivement. 

La vitesse de chute peut etre isolee dans ce systeme a condition de determiner Cn 

qui est fonction du nombre de Reynolds et du facteur de forme. Pour les particules 

spheriques, Stokes a obtenu le coefficient de trainee suivant, en regime laminaire : 

24 
CD = W (1.31) 

rip 

ou Re est le nombre de Reynolds. 

Dans le cas des particules naturelles, la relation entre CD et Re s'ecarte de celle 

d'une sphere. Plusieurs intervenants ont etudie l'effet de la forme d'une particule 
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o.oi' ' ' ' ' ' o.oi 
0.1 1 Sf = 0.5 10 100 

0.1 1 Sf=0.7 10 100 

0.1 1 Sf = 0.9 10 100 

Vitesse de chute (cm/s) 

FlG. 1.6 Relation entre le diametre et la vitesse de chute pour des particules de 
quartz (adaptee de Yang (2003)) 

sur sa vitesse de chute. Le U.S. Interagency Committee on Water Resources (1957) 

consolide leurs resultats dans une relation graphique exprimant la vitesse de chute 

en fonction du diametre, du facteur de forme et de la temperature de l'eau (voir 

fig. 1.6). 

La forme originale de cette relation est plutot limitative car elle est constitute 

de families de courbes qui doivent etre interpolees plusieurs fois pour obtenir une 

solution. De plus, Wu et Wang (2006) soulignent que la relation a ete extrapolee et 

tend done vers la loi de Stokes appliquee aux spheres pour des nombre de Reynolds 

inferieurs a 3. lis proposent de reevaluer la relation du Interagency Committee en 

utilisant un eventail plus complet de donnees. L'expression explicite retenue est la 
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suivante : 
Mv 

ua = Nd 

1 { 4N , , V / n I ' " 
4 + 3 M ^ 

(1.32) 

ou u;s est la vitesse de chute, M, N et n sont des coefficients et d est le diametre 

nominal des particules (ex. d50)- ^* est le diametre adimensionnel definit par : 

T d3 

*. = ?%- (1.33) 

ou 7S et f sont le poids specifique du grain et la viscosite cinematique de l'eau, 

respectivement. Les coefficient M, N et n sont calibres comme suit : 

M = 53,3exp-0,65S / ; N = 5,65exp-2,5S' /; n = 0, 7 + 0,95; (1.34) 

ou S1/ est le facteur de forme. 

1.2.2 Proprietes globales des sediments 

Dans le cas des melanges de sediments, la caracterisation de la phase solide se voit 

compliquee par la presence de particules de taille, de forme, de densite relative et 

de vitesse de chute differentes. Deux approches sont alors possibles; soit on divise 

le melange en sous-classes quasi-uniformes de mobilite differentes, soit on traite le 

tout comme une seule entite. Dans les deux cas, certains parametres additionnels 

sont necessaires. Une connaissance de la distribution granulometrique est un atout 

si Ton souhaite diviser un sol en classes. De plus, la porosite et le poids specifique 

du melange doivent etre consideres dans revaluation des volumes (voir la sec. 2.1). 

Le choix d'un diametre representatif du melange total n'est pas facile car les for-

mules classiques font appel a une seule taille de reference pour evaluer le debit 

solide. En general, cette taille est le d5o, c.-a-d. le diametre pour lequel 50 % des 
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grains sont plus fins. Cependant, ce choix varie d'un auteur a l'autre et d'une 

equation a l'autre. De Linares et Belleudy (2007) remarquent que peu importe le 

diametre retenu, une seule taille est insuffisante pour representer la distribution des 

sediments et la mobilite differente de chaque classe. Aussi, plusieurs ont deja pro­

pose de traiter le transport total comme la somme des transports de chaque fraction 

sedimentaire. La formulation habituelle utilise une couche superficielle active dont 

la composition granulometrique est connue et pour laquelle une evaluation de la 

mobilite de chaque fraction est faite (Parker, 1990). 

1.3 Criteres de mise en mouvement 

1.3.1 Generalities 

Pour un ecoulement donne, un cours d'eau a une capacite de transport solide liee a 

l'energie de l'eau et aux materiaux disponibles (Mahdi, 2003). A chaque instant, un 

trongon de riviere peut done etre considere en equilibre si les debits solides entrants 

et sortants sont egaux. Cet equilibre est rare car les conditions d'ecoulement sont 

variables. Par exemple, pour un debit solide sortant maintenu constant, si le debit 

solide entrant diminue, il y a erosion du chenal et, s'il augmente, il y a deposition. Le 

taux de transport sedimentaire n'est alors pas uniquement fonction de Phydraulique 

de l'ecoulement mais egalement de la composition du lit et des apports/pertes en 

sediments lies aux conditions anterieures. 

Pour modeliser le processus de transport sedimentaire, il est d'usage de distinguer 

deux couches de transport actif dans la colonne d'eau et une ou plusieurs couches 

d'echanges dans le lit. Les couches de la colonne d'eau sont definies par deux proces­

sus de transport differents : le charriage et la suspension. Les sediments transportes 

par roulement, glissement ou saltation faisant partie de la couche de charriage, le 
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reste de la colonne d'eau est occupe par des particules plus petites transportees en 

suspension (voir la fig. 1.7). Les particules en suspension peuvent a un moment ou 

l'autre etre deposees puis remises en charriage selon les conditions d'ecoulement. 

' ~ g 

Q 
*• particule en supension 

couche de transport par charriage 

FlG. 1.7 Modes de transport sedimentaire : charriage et suspension (adaptee de 
Graf et Altinakar (2000)) 

1.3.1.1 Stabilite d'un grain 

Lors d'etudes de mise en mouvement, on s'interesse uniquement a la couche de 

charriage et aux particules exposees a la surface de celle-ci. Les forces agissant sur 

une particule spherique au fond d'un canal sont illustrees a la fig. 1.8(a). FD est la 

force de trainee, FL, la portance, Ws, le poids dejauge et FR, la force resistant au 

deplacement. La particule est en etat critique de mise en mouvement lorsque l'une 

des conditions suivantes est satisfaite (Yang, 2003) : 

FL = W8; FD = FR; M0 = MR (1.35) 

ou Mo est le moment de force de renversement genere par FD et FR tandis que FL 

et Ws engendrent un moment, Mr, qui resiste au mouvement. 
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(a) (b) 

FIG. 1.8 Diagramme des forces agissant sur une particule soumise a un ecoulement 
a surface libre a) situation theorique et b) situation reelle 

Dans un contexte plus realiste, une particule irreguliere, en blanc a la figure 1.8(b), 

est entouree de grains « voisins » qui la contraignent de part et d'autre. Sa stabilite 

est accrue grace aux differents points d'appui et son detachement ne sera possible 

que lorsque le grain aval aura ete deplace (Yalin, 1977). Une fois la voie libre, 

la force resultante appliquee par l'ecoulement devra etre orientee selon un angle 

superieur a Tangle de repos 0 forme avec la particule de la couche inferieure pour 

que le grain se mette en mouvement. reintegration de tels concepts a l'echelle d'un 

cours d'eau est certes farfelue, mais elle illustre tout de meme l'importance des 

interactions grain-a-grain dans la resistance d'un sol a l'erosion. 

1.3.2 Critere base sur la contrainte de cisaillement 

La contrainte de cisaillement etant assez facile a evaluer, c'est le plus souvent 

ce parametre qui est retenu dans revaluation de la mobilite des sediments. En 

supposant des particules non-cohesives de taille donnee et, un ecoulement permanent 

et uniforme, il existe une seule valeur critique de la contrainte, T^., pour laquelle il 

y a debut de mouvement. 

Dans cette categorie, le diagramme de Shields est probablement le critere de de-
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termination du mouvement le plus largement cite. Shields (1936) a conduit des 

etudes de transport solide en canal pour des grains uniformes, non-cohesifs et de 

masses volumiques differentes. Ces essais ont ete realises pour quatre pentes de 

fond soumises a 16 increments de debits liquides (Buffington, 1999). Etant donne 

le nombre de variables experimentales, les resultats sont exprimes sous forme adi-

mensionnelle. Les deux groupes utilises sur le diagramme Shields sont la contrainte 

de cisaillement adimensionnelle r* et le nombre de Reynolds adimensionnel Re* : 

T-= h^M (1'36) 

Re, = M = JZi (1.37) 

ou r est la contrainte de cisaillement moyenne, d est le diametre du grain, 7S et 

7 sont respectivement les poids specifiques des grains et de l'eau, U* est la vitesse 

de frottement et v est la viscosite cinematique de l'eau. Le developpement complet 

des groupes adimensionnels est presente a l'annexe I. 

Les equations 1.36 et 1.37 sont toutes deux fonctions de la contrainte r, ce qui 

n'est pas tres pratique. Aussi, Yalin (1977) a propose de remplacer Re* par d* en 

reevaluant les groupes adimensionnels (voir l'annexe 1.2). La nouvelle relation de 

Shields-Yalin qui en decoule permet de determiner en une etape s'il y a mouvement 

ou non selon que la valeur de r* mesuree est superieure a celle calculee. La figure 

1.9 montre la relation modifiee de Shields-Yalin et les points experimentaux de 

divers intervenants du 20e siecle recenses par Buffington et Montgomery (1997). 

On remarque la tres grande sensibilite de cette fonction, particulierement pour des 

diametres adimensionnels eleves ou le critere est plutot represente par une bande 

de points. Da Silva et Bolisetti (2000) ont propose une expression mathematique 

illustree par le trait plein, qui peut etre utilisee, en pratique, a des fins d'estimations 

quantitatives. 
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FlG. 1.9 Diagramme de Shields-Yalin et points experimentaux 

1.3.3 Critere de la vitesse moyenne 

La vitesse moyenne d'un ecoulement est aussi utilisee comme indicateur de mobilite. 

Elle est tres facile a estimer et il est meme parfois possible d'en apprecier l'ordre 

de grandeur visuellement. On retrouve generalement deux types de systernes : des 

valeurs de vitesses admissibles et des relations fonctionnelles liant un parametre 

de la phase solide (ex. diametre, groupe adimensionnel) a la vitesse critique. On 

presente ici trois de ces systernes. 
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1.3.3.1 Vitesse maximale admissible 

Incontournable dans les precis d'hydraulique, la vitesse maximale admissible3 est 

la vitesse maximale pour laquelle un chenal ne s'erode pas. Sa valeur est plutot 

incertaine et necessite une part d'experience et de jugement. Les tableaux proposes 

par Fortier et Scobey (1926) font etat de ces vitesses pour des canaux artificiels ex-

caves dans divers materiaux (Chow, 1959; Yang, 2003). L'appreciation des elements 

constitutifs y est d'ailleurs qualitative et ne se revelera utile que dans le cadre de 

travaux preliminaries. 

1.3.3.2 Les etudes de Hjulstrom et du ASCE 

L'ASCE Task Committee propose la relation obtenue par Hjulstrom et qui definit 

trois etats possibles : erosion, transport et sedimentation (Vanoni, 1975). Le tout 

est fonction du diametre moyen d'un sol et de la vitesse moyenne de l'ecoulement 

(voir la fig. 1.10). Cette relation est limitee a des profondeurs d'ecoulement de 1 m 

et a des granulats uniformes. 

1.3.3.3 Le critere de Yang 

Malgre le fait que le diagramme de Shields est largement accepte dans la pratique 

comme critere de mise en mouvement, Yang (1973) souligne quelques-unes des 

faiblesses de cette approche. II propose d'utiliser un groupe dependant de la vitesse 

moyenne, la puissance unitaire du cours d'eau4 (VS), ou S est la pente d'energie et 

V, la vitesse moyenne. Le critere de mise en mouvement retenu, illustre a la figure 

3De l'anglais maximum permissible velocity 
4De l'anglais unit stream power 
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FIG. 1.10 Vitesse de sedimentation et d'erosion selon Hjulstrom 

1.11, exprime la mobilite d'un grain a l'aide de deux groupes adimensionnels : le 

nombre de Reynolds du grain i?e* et une vitesse adimensionnelle Vcr/uj. Les points 

experimentaux presentes sont issus de Yang (1973) et Yalin et Karahan (1979). 

1.4 Determination experimental du debut du mouvement 

Mise a part les approches probabilistes et celles basees sur des methodes de regres­

sion, la plupart des equations de transport solide utilisent une variable dominante 

(ex. r, V) et prennent la forme generique : 

qs = a(X-Xc)
b (1.38) 

ou qs est le debit solide par unite de largeur, a et b sont des constantes, X est la 

variable dominante et Xc est sa valeur critique. Pour des conditions hydrauliques 

connues (c.-a-d. X connu) il est imperatif d'avoir determine Xc au prealable pour 

etre en mesure d'estimer le debit solide; d'ou l'utilite des essais de mise en mouve-

100 

10 

1.0 

Transport 

Erosion ^ r j ^T - - ' 

/ 

/ Sedimentation 

i i i 
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FIG. 1.11 Critere de mise en mouvement de Yang 

ment. La procedure habituelle pour identifier cette valeur critique est de soumettre 

un sol a une variete de conditions hydrauliques et d'observer l'impact que cha-

cune d'elles a sur le transport des sediments. Les valeurs d'interets sont celles pour 

lesquelles le sol commence tout juste a se deplacer; on les appelle valeurs critiques. 

La comprehension et l'utilisation de donnees issues de telles etudes n'est pas simple 

car les methodes de caracterisations sont nombreuses. Buffington et Montgomery 

(1997) ont propose de les classer selon les criteres suivants : la definition du debut 

du mouvement utilisee, le choix du diametre representatif, la rugosite relative et 

le regime d'ecoulement auquel l'echantillon a ete soumis. Les sections suivantes 

decrivent chacun de ces aspects. 
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1.4.1 Definitions du debut du mouvement 

II existe quatre methodes experimentales pour definir le debut du mouvement: {'ex­

trapolation du debit solide, l'observation visuelle, l'utilisation de fonctions de com­

petences et les calculs theoriques. L'extrapolation a ete utilisee par Shields (1936) 

et la majorite de ses contemporains (Burlington, 1999). Cette methode consiste a 

mettre en graphique les debits solides observes et les contraintes appliquees corres-

pondantes. On extrapole ensuite ces valeurs vers un debit solide nul ou une valeur 

de reference faible en utilisant une methode de regression, generalement une fonc-

tion de puissance. La figure 1.12 illustre cette procedure; la valeur critique rc se 

trouvant a l'intersection de la courbe et de l'axe des ordonnees. 

u-l - l : 1 1 1 1 1 1 
0 0.05 0.1 0.15 0.2 0.25 0.3 

D^bit solide (g/s) 

FlG. 1.12 Extrapolation du debit solide pour deux sols 

La standardisation de l'observation visuelle a ete proposee par Neill et Yalin (1969) 

pour contrer certaines lacunes de l'extrapolation, notamment le choix du type de 

regression et la forte disparite des points d'observation. Bien qu'il soit impossible 
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d'observer le debut du mouvement proprement dit, ils suggerent d'utiliser une me-

thode de similarite pour l'identifier. On suppose que deux echantillons de grains de 

taille di et d2 sont dans un meme etat de transport si le merae nombre de grains 

est en mouvement sur des surfaces geometriquement similaires A\ et A2 et pour 

des durees similaires t\ et t2- Autrement dit, si les rapports A/D et ^ sont main-

tenus constants, il suffit de fixer un nombre de grains en mouvement critique pour 

definir de fagon similaire le debut du mouvement pour des echantillons varies. La 

mise en application de cette technique manuelle est plutot limitante en laboratoire 

puisqu'il faut observer sans relache l'echantillon lors des essais. Aussi, plusieurs 

ont tente d'automatiser le processus via l'imagerie numerique (Papanicolaou et al, 

1999; Pilotti et al, 1997). 

Une troisieme definition, l'approche par fonction de competence, permet d'etudier le 

transport selectif des sols non-uniformes. La methode consiste a etudier la fraction 

la plus grossiere qui est en mouvement sous une contrainte donnee pour determiner 

sa contrainte critique (Wilcock, 1988). Finalement, il est toujours possible, quoique 

de peu d'interet, d'utiliser des arguments predictifs plus theoriques, tels que ceux 

de la section 1.3, en evaluant Tangle de repos et l'agencement des grains. 

1.4.2 Choix du diametre representatif 

Le choix du diametre representatif se limite au d^o pour les materiaux assez uni-

formes. L'utilisation d'autres diametres pour caracteriser des sols non-uniformes 

est moins claire car elle peut decaler les resultats de plusieurs ordres de grandeur 

(Buffington et Montgomery, 1997). II s'avere done important de choisir a la fois un 

diametre approprie et la methode correspondante (ex. sols etales et fonctions de 

competence). 
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1.4.3 Effet de la rugosite relative 

La rugosite relative est le rapport entre la hauteur des asperites du fond et la 

profondeur d'ecoulement. Son influence est de plus en plus presente pour de faibles 

profondeurs. Ainsi, on observe une augmentation de la resistance d'un sol pour de 

forte rugosite relative. Ceci est du au fait que la presence d'elements rugueux au 

fond minimise la contrainte effective ressentie sans toutefois reduire la valeur de la 

contrainte totale observee. II s'avere done important d'effectuer et de comparer des 

essais dont les rugosites relatives sont similaires. 

1.4.4 Influence de la turbulence 

Les essais en regime laminaire ou transitoire (<i* < 70) sont nombreux et bien dermis 

sur le diagramme de Shields (voir la fig. 1.9). En regime completement turbulent, 

on observe des phenomenes plus complexes pres du fond; soit des fluctuations 

apparentes (bursts, ejections). Leur observation sort du cadre de ce travail mais est 

de plus en plus documentee. On se referera a Yalin (1992); Papanicolaou (1997); 

Papanicolaou et al. (2001); Zanke (2003) pour plus de details. 

1.5 Conclusion 

Ce chapitre a propose une synthese des notions theoriques de la mise en mouvement 

des sediments non-cohesifs. Les deux phases (liquide et solide) de ce phenomene 

complexe ont ete traitees ainsi que certains des criteres de mise en mouvement. II est 

a noter que ceux-ci sont uniquement valides pour des sols tres uniformes et exempts 

de remaniement majeur (ex. compactage, consolidation, etc.). II est done difficile 

de savoir si ces criteres sont applicables en presence de materiaux compactes. Le 
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chapitre suivant est dedie a cet aspect, plus commun en geotechnique, mais souvent 

ignore en hydraulique des sediments. 
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CHAPITRE 2 

NOTIONS DE GEOTECHNIQUE : LE COMPACTAGE 

La qualite des sols comme materiaux de construction sur un site donne laisse sou-

vent a desirer. lis sont parfois tres permeables ou tres compressibles; deux carac-

teristiques peu enviables sur le plan economique et technique. Si le choix du site 

n'est pas une option, on doit souvent avoir recours a des precedes de stabilisation 

mecaniques ou chimiques, voire meme thermiques et electriques, pour en ameliorer 

les proprietes. 

La stabilisation mecanique ou compactage est utilisee pour des structures dont le 

sol est l'element constituant ou portant, comme les barrages en terre et les rem-

blais routiers. Si les sols de ces elements etaient simplement deverses en vrac, des 

problemes majeurs de tassement nuiraient eventuellement a leur stabilite. Les rup­

tures frequentes de remblais construits avant les annees 1930 en sont un exemple; 

aucune methode de densification n'etait alors employee (Coussy et Fleureau, 2002; 

Holtz et Kovacs, 1991). 

II est indiscutable que le compactage ameliore la stabilite geotechnique d'un ou-

vrage. Mais qu'en est-il du comportement sous sollicitation hydraulique de ce der­

nier ? Le present chapitre propose de dresser un portrait general de l'utilisation et 

de la prise en compte du compactage en hydraulique des sediments et dans d'autres 

domaines connexes. On definit dans un premier temps les differentes quantites en 

jeu et ce, pour les sols non-cohesifs. Ensuite, l'approche theorique classique du com­

pactage est expliquee ainsi que les essais normalises qui lui sont associes. On passe 

aussi en revue quelques moyens de controle et certaines applications en laboratoire 

et sur le terrain. Finalement, on fait etat de la prise en compte du compactage dans 
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les divers domaines concernes par l'erosion hydrique. 

2.1 Generalites 

On propose ici de definir les diverses quantites utiles a la caracterisation des sols 

granulaires, non-cohesifs sans s'attarder aux autres types de sols (ex. argiles). 

2.1.1 Definitions et relations de phases 

On definit un sol comme un ensemble constitue de particules solides entourees 

de vides. Ces vides peuvent etre remplis d'eau, d'air ou d'un melange eau/air en 

proportions variables. Le volume total, Vt, qu'occupe un sol est done la somme du 

volume des grains solides, Vs, et des vides, Vv, eux-memes constitues d'un volume 

d'eau, Vw et d'un volume d'air, Va. Ces trois phases (sol, eau, air) peuvent etre 

representees par un diagramme de phases ou les volumes occupes et les masses 

correspondantes sont indiquees (voir fig. 2.1). 

II existe trois rapports de volumes tres utiles qui peuvent etre deduits du cote 

droit du diagramme de phases : l'indice des vides, e, la porosite, n et le degre de 

saturation, Sr. L'indice des vides definit la proportion de vide contenue dans le sol 

et s'exprime par la relation : 

-v. ^ 
La porosite, n, s'exprime par la relation suivante : 

n=Yl xioo(%) (2.2) 
Vt 

Elle indique egalement la proportion de vide dans un sol, mais par rapport au 
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FlG. 2.1 Relation entre les volumes et les masses d'un sol elementaire (a) Sol 
elementaire a l'etat naturel et (b) diagramme de phases. 

volume total. Finalement, le degre de saturation, Sr, indique le pourcentage du 

volume des vides occupe par l'eau et s'exprime par : 

Sr = ^ x l00 (%) (2.3) 

Si Ton considere le cote gauche de la figure 2.1(b), on peut etablir la teneur en eau 

d'un sol : 

w 
Mm 

x 100 (%) (2-4) 

La teneur en eau presente dans un sol est calculee en fonction de la masse du sol 

sec et non de la masse totale du sol. 

Le dernier concept que nous introduisons est la masse volumique, un rapport entre 

les masses et les volumes du diagramme de phases. On retient les trois masses 

volumiques usuelles, soit la masse volumique de l'eau, p, la masse volumique du sol 

sec, ps et la masse volumique totale du sol humide, ph-
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2.1.2 Caracteristiques des sols non-cohesifs 

Les sols auxquels la presente etude s'interesse appartiennent a la categorie des 

sols granulaires. Selon le systeme de classification unifiee USCS developpe par 

Casagrande (1948) et utilise pour les barrages et fondations (U.S. Army Engineer 

Waterways Experiment Station, 1960), ces fractions de sol sont representees par 

les symboles G et certains S contenant peu ou pas de particules fines (< 5 % 

passe le tamis n° 200). Le systeme de 1'American Association of State and Highway 

Transportation Officials (2007) utilise pour les sols des remblais, sous-fondations et 

fondations de chaussees, les classent dans la categorie A—I —a (fragments de pierre, 

gravier et sable). Les sections qui suivent mettent l'accent sur les caracteristiques 

qualitatives de ces sols. 

2.1.2.1 Texture 

La texture fait reference a l'apparence exterieure du sol. Celle-ci depend de la di­

mension et de la forme des particules constitutives et elle variera done avec la 

distribution relative des grains (ex. les sables et graviers ont une texture grossiere). 

A premiere vue, la texture ne joue pas un role cle dans la caracterisation d'un sol. 

Cependant, les proprietes geotechniques des sols grossiers, en particulier, sont di-

rectement liees a leur texture. Holtz et Kovacs (1991) retiennent les comportements 

texturaux suivants pour les sables et graviers : 

- Grosseur des grains : gros grains visibles a l'oeil nu 

- Caracteristiques : Pulvcrulents, non plastiqucs, granulaires 

- Effets de l'eau sur le comportement du sol : negligeable 

- Effets de la distribution granulometrique : importants 
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2.1.2.2 Forme 

La forme des particules doit etre prise en compte surtout pour les materiaux gra-

nulaires. En general, un degre de precision plutot qualitatif est utilise en geotech-

nique pour decrire la forme. Les formes typiques rencontrees sont arrondies, sous-

arrondies, sous-angulaires ou angulaires. Le facteur de forme Sf, tel que decrit 

a la section 1.2.1.2, est aussi utilise en hydraulique des sediments. La forme des 

grains des sables et graviers a une influence preponderate sur leur resistance au 

cisaillement. 

2.1.2.3 Structure 

La forme et la texture des grains individuels d'un sol disent peu de choses sur son 

comportement geotechnique si Ton ne tient pas compte de la structure geometrique 

et des forces impliquees. La structure et la stabilite des sols granulaires dependent 

des forces de contact interparticulaires causees par la gravite. Lorsque ces contacts 

sont perturbes (ex. par une force exterieure), la masse des grains entraine une reor­

ganisation de la structure en une configuration plus stable et plus dense (Schroeder 

et ai, 2004). L'arrangement des grains et la quasi-absence de forces interparticu­

laires (autres que celles liees a la gravite) chez les sols granulaires en font des cas 

assez simple a quantifier contrairement aux sols coherents1. 

Lors de travaux de genie civil, l'indice de densite relative ID d'un sol non-cohesif 

est un indicateur utile de son comportement structurel. II s'exprime comme suit : 

ID= 6maxJe xl00(%) (2.5) 

1cohesifs 



38 

ou e, emin et emax sont les indices des vides in situ, minimal et maximal, res-

pectivement. Cet indice permet de connaitre la masse volumique in situ d'un sol 

par rapport a des valeurs nominales. On peut, par exemple, apprecier la masse 

volumique obtenue apres compactage d'un sol par rapport a sa masse volumique 

maximale possible. 

2.1.2.4 Distribution granulometrique 

Le comportement des sols granulaires sous sollicitation est tres sensible a la courbe 

granulometrique (Holtz et Kovacs, 1991). La connaissance de cette derniere est 

done indispensable. La distribution granulometrique met en relation le logarithme 

du diametre des grains et la distribution cumulative du pourcentage de passant (en 

masse). La figure 2.2 montre quelques distributions types. 

FIG. 2.2 Courbe granulometriques cumulatives types 
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On s'interesse particulierement a Failure generate de la courbe et a certains dia-

metres representatifs, dx, qui correspondent aux diametres pour lesquels x % du sol 

est plus fin. Deux rapports sont utiles pour classer la courbe d'un sol. Le coefficient 

d'uniformite, Cu, est un parametre de forme d'une courbe granulometrique. Plus 

sa valeur est faible, plus un sol est uniforme. On le definit par : 

Cu = ^ (2.6) 
"10 

Quelques valeurs typiques sont repertories au tableau 2.1. Tout au long de ce 

travail, l'epitethe uniforme est employe pour decrire a la fois les sols uniformes et 

assez uniformes; par opposition aux sols etales. 

Type de sol Cu 

Uniforme 1 
Assez uniforme (ex. sable de plage) 2 - 3 

Etale 15 - 1000 
Noyau argileux 400 - 500 

TAB. 2.1 Exemples de coefficients d'uniformite (adaptes de Holtz et Kovacs (1991)) 

On utilise aussi le coefficient de courbure, Cc, definit par : 

c< = TT (2'7) 

Jumele au coefficient d'uniformite, il permet de confirmer qu'une granulometrie 

est bien etalee. Par exemple, a condition que Cu soit plus grand que 4 pour les 

graviers et plus grand que 6 pour les sables, un coefficient de courbure entre 1 et 

3 est synonyme d'une granulometrie bien etalee. Cette constatation est d'autant 

plus importante qu'elle est frequemment utilisee en hydraulique des sediments pour 

evaluer si le d50 d'un sol donne est representatif de son etat de mobilite. 
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2.2 Theorie du compactage 

2.2.1 Definitions et objectifs 

Le compactage est un processus cherchant a ameliorer la qualite des sols sur un site 

donne en les densifiant par application d'energie mecanique. Les termes stabilisation 

mecanique et densification sont parfois utilises et sont equivalents. Holtz et Kovacs 

(1991) denombrent quelques-uns des objectifs vises lors du compactage : 

- eliminer ou minimiser le risque de tassement; 

- ameliorer la resistance des sols et la stabilite des talus; 

- augmenter la capacite portante des infrastructures routieres; 

- limiter les variations de volume indesirables causees, par exemple, par Taction 

du gel, le gonflement et le retrait. 

2.2.2 Essai Proctor 

Proctor (1933) a demontre que le compactage est fonction de quatre variables : 

1. la teneur en eau, w ; 

2. la masse volumique du sol sec, ps; 

3. le type de sol (ex. cohesif/granulaire, uniforme/etale); 

4. l'energie de compactage, E, dependante du moyen mecanique utilise. 

Le degre de compactage est exprime par la masse volumique du sol sec2. Lorsque 

l'eau est ajoutee au sol durant le compactage, elle joue le role de lubrifiant entre 

les grains. Ceux-ci peuvent alors glisser et se re-agencer pour former une matrice 

plus dense en expulsant l'air qui etait present dans le sol (Das, 1999). Pour de 

2Les termes masse volumique du sol sec et masse volumique seche sont utilises de facon inter­
changeable tout au long de ce memoire. lis representent tous deux la quantiteps. 
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faibles teneurs en eau, la plupart des sols demeurent assez rigide et se compactent 

difficilement. L'augmentation de la teneur en eau facilite la maniabilite du sol 

et se solde par une masse volumique seche plus elevee. Au-dela d'une certaine 

teneur, tout ajout d'eau entraine une diminution de la masse volumique seche, 

car une proportion croissante du volume est occupee par l'eau plutot que par les 

grains solides. Theoriquement, si tout l'air present dans le sol pouvait etre expulse 

(Vv = 0), ce dernier serait dans un etat de saturation complete (Sr = 100 %) et la 

masse volumique serait maximale pour cette teneur en eau (Craig, 2004). Ce degre 

de compactage n'est pas atteignable et, dans la pratique, on se fie plutot a la teneur 

en eau optimale wopt, c.-a-d. la teneur en eau pour laquelle la masse volumique du 

sol sec passe par un maximum sans toutefois depasser la limite de saturation. 

L'essai Proctor normalise permet de determiner, en laboratoire, la masse volumique 

seche maximale et la teneur en eau optimale correspondante d'un sol. Ce test fait 

ressortir l'existence de deux zones, de part et d'autre de la teneur optimale : le 

cote sec des teneurs en eau inferieures a l'optimum et le cote humide, superieur a 

l'optimum (Coussy et Fleureau, 2002). La procedure suivie lors de la realisation de 

l'essai Proctor standard est encadree par la norme ASTM D-698 (American Society 

for Testing and Materials, 1998b). La procedure se resume comme suit : 

Le sol a caracteriser est prepare a differentes teneurs en eau. Pour 

chaque teneur, le sol est compacte en trois couches egales dans un moule 

cylindrique de volume connu, a l'aide d'un marteau normalise relache 

d'une hauteur d'environ 300 mm, 25 fois par couche. Cette repetitivite 

assure a la fois une energie constante et un compactage uniforme de 

l'echantillon. Pour chaque test, la masse volumique seche atteinte est 

calculee et mise en graphique par rapport a la teneur en eau. 

La figure 2.3(a) montre quelques courbes de compactage de l'essai Proctor pour 

des sols de granulometrie et de constitution differentes. 
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FIG. 2.3 Courbes de compactage de l'essai Proctor normalise a) comparaison de 
six sols et b) influence de l'energie de compactage (adaptees de Holtz et Kovacs 
(1991)) 

On remarque que : 

- Les valeurs typiques de masse volumique seche maximale se situent entre 1,6 et 

2,2 Mg/m3. 

- Les teneurs optimales se trouvent entre 8 et 20 %. 

- Les sols a granulometrie etalee ont une masse volumique seche plus elevee que 

les sols plus uniformes et ce, a une teneur en eau inferieure. 

Une variante du Proctor standard, l'essai de compactage Proctor modifie (ASTM 

D-1557), est utilisee afin de mieux reproduire le compactage d'infrastructures sou-

mises a de lourdes charges, ex. pistes d'atterrissage (ASTM, 2002). L'energie de 

compactage de cet essai est 4 fois superieure a celle du Proctor normal (Coussy 

et Fleureau, 2002). L'analyse comparative des deux types d'essai (voir fig. 2.3(b)) 

montre que l'augmentation de l'energie de compactage se traduit, d'une part, par 

une augmentation de la masse volumique seche maximale et, d'autre part, par une 

diminution de la teneur en eau optimale (Holtz et Kovacs, 1991). 
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2.3 Contrdle et applications du compactage 

Les resultats des essais en laboratoire ne sont pas directement applicables sur le 

terrain. Le procede de compactage en laboratoire est base sur l'utilisation d'impacts 

alors que sur un site, le compactage se fait generalement par petrissage ou par 

compression (Holtz et Kovacs, 1991). De plus, les tests en laboratoire se font sur 

des materiaux dont le diametre n'excede pas 20 ou 37,5 mm (Craig, 2004). Les 

masses volumiques seches maximales determinees par l'essai Proctor standard ou 

modifie parviennent toutefois a couvrir la zone type des densites reproductibles sur 

le terrain. 

La masse volumique specifiee lors de travaux est atteinte en utilisant un equipe-

ment de compactage approprie et un nombre de passage de rouleau obligatoire. Ce 

nombre peut varier de 3 a 15 selon le type et la masse de l'equipement utilise ainsi 

que Pepaisseur de la couche a compacter (Holtz et Kovacs, 1991). Par ailleurs, la 

pression appliquee a la surface diminue avec la profondeur, ce qui entraine une dimi­

nution de la densite du sol en profondeur. La masse volumique seche est egalement 

influencee par le nombre de passages de rouleau. Pour les travaux de terrassement, 

la specification du produit fini exige generalement une compacite relative (C.R.) 

minimale. Celle-ci est definie par : 

C.R. = ^ ^ - x 100 (%) (2.8) 
Pd max 

ou pa sue et pa max s o n t les masses volumiques du sol sec atteintes sur le site et 

au laboratoire, respectivement. C'est en utilisant cet indicateur, que le choix de 

l'equipement et de Pepaisseur des couches est fait. 

La revue des techniques et moyens de compactage disponibles sur le terrain excede 

largement l'objectif de ce travail. Nous nous attarderons cependant sur Taction 
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vibratoire de certains rouleaux. 

2.3.1 Pratique concernant les sols non-cohesifs 

L'action vibratoire des rouleaux produit une densification des sols granulaires, peu 

coherents. Holtz et Kovacs (1991) attribuent ce phenomene au rearrangement des 

particules provoque par les deformations cycliques qui resultent des mouvements 

oscillatoires du rouleau. L'ajout de Peffet des vibrations a une composante autre-

ment statique augmente considerablement le taux de compactage (environ +10 

%). D'autres facteurs s'ajoutent a l'effet de la vibration, dont les caracteristiques 

du materiel de compactage (ex. frequence de fonctionnement), les caracteristiques 

du sol (ex. masse volumique, taille des grains et teneur en eau) et le mode de 

construction (ex. epaisseur des couches, nombre de passages). 

2.3.2 Cas particulier - Les barrages en terre 

L'objectif du compactage ne se limite pas uniquement a la densification. Dans le 

cas des barrages en terre, il consiste aussi a trouver la densite, la plage de la teneur 

en eau, le degre de saturation et l'energie qui optimisent les proprietes mecaniques 

et hydrauliques d'un sol sans generer de pression interstitielles a l'interieur du 

noyau, lesquelles peuvent nuire a la stabilite de l'ouvrage (Coussy et Fleureau, 

2002). L'utilisation des materiaux non-cohesifs, pour sa part, est requise pour les 

drains, les filtres et, en particulier, la carapace (Fell, 2005). lis jouent done un role 

structural inherent a la stabilite de ces ouvrages. 
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2.3.2.1 Specifications particulieres 

Idealement, la granulometrie des remblais non-cohesifs est bien etalee, ce qui leurs 

permet d'atteindre des densites interessantes tout en conservant une permeabilite 

elevee (Fell, 2005). L'energie et la teneur en eau qui assure un compactage optimal 

ont longtemps ete source de debat. A premiere vue, on serait tente de croire que 

la terre du cote sec de l'optimum est plus stable et strictement preferable a la 

constitution d'un remblai. Coussy et Fleureau (2002) affirment qu'il n'en est rien 

puisque dans un remblai la teneur en eau peut augmenter apres un temps plus ou 

moins long et provoquer par la suite une diminution de la resistance. Cet avis n'est 

pas partage par Farrar (2000) qui recommande plutot de compacter du cote sec 

pour eviter des pressions capillaires elevees lors de la consolidation de l'ouvrage. 

Cette preoccupation est cependant moins importante pour les parties constitutes 

de materiaux granulaires non-cohesifs. La Societe d'energie de la Baie James (1975) 

prefere opter pour une solution sur mesure selon les conditions du banc d'emprunts. 

Par exemple, dans le cas ou la teneur en eau in situ du materiel d'emprunt est 

trop elevee, il est possible de modifier sensiblement la section du barrage pour 

ainsi diminuer le taux de compactage requis et permettre des deformations plus 

importantes. 

L'epaisseur des couches mises en place depend de la zone du barrage en question et 

du type de barrage et de remblai. La partie superieure de chaque couche est souvent 

plus fine que la partie sous-jacente en raison de la segregation des particules lors 

de la mise en place. De plus, la surface de la couche inferieure devrait etre scarifiee 

pour assurer une bonne liaison avec la couche suivante. Pour une description plus 

complete des methodes de mise en place et de l'equipement requis, on se referera 

a Fell (2005), Shanklin et al. (2000), la Societe d'energie de la Baie James (1975) 

ou la Commission Internationale des Grands Barrages (1989). 
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2.3.2.2 Controle de la qualite 

Le controle de la qualite du compactage d'un remblai est fait a des intervalles 

reguliers definis par le volume mis en place (Societe d'energie de la Baie James., 

1987). On procede soit a des essais Proctor en laboratoire, soit a des essais in situ. 

Pour sa part, le U.S. Bureau of Reclamation n'utilise pas l'essai Proctor standard 

pour les sols non-cohesifs, car les sables et graviers ont tendance a se briser sous les 

impacts repetes du marteau (Farrar, 2000). II suggere plutot les essais par vibration, 

moins destructifs, tels que ceux proposes par le British Standards Institute (BSI), 

ou un marteau de type « Kango » est utilise. 

La densite in situ des sols granulaires est difficile a evaluer en raison de la difficulte 

d'echantillonnage liee a la taille importante des grains (pour ne pas dire blocs). 

Dans la mesure du possible, un echantillonnage minimal est fait pour evaluer la 

degradation possible des grains et la modification de la granulometrie causes par le 

compactage (souvent au profit d'une granulometrie discontinue). Pour les grands 

barrages, des essais au rouleau sont executes avant et apres la construction pour 

valider ce degre de degradation ainsi que la densite et la permeabilite atteignables. 

2.3.2.3 Problemes rencontres 

Fell (2005) note quelques problemes frequents rencontres lors du controle du com­

pactage des sols pulverulents : 

- specifier un standard de compactage trop eleve (100 %), et inatteignable en 

pratique; 

- specifier un intervalle de teneurs en eau trop etroit; 

- essais Proctor insuffisants; 

- degradation du remblai par concassage; 
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- vibration d'equipement avoisinant le site. 

2.3.3 Le compactage en laboratoire 

Certains travaux experimentaux, dont ceux realises dans le cadre de ce memoire, 

necessitent le compactage d'un sol en laboratoire. L'echelle reduite du montage et 

la taille des grains du sol utilise limitent les methodes de compactage disponibles. 

Adu-Osei et al. (2000) dressent une liste des cinq methodes communement utilisees 

dans la preparation de specimens peu volumineux. Voici, en resume, les methodes 

proposees par ces auteurs ainsi que les forces et faiblesses de chacune. 

Le compactage par impact traite dans les sections precedentes est facilement appli­

cable et relativement economique. Par contre, il tend a orienter et a distribuer les 

grains de sorte que la reproductibilite des essais et des conditions du terrain n'est 

pas respectee. Si une densite plus elevee est recherchee et ce, pour une meme teneur 

en eau, la majeure partie de Penergie additionnelle est depensee en degradant le 

materiel plutot qu'en le compactant. 

Le compactage statique est realise par l'application d'une contrainte en compression 

a un sol dispose dans un moule rigide. Cette methode ne reproduit cependant pas 

le compactage sur le terrain, car elle engendre des gradients de densite eleves et se 

revele inefficace pour les sols non-cohesifs. 

Les moyens conventionnels de compactage par petrissage (ex. rouleaux a pieds de 

mouton) reproduisent bien le compactage sur le terrain, mais sont difficilement 

applicables en laboratoire, sans parler de la finition plutot grossiere de la surface 

des specimens. 

Pour sa part, le compactage par vibration demeure une des meilleures solutions pour 
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les specimens places dans des moules rigides. II est efficace autant pour les sols sees 

qu'humides. De plus, de l'equipement portatif est disponible (ex. pilonneuse Kango) 

et facile a utiliser. Le sol est generalement compacte en couches de 50 a 70 mm. 

Adu-Osei et al. (2000) soulignent que cette methode evite la degradation du sol 

mais qu'il est difficile d'evaluer et de controler l'energie de compactage appliquee. 

Finalement, le compactage giratoire3 est utilise pour compacter des echantillons 

dont la densite doit etre le plus uniforme possible (ex. asphaltes, bases bitumi-

neuses). Une contrainte connue est appliquee au sol pendant que celui-ci est mis 

en giration par un dispositif mecanique. 

2.4 Compactage et erodibilite des sols - un etat des connaissances 

L'influence que peut avoir le compactage d'un sol sur son comportement sous sol-

licitation hydraulique a ete abordee par des intervenants de differents milieux, 

notamment en agronomie, en geomorphologie, en hydraulique des sediments et en 

genie civil, dans le domaine de la voirie ou de la securite des barrages. Dans la 

plupart des cas, on dresse un portrait negatif ou positif, selon le cas, des effets in-

duits par le compactage et on tente de quantifier ceux-ci. Le raisonnement habituel 

consiste a associer un parametre d'etat du sol (masse volumique, teneur en eau, 

indice des vides, etc.) a un comportement observe (taux d'erosion, resistance a la 

penetration ou au cisaillement, debit solide). On peut ensuite apprecier l'influence 

de chaque parametre sur le comportement global en le faisant varier (ex. compac­

ter un sol a differentes masses volumiques on differentes teneurs en eau). Ainsi, il 

est possible de statuer de maniere indirecte sur l'influence du compactage sur la 

resistance des sols. 

3de l'anglais gyratory shear compaction 
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Jusqu'a present, dans son ensemble, l'information disponible a ce sujet ne traite 

que des sols cohesifs. Ceci est justifie par la preponderance de ces derniers (terres 

agricoles, sediments consolides en riviere, noyau de barrages en terre, routes non-

asphaltees, etc.). Certains auteurs (Hanson et Hunt, 2007; Chouliaras et al, 2003) 

traitent cependant de cas limites qui de par leurs caracteristiques (ex. sols non-

plastiques) fournissent des indices interessants sur le comportement possible des 

sols granulaires. 

2.4.1 Le compactage en agriculture 

Les agronomes abordent depuis un certain temps deja la problematique du com­

pactage des terres agricoles cause par la machinerie lourde, celle-ci etant de plus 

en plus sollicitee par les cultures modernes (Lipiec et Hatano, 2003). Le role que 

peut jouer ce compactage se decline sous deux formes diametralement opposees. 

D'une part, sa presence peut inhiber l'erosion hydrique qui autrement causerait 

une perte de sol fertile, de nutriments et de matiere organique (Chouliaras et al, 

2003). D'autre part, le surcompactage des sols est souvent accompagne d'une baisse 

du rendement agricole en raison de plusieurs facteurs, dont la diminution de Pin-

filtration et Paeration insuffisante qui nuisent au developpement racinaire (Lipiec 

et Hatano, 2003). 

Laflen et Beasly (1960) et Lyle et Smerdon (1965) ont etudie Pinfiuence du com­

pactage des sols cohesifs sur la contrainte de cisaillement critique4 exercee par un 

ecoulement a surface libre. Les essais de Lyle et Smerdon (1965) se sont deroules 

dans un contexte tres similaire a la methode experimental qui est presentee au 

chapitre 3. Leurs resultats montrent que la contrainte critique varie lineairement 

avec Paugmentation du degre de compactage et la diminution correspondante de 

4Voir la sec. 1.4 pour une definition 
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l'indice des vides. Ce comportement est egalement observe par d'autres (Choulia-

ras et al., 2003; Franti et al, 1985). De plus, le taux de variation de cette relation 

semble dependant du niveau de compactage et de la composition du sol (granulo-

metrie, limite plastique). Cette analyse devient cependant hypothetique pour les 

sables, car ceux-ci ne cadrent pas du tout dans la gamme des indices des vides qui 

ont ete etudies. 

Plus recemment, Chouliaras et al. (2003) ont permis de dresser un parallele entre 

le comportement des sols cohesifs et tres peu cohesifs. lis estiment que Perodibilite 

des sols non-cohesifs depend principalement de la taille des grains et de leur masse 

tandis que la resistance des sols cohesifs fait appel a un nombre beaucoup plus 

importants de facteurs dont la taille des grains, le comportement en cisaillement5, 

la conductivity hydraulique, le contenu organique, la teneur en eau, la masse vo-

lumique, la plasticite et plusieurs autres. Lors de leur etude, l'indicateur utilise 

pour quantifier le compactage a ete la masse volumique du sol sec. Cette derniere 

affecte tres legerement l'erodibilite des sols silteux non-plastiques alors que son in­

fluence est beaucoup plus marquee chez les sols cohesifs etudies (argiles). La figure 

2.4 illustre revolution temporelle des quantites erodees de ces deux types de sol, 

compactes a des masses volumiques differentes. On observe chez les sols peu cohe­

sifs une erosion importante dans les premiers instants suivie d'une stabilisation du 

debit solide a un tres faible niveau par la suite. Le contraire est observe pour les 

sols argileux. La resistance initiale fait eventuellement place a une erosion massive 

et soutenue de ces materiaux. Cette influence du contenu en mineraux argileux a 

egalement ete verifiee par Grissinger (1966). 

L'augmentation de la resistance a l'erosion que confererait le compactage aux sols 

cohesifs n'est pas confirmee par tous. Parker et al. (1995), dans le cadre d'une etude 

5 On ne parle pas ici de contrainte de cisaillement "hydraulique", mais du comportement en 
cisaillement d'un sol soumis a des contraintes externes, ex. : essai triaxial consolide draine. 
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FIG. 2.4 Influence du compactage sur l'erosion progressive de sols peu cohesifs et 
cohesifs : a) sol silteux et b) sol argileux (donnees de Chouliaras et al. (2003)) 

en canal sur des sables silteux, ont observe une diminution de la resistance avec 

l'augmentation de la masse volumique du sol sec. Les sols avaient ete compactes 

par compression statique et soumis a des contraintes de cisaillement variables. 

L'erosion a aussi ete plus importante pour les teneurs en eau plus faibles et pour 

les specimens contenant plus d'air emprisonne suite au compactage. L'explication la 

plus plausible de ces resultats, reside dans la presence d'effets de formes (ex. dunes) 

observes pour les sols moins compactes. Cette rugosite additionnelle diminue la 

contrainte effective ressentie au fond et influence done le debit solide a la baisse. 

De plus, les vitesses d'ecoulement mesurees pres du fond ont ete plus elevees pour les 

specimens tres compactes, ce qui pourrait etre explique par leur rugosite relative 

plus faible. Finalement, l'effet d'affaiblissement cause par l'air emprisonne avait 

deja ete identifie auparavant par Suhr et al. (1984). L'air piege qui s'echappe vers 

la surface degage une energie suffisante au detachement partiel des grains et a leur 

mise en mouvement. 
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2.4.2 Erosion de sediments consolides 

La densite variable des sediments en riviere est prise en compte en geomorphologie. 

Les sediments sont issus de phenomenes de deposition relativement longs et la den­

site des couches observees au fond des cours d'eau augmente generalement avec la 

profondeur suite a leur consolidation. Cette variabilite peut eventuellement affecter 

les processus de transport sedimentaire lorsque ces couches plus denses sont mises 

a nu au fil du temps. La granulometrie et la masse volumique des grains ne sont 

alors plus les quantites uniques decrivant la mobilite du fond. McNeil et al. (1996), 

puis Jepsen et al. (1997) ont developpe un protocole experimental qui consiste a 

eroder de maniere progressive ces couches sedimentaires. lis ont demontre que le 

taux d'erosion des sediments consolides est dependant de la masse volumique, de 

la granulometrie et du diametre median (d50). De plus, pour une contrainte et un 

diametre donnes, le taux d'erosion est une fonction unique de la masse volumique 

et tend a diminuer avec l'augmentation de cette derniere. 

2.4.3 La problematique des routes non-pavees 

Dans le domaine de la voirie, l'erosion hydrique est un probleme serieux pour 

les routes non-pavees, en particulier dans les zones geographiques soumises a des 

periodes importantes de pluie et de secheresse. La perte de gravier est generalement 

soit associee au ruissellement, soit a la sollicitation du trafic motorise (Range et 

Horak, 2005). La granulometrie, la forme des grains et le niveau de compactage 

sont egalement traites ici comme variables d'influence. Roy ct Jarrctt (1991) ont 

etudie l'incidence de la presence de grains grossier disposes a la surface d'un sol 

compacte a different degres. lis ont observe une meilleure resistance a l'erosion des 

sols moins compactes. La resistante de ces sols etait d'environ 50 % superieure 

a celle des sols plus compactes. Pour leur part, Ziegler et al. (2000) ont observes 
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que les sols compactes soumis a des pluies simulees mecaniquement offraient une 

meilleure resistance au splash6 que les sols laches. 

2.4.4 Le compactage et la rupture des barrages 

La position strategique qu'occupent les ouvrages de retenue en font des cas par-

ticulierement importants a etudier du point de vue de la resistance a Perosion. 

Lors du debordement d'une digue, une partie de l'eau s'infiltre a l'interieur des 

couches superficielles et l'autre s'ecoule en surface (ecoulement de surverse). Ces 

deux mecanismes sont dependants de la granulometrie, du niveau de compactage 

et de revolution de la teneur en eau apres construction (Marche, 2005). 

Plusieurs auteurs notent que la nature et le degre de compactage utilises lors de 

la construction de remblais affectent significativement le taux d'erosion lors de 

debordements par la crete ou de formation de breche (Fell et al., 2003; Wan et Fell, 

2004). Par exemple, Powledge et Dodge (1985) font etat d'une reduction de 50 % 

de Perosion de petit remblais compactes a 102 % de Poptimum Proctor par rapport 

a ceux places a 95 % de Poptimum. 

Pour quantifier cette incidence, Hanson (1991) a propose un essai experimental vi-

sant a quantifier la resistance des materiaux constitutifs de digues, autant cohesifs 

que non-cohesifs. L'essai consiste a soumettre le sol a un jet d'eau applique per-

pendiculairement a la surface compactee pendant un certain temps apres quoi la 

profondeur de Paggradation est mesuree. L'erodibilite est exprimee par P indice de 

6Erosion causee par l'impact des gouttes de pluies sur le sol 



54 

jet7 qu'on definit comme suit : 

1 = - W o ( f ) (2.9) 
D. ft^ -0931 

t 

ou Ds et la profondeur d'erosion, t est la duree d'application du jet, t\ est un 

facteur de conversion de l'unite de temps en secondes, J, est Vindice de jet et UQ 

est la vitesse du jet. Apres avoir applique l'essai a divers sols (Hanson et al., 2005) 

et selon differentes methodes de compactage (Hanson et Robinson, 1993), Hanson 

et Hunt (2007) concluent que l'erodibilite varie de plusieurs ordres de grandeur 

selon la granulometrie, la plasticity, le degre de compactage et la teneur en eau. 

lis observent aussi des differences distinctes entre le processus d'erosion des sols 

cohesifs et non-cohesifs bien que celles-ci ne soient pas mentionnees explicitement. 

Globalement, il existe une forte correlation entre la teneur en eau de compactage et 

le taux d'erosion pour les sols cohesifs. Cependant, la teneur en eau est un parametre 

plus difficile a utiliser pour les sols non-cohesifs. Pour ceux-ci, la masse volumique, 

la texture et la resistance au cisaillement sol-sol sont plus indiques (Hanson et a/., 

2005). 

2.5 Conclusion 

Ce chapitre a permis de demontrer et d'illustrer comment le compactage peut etre 

utilise pour ameliorer la resistance et la stabilite des sols non-cohesifs. Les caracte-

ristiques specifiques a ces sols ont ete soulignees ainsi que les techniques employees 

lors de leur mise en place sur le terrain et en laboratoire. Bien que l'amelioration 

structurale apportee par le compactage soit incontestable, l'incidence qu'il peut 

avoir sur la resistance a l'erosion des sols non-cohesifs est toutefois peu documen-

7De l'anglais jet index 
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tee et l'information disponible est parfois contradictoire. Les etudes realisees sur des 

materiaux cohesifs laissent cependant presager que la masse volumique du sol sec, 

la granulometrie et, dans une moindre mesure, la teneur en eau pourraient etre de 

bons indicateurs de l'erodibilite des sols granulaires. A la lumiere des connaissances 

theoriques acquises en hydraulique fluviale (chap. 1) et en geotechnique (chap. 2), 

le chapitre suivant propose un scenario experimental visant a quantifier l'effet du 

compactage sur la resistance a l'erosion des sols non-cohesifs. 
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CHAPITRE 3 

METHODE EXPERIMENTALE 

La prise en compte du compactage dans les etudes actuelles de transport sedimen-

taire demeure marginale. Les etudes mentionnees au chapitre precedent ont permis 

d'aborder qualitativement la problematique. Cependant, aucun de ces travaux ne 

dresse de bilan clair quant a la validite des equations de transport solide exis-

tantes, appliquees a des sols non-cohesifs compactes. II n'est done pas exclu que 

les criteres de mise en mouvement existants soient valides. D'autre part, il est tout 

autant probable que de nouvelles equations soient necessaires pour caracteriser le 

phenomene. 

Le chapitre qui suit propose au lecteur une methode experimentale visant a quanti­

fier l'impact du compactage sur le seuil de mise en mouvement des sols non-cohesifs. 

On y decrit les installations, le montage et les materiaux utilises, apres quoi le de-

roulement complet des experiences et de l'analyse des resultats sont detailles. 

3.1 Objectifs 

Le programme experimental developpe dans le cadre de ce travail de maitrise 

consiste a etudier l'impact du compactage sur la resistance a l'arrachement d'un 

melange de sables et graviers naturels. Les essais ont ete realises au laboratoire 

d'hydrodynamique de l'Ecole Polytechnique de Montreal dans un canal horizontal. 

Dans un premier volet, l'objectif des travaux a ete d'identifier le seuil de mise 

en mouvement de materiaux granulaires uniformes et non-compactes (sables fins 
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a gravier). Chaque sol a ete soumis, en canal, a une trentaine de contraintes de 

cisaillement. Pour chaque contrainte, le transport par charriage a ete mesure. Le 

seuil de mouvement a ensuite ete identifie par une methode d'extrapolation du 

debit solide (voir sec. 1.4.1). Les valeurs obtenues ont ete comparees a certains des 

criteres de mise en mouvement existants evoques a la section 1.3. Cette etape a 

permis de valider la justesse de la methode de travail tout en rodant les installations 

et les techniques de traitement de donnees. 

La deuxieme, et plus longue phase du projet, a ete l'application du protocole decrit 

ci-haut a trois materiaux non-uniformes compactes a differents degres. Le compor-

tement de chaque sol a ete etudie sous une variete de contraintes de cisaillement. 

Tout au long du memoire, ce type d'essai est appele essai a contrainte variable. Fi-

nalement, une troisieme et derniere etape a permis de repeter une partie des essais 

de la seconde phase mais, cette fois-ci, en maintenant la contrainte de cisaillement 

appliquee constante. De cette maniere, revolution temporelle de la surface d'un 

sol soumis a une contrainte donnee (essai a contrainte fixe) a pu etre etudiee et 

comparee aux resultats globaux obtenus pour les essais a contrainte variable. 

3.2 Description des installations 

Les travaux realises ont fait appel principalement aux infrastructures du labora-

toire d'hydrodynamique. Cependant, certaines des manipulations, notamment les 

analyses granulometriques, ont ete executees au laboratoire de geotechnique. Le 

volet experimental s'est deroule sur une periode de 9 mois dont la majeure partie 

(environ 7 mois) a ete dediee aux essais en canal; le reste etant utilise pour la 

preparation des materiaux et du montage. 
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3.2.1 Description du montage 

Pour les fins de l'etude, un canal horizontal d'une largeur de 18 pouces (0,46 m) et 

d'une longueur efficace de 6 metres a ete utilise. Le fond du canal a ete rehausse 

de 11 cm par l'installation d'un double fond en bois dans lequel deux ouvertures 

ont ete amenagees. La premiere ouverture a servi a accueillir le specimen de sol a 

eroder. Ses parois internes ont ete renforcees pour le rendre resistant aux vibrations 

induites lors du compactage dynamique des echantillons. La seconde ouverture a 

ete amenagee a environ 1 m en aval du specimen et a ete utilisee comme zone de 

recuperation des materiaux deplaces. Le montage est illustre a la figure 3.1 et le 

choix de la localisation des ouvertures est explique plus en detail a l'annexe II. 

Le systeme d'alimentation en eau est un circuit ferme constitue d'une pompe centri­

fuge approvisionnant un reservoir a niveau constant. Ce dernier assure une charge 

constante vers le canal. Celui-ci est controle en amont par une vanne manuelle dont 

l'ouverture maximale admet un debit d'environ 100 1/s. L'eau transite d'abord par 

un premier reservoir ou l'ecoulement est stabilise. Un deversoir parabolique a paroi 

mince avec contraction laterale est utilise pour jauger le debit a la sortie de ce 

reservoir et pour l'acheminer au canal. Comme le deversement se produit a nappe 

libre, l'energie dissipee sur le fond genere de fortes instability qui doivent etre 

amorties. Pour ce faire, une colonne de pierres (d5o ~ 50 mm) joue un role de tam­

pon immediatement en aval de la chute. Elle est suivie d'une serie de toles ondulees 

superposees qui permet de laminer l'ecoulement le plus possible. Finalement, un 

radeau tranquilisateur de surface (panneau de styromousse) elimine les vagues de 

surface susceptibles de gener les mesures. 

Le controle du niveau d'eau se fait a l'extremite aval du canal par le biais d'une 

porte a ouverture variable. Cette porte est controlee manuellement a l'aide d'un 

moulinet a cliquet qui permet de modifier le niveau de la surface par increment 
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FIG. 3.1 Montage experimental 

d'environ 3 mm. Ce montage permet une grande flexibilite quant a l'ajustement de 

la contrainte de cisaillement, laquelle peut etre obtenue par modification de debit, 

par changement du niveau d'eau ou par une combinaison des deux. 

Pour un certain nombre d'essais, un systeme d'acquisition d'image compose d'un 

camescope HDV Canon HV20 relie a un ordinateur en acquisition directe IEEE1394 

a ete installe a Pexterieur du canal au droit de Pechantillon. Le systeme a permis 

de suivre en temps reel revolution du specimen tout au long des essais tout en 

facilitant la mise en place de la contrainte de cisaillement. II etait alors possible 

d'ajuster l'ecoulement de maniere progressive tout en s'assurant, sur l'ecran video, 
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que les manipulations etaient assez graduelles pour ne pas nuire a l'etat initial de 

l'echantillon. 

Finalement, certaines infrastructures additionnelles ont ete mobilisees pendant les 

heures precedant et suivant les essais. La preparation initiale des melanges a ete 

possible grace a un melangeur (betonniere), la mise en place a fait appel a une 

pilonneuse (Kango), le sechage a ete realise dans un four sur place et une tamiseuse 

Ro-Tap a egalement ete utilisee pour les analyses granulometriques. Le deroulement 

complet des experiences pour les trois types d'essais realises au cours de ce projet 

est traite en details a la section 3.3. 

3.2.2 Materiaux utilises 

3.2.2.1 Sols non-uniformes 

Differents types d'ouvrages en enrochement compacte comme les digues et les rem-

blais routiers peuvent s'eroder sous des conditions hydriques exceptionnelles. Tou-

tefois, les barrages en terre meritent une attention particuliere, en raison des conse­

quences decoulant de leur rupture. L'objectif vise lors des travaux a done ete de 

recreer un echantillon dont les caracteristiques granulometriques correspondent le 

plus possible a celles de la crete d'une digue. Lors d'un debordement, la Crete est 

la premiere partie touchee par les eaux et e'est generalement a partir de ce point 

qu'une breche se forme sur la paroi aval (Zerrouk, 2004). 

Les digues de l'amenagement hydroelectrique La Grande 2 ont ete retenues comme 

ouvrages types pour le choix des materiaux. La coupe type de la crete de ces 

ouvrages apparait a la figure 3.2. Elle comprend un noyau protege par des zones de 

nitres et de transitions en materiau granulaire ou en pierre concassee et supporte 
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par des epaulements en enrochement (Societe d'energie de la Baie James., 1987). 

(T) Till compacte max. 300 mm 

(2A) Granulaire naturel max. 75 mm 

@) Pierre tamisee max. 150 mm 

@) Enrochement max. 225 mm 

(3b) Enrochement max. 900 mm 

(̂ A) Enrochement selectionne / 

\ 

FIG. 3.2 Coupe type du barrage principal de La Grande 2 (adaptee de la Societe 
d'energie de la Baie James (1975)) 

Dans le cadre de nos essais, l'enrochement de la zone 3A a ete priorise comme mate­

riel a reproduire en laboratoire. II provient du banc d'emprunt N-l-3, un important 

depot de sable et gravier situe dans un rayon de 40 km du barrage principal. La 

figure 3.3 montre les limites granulometriques de 80 % des materiaux provenant 

de cette zone. Les limites rouges indiquent le fuseau modifie utilise au laboratoire. 

Cette adaptation est necessaire en raison des contraintes au niveau de la taille du 

canal et du debit disponible, ce qui limite l'etude a des graviers de tailles inferieures 

a 10 mm. 

L'utilisation des sols du banc d'emprunt N-l-3 n'etant pas possible, il a ete ne­

cessaire de reconstituer le fuseau a l'aide de quatre materiaux de carriere. Deux 

sites ont ete retenus dans la region de Montreal : les Sablieres Gerard Therien a 

Ste-Anne-des-Plaines et Bauval Sables L.G. pres de St-Jerome. Plusieurs classes de 
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FIG. 3.3 Banc d'emprunt granulaire N-l-3 et fuseau modifie 

materiaux ont ete recuperees : un sable fin (Therien), un sable plus grossier dont 

les particules ont un diametre compris entre 0 et 2,5 mm (0 — 2.5), un gravier d'un 

diametre moyen d'environ 5 mm (2.5 — 5) et un gravier plus grossier d'un diametre 

d'environ 10 mm (5 — 10). Un total d'environ 2,5 tonnes metriques de materiel a ete 

preleve et rapporte au laboratoire d'hydrodynamique pour sechage. Les analyses 

granulometriques de ces sols sont presentees a la figure 3.4 et leur caracterisation 

complete se trouve a Fannexe III.l. II est a noter que les particules de ces sols 

naturels sont de forme arrondie, n'ont pas ete concassees et ont ete uniquement 

tamisees et lavees. Elles s'apparentent done beaucoup plus, en terme de forme, aux 

sables et graviers du depot N-l-3. 

Trois melanges representatifs du fuseau modifie ont ete constitues a partir des sols 

de carriere, l'objectif etant de reproduire la moyenne et les limites fines et gros-

sieres du fuseau modifie pour etudier Pinfluence de la taille des granulats sur leur 
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F I G . 3.4 Sables et graviers de carriere entrant dans la composition des melanges 

mise en mouvement. Les melanges retenus, qu'on appellera FIN, MOYEN et 

GROSSIER, sont illustres a la figure 3.5 et les proportions de chaque « ingre­

dient » sont indiquees au tableau 3.1. 

Proport ions FIN MOYEN GROSSIER 
Sable Therien 24 % 0 % 

Sable 0-2,5 mm 70 % 89 % 
Gravier 2,5-5,0 mm 0 % 0 % 
Gravier 5,0-10 mm 6 % 11 % 

0 % 
7 1 % 
9 % 

2 0 % 

TAB. 3.1 Composition des melanges 

Les courbes de compactage des essais Proctor normalises effectues en laboratoire 

sont presentees a la figure 3.6. On observe le comportement escompte. La masse 

volumique seche maximale est plus elevee pour les melanges plus grossiers et la 

teneur en eau optimale correspondante est plus faible que pour les sols fins. De plus, 

on remarque que la courbe du melange MOYEN ne passe pas par un maximum 
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FIG. 3.5 Courbes granulometriques des trois melanges utilises 
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FIG. 3.6 Courbes de compactage de l'essai Proctor normalise 
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mais augmente de fagon continue. Ce comportement est frequent et s'explique par 

la trop grande quantite d'eau perdue lors des essais a des teneurs en eau superieures 

a 10 %, ce qui fausse la masse volumique seche calculee. L'optimum a done ete choisi 

a environ 80 % de la saturation du sol. 

100 

50 

- o— 
• - -

- #000 
- #00 
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- #1 
- #2 
- #3 
- #4 

0.01 0.1 1. 

Diametre des grains (mm) 

FIG. 3.7 Courbes granulometriques des sables et graviers uniformes 

3.2.2.2 Sols uniformes 

Lors de la premiere phase experimental, des sables et graviers de filtration FilPro® 

ont ete utilises pour valider le protocole propose. Les coefficients d'uniformite de 

ces materiaux naturels sont de l'ordre de 1,5 a 2. Les courbes granulometriques 

sont montrees a la figure 3.7. Leur analyse complete est faite a l'annexe III. 
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3.3 Deroulement des experiences 

Deux types d'experiences ont ete realisees lors de ce projet : les essais a contrainte 

variable et les essais a contrainte fixe. Leur deroulement chronologique est essentiel-

lement le meme. II se divise en cinq parties : la preparation du melange, la mise en 

place de l'echantillon, l'essai d'erosion, la caracterisation des materiaux transportes 

et l'analyse des resultats. Ce processus s'etend sur une periode d'environ 24 heures 

et peut etre superpose partiellement aux etapes des essais precedents et suivants. 

Dans un contexte realiste, quatre experiences completes peuvent etre realisees en 

une semaine. 

La difference marquee entre l'essai variable et l'essai fixe se trouve au niveau de 

la troisieme etape : l'erosion du specimen. Lors d'un essai a contrainte variable, le 

specimen est soumis a plusieurs contraintes, en ordre croissant, et un echantillon 

du sol transports est recolte pour chacune d'elles. De son cote, l'essai a contrainte 

fixe permet de recolter plusieurs echantillons du debit solide a des intervalles de 

temps specifies et ce pour une seule condition d'ecoulement maintenue constante. 

Au final, il est done possible, pour un sol donne, de connaitre le debit solide en 

fonction de la contrainte de cisaillement et revolution temporelle de ce debit pour 

une contrainte donnee. 

Les sections suivantes traitent en details du protocole experimental mis au point. 

La figure 3.12 en fin de chapitre illustre schematiquement les differentes etapes 

selon le type d'essai et le sol utilise. 
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3.3.1 Preparation du melange 

Pour chaque experience, un melange, un degre de compactage et une teneur en eau 

sont choisis au prealable. La masse volumique seche visee et le volume du specimen 

vide etant connus, il est possible de determiner la masse de materiel necessaire et la 

quantite d'eau a ajouter. Le melange est d'abord prepare a sec dans une betonniere 

en ajoutant les proportions desirees des quatre materiaux de carriere (voir tab. 3.1). 

Par la suite l'eau est incorporee graduellement lors du brassage jusqu'a obtention 

d'une texture homogene. Finalement, le sol humide est separe en deux portions 

egales puis stocke dans des chaudieres hermetiques jusqu'au moment de l'essai. 

Lors de la preparation, il est tres difficile d'obtenir la teneur en eau exacte en 

raison des pertes liees au brassage et aux manipulations. Aussi, un test de teneur 

en eau est effectue systematiquement sur une petite quantite de sol lors de chaque 

preparation (ASTM, 2005). La teneur calculee, apres sechage, est la teneur en eau 

reelle presente dans le specimen lors de la mise en place. On observe generalement 

un ecart de ± 1 % entre la valeur desiree et celle obtenue. A titre preventif, on 

ajoute plus d'eau que necessaire pour palier aux pertes. II est utile de mentionner 

ici que le respect de la teneur eau n'est pas primordial a la reussite des essais. 

En effet, le specimen mis en place est immediatement sature lors de la mise en 

eau du canal. Cependant, la masse volumique visee est plus facile a atteindre si 

l'echantillon est a une teneur en eau proche de la valeur optimale de l'essai Proctor 

normalise (voir fig. 3.6). 

3.3.2 Mise en place du specimen 

On procede a la mise en place du specimen une heure avant l'essai d'erosion. Le 

sol, qui avait ete precedemment pese et separe, est compacte en deux couches dans 
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l'ouverture amenagee au fond du canal (voir fig. 3.1). Une ligne noire indique la 

limite centrale du specimen jusqu'ou la premiere moitie du sol doit etre compactee. 

Avant d'ajouter la deuxieme portion du melange, la premiere couche compactee est 

scarifiee pour favoriser le lien avec la couche superieure. Le reste du sol est ensuite 

deverse et compacte jusqu'au niveau du fond en bois. 

Le non-respect de la ligne centrale peut etre problematique surtout lorsque le sol de 

la premiere couche a ete compacte sous la ligne (sur-compactage). Dans ce cas, la 

quantite de sol necessaire au remplissage du specimen est insuffisante. De la meme 

maniere, un sous-compactage de la premiere couche entraine une perte d'espace 

dans la couche superieure et une partie du sol ne peut etre place. Dans les deux 

cas, la masse volumique visee n'est pas atteinte et n'est pas repartie uniformement 

dans tout le specimen. II est egalement important de s'assurer que la surface du 

specimen final est au mgme niveau que le double fond. 

L'energie de compactage est fonction de la masse volumique visee. Pour les densites 

minimales, les sols ont ete places sans compactage mecanique. Un simple tampon-

nement manuel des couches et un arasage de la surface ont ete suffisants. Pour 

les densites superieures, une pilonneuse (voir fig. 3.8(a)) a ete utilisee. Cette rae-

thode de compactage est suggeree pour les materiaux pulverulents qui tendent a 

se re-agencer lorsque soumis a des vibrations. Lors du compactage mecanique, une 

plaque de metal d'une surface superieure a la superficie du specimen a ete utilisee 

pour emmener le sol au niveau final du faux-fond. Pour les sols places manuelle-

ment, un rouleau metallique a ete utilise pour araser le specimen a la cote finale. 

L'utilisation d'une regie a araser a ete proscrite car elle provoquait une segrega­

tion des particules a la surface et done une non-uniformite de la face soumise a 

l'ecoulement. 

Chaque melange a ete mis en place a trois niveaux de compactage differents. Les 
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(a) (b) 

FIG. 3.8 Deroulement des experiences : (a) compactage et (b) specimen et zone de 
recolte des sediments 

masses volumiques utilisees ont ete choisies a Pinterieur de la zone delimitee par 

les masses volumiques minimales et maximales de l'essai a la table vibrante (voir 

annexe III.2.2). La teneur en eau utilisee est voisine de la teneur optimale de l'essai 

Proctor (voir fig. 3.6). Les caracteristiques retenues sont presentees aux tableau 3.2. 

La masse volumique minimale utilisee ps min est superieure a celle obtenue lors de 

l'essai a la table vibrante car cette masse volumique, etant trop faible, provoque un 

afFaissement des specimens lors de la saturation. Done, une masse volumique entre 

le minimum et l'optimum Proctor a ete utilisee. De rneine, le maximum ps max est 

une valeur superieure a l'optimum mais inferieure a la valeur maximale possible 

car celle-ci n'etait pas atteignable avec les moyens mecaniques disponibles. 
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FIN MOYEN GROSSIER 

w (%) 11 10 9 

ps min (kg/m3) 1765 1900 1840 

ps o p t (kg/m3) 1975 2050 2150 

ps max (kg/m3) 2050 2110 2200 

TAB. 3.2 Teneurs en eau et masses volumiques seches visees 

3.3.3 L'essai 

Mise en eau 

La mise en eau du canal et la saturation du specimen se fait sur une periode variant 

entre 30 minutes et 1 heure et demi. Un faible debit (quelques litres par seconde) 

est admis dans le canal a partir du reservoir a niveau constant pour toute cette 

duree. Avant que l'eau n'atteigne le specimen, celui-ci et ses environs sont asperges 

pour minimiser l'impact de l'arrivee du front de remplissage. Ce dernier peut eroder 

la surface du sol s'il se propage sur fond sec. 

Demarrage 

Une fois le canal rempli et les conditions d'ecoulement stabilisees (debit entrant 

= debit sortant), l'essai peut debuter. La pompe est mise en marche et le debit 

est progressivement augmente jusqu'au debit initial souhaite. Le tout se fait en 

gardant un niveau d'eau raisonnablement eleve dans le canal (porte aval remontee) 

pour minimiser l'impact de la transition sur le specimen. En effet, pour un debit 

donne, plus la hauteur d'eau est elevee, plus la vitesse moyenne d'ecoulement est 
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faible et moins les risques d'erosion sont grands. 

Ajustement de la contrainte 

Les contraintes de cisaillement a appliquer sont choisies avant l'essai. Pour chaque 

contrainte, quelques combinaisons possibles de debits et de profondeurs sont cal-

culees a partir du systeme forme des equations 1.11, 1.18 et 1.23. On retient un 

couple Q/h pour chaque contrainte en priorisant les profondeurs entre 25 et 40 cm 

car, a des hauteurs d'eau inferieures, les vitesses sont trop importantes et peuvent 

nuire aux manipulations (ex. recolte des sediments transporter). Par exemple, pour 

une contrainte de 1,25 N/m2, les valeurs de (Q, h) illustrees a la figure 3.9 sont pos­

sibles. On retient ici une des profondeurs de la zone verte, soit 30,43 ou 35,95 cm 

et son debit correspondant. 

50 
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- 30-
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,0-(58.1! 
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o 

a 
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0 
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[ 

20 40 60 

D6bit (l/s) 

80 100 

FIG. 3.9 Combinaisons (Q,h) possibles pour une contrainte de 1.25 N/m2 
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La contrainte de cisaillement est appliquee en fixant d'abord le debit au moyen de 

la vanne manuelle tout en maintenant la porte aval a son niveau maximal. Une fois 

l'ecoulement stabilise, la porte est graduellement abaissee au rythme d'environ 3 

mm/s jusqu'a la profondeur d'eau desiree. Cette condition d'ecoulement est main-

tenue constante pour la duree du prelevement du debit solide, apres quoi la porte 

est graduellement remontee jusqu'a ce qu'il n'y ait plus de transport solide visible. 

On repete l'etape pour le nombre de contraintes de cisaillement a l'etude. 

Lors de l'essai a contrainte fixe, une seule contrainte de cisaillement est maintenue 

constante durant toute l'experience. Pendant ce temps, des assiettes sont prelevees 

a des intervalles de temps predetermines. Lors des premiers tests on a remarque 

que le debit solide diminuait tres rapidement dans les premieres minutes et se 

stabilisait par la suite. Les prelevements sont done plus frequents au debut (toutes 

les 30 secondes) et s'espacent par la suite (jusqu'a environ 10 min.). L'essai dure 

de 25 a 30 minutes et une douzaine d'assiettes sont prelevees. Un schema explicatif 

du deroulement de l'essai est presente a la figure 3.12. 

Recolte des sediments transportes 

La deuxieme ouverture amenagee dans le canal (voir fig. 3.8(b)) sert a recolter les 

sediments transportes par charriage durant l'application d'une contrainte donnee. 

Une dizaine d'assiettes d'aluminium y sont disposees au debut de l'essai. Apres 

chaque application de contrainte, l'assiette superieure est retiree et mise a secher. 

La mise en place de la contrainte de cisaillement passe par l'abaissement progressif 

de la porte et resulte en un ecoulement transitoire. II n'est pas souhaitable de 

recolter les sols durant cette periode car on s'interesse au transport en regime 

permanent et uniforme. II est done d'usage d'attendre la stabilisation du niveau 
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d'eau avant d'entreprendre toute mesure. La duree de l'abaissement du niveau d'eau 

est fonction de l'intensite de la contrainte desiree. Pour les plus fortes contraintes, le 

temps de stabilisation est plus long car le niveau d'eau a atteindre, pour un meme 

debit, est plus faible. Des que les conditions semblent constantes (niveau d'eau 

stabilise), l'assiette superieure contenant le sol erode durant de la phase transitoire 

est retiree et l'echantillonnage, c.-a-d. le remplissage de l'assiette suivante et son 

chronometrage, peut commencer. 

La duree d'echantillonnage est un facteur tres sensible lors de revaluation du de­

bit solide. La quantite de materiel a eroder etant finie, il n'y a pas de transport 

sedimentaire en equilibre1 et ce, malgre le fait que l'ecoulement liquide soit perma­

nent2. On observe done apres un certain temps que la quantite de sediments recoltes 

decroit. Theoriquement, pour les lits a granulometrie non-uniforme, on associe ce 

phenomene au « pavage » . Les petites particules sont emportees plus facilement 

que les grandes ce qui provoque un tri granulometrique. Cette accumulation resi-

duelle des grosses particules, lorsque les petites sont erodees, resulte en une couche 

stable qui protege les sediments sous-jacents. II est done normal qu'apres un temps 

de l'ordre de 10 a 20 minutes, selon la contrainte appliquee, le transport solide 

s'estompe. On dit alors que le sol a atteint un etat d'equilibre, pour les conditions 

d'ecoulements (voir la figure 3.10). 

On s'interesse principalement au transport issu d'un specimen non-pave. II est 

done important d'echantillonner uniquement durant les premieres minutes lorsque 

le transport est important et de relaxer la contrainte appliquee tout de suite apres. 

Ainsi, on evite de paver le specimen p r ema tu remen t et celui-ci peu t -e t re utilise 

pour une contrainte superieure. Une trop longue duree de recolte engendre une 

sous-estimation du debit solide. Lors des essais, les temps d'echantillonage ont ete 

1 debit solide entrant = debit solide sortant 
2 debit liquide entrant — debit liquide sortant 
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(a) (b) 

FIG. 3.10 Pavage du melange FIN : (a) etat initial et (b) etat final 

determines en fonction de la contrainte de cisaillement appliquee. Pour de fortes 

contraintes, le pavage intervient beaucoup plus rapidement. Ainsi, Pechantillonnage 

se fait pour des periodes de plus en plus courtes au fur et a mesure de l'augmentation 

de la contrainte. 

Mesures 

Durant les essais, quatre quantites sont mesurees a repetition. La charge du dever-

soir parabolique est lue a l'aide d'un limnimetre a pointe droite installe dans un 

puits lateral. Cette hauteur d'eau permet de calculer le debit a partir de l'equation 

de tarage du deversoir (voir annexe II.2). La profondeur d'eau dans le canal est 

mesuree au droit du specimen avec un limnimetre a pointe droite egalement. Les 

temps de remplissage des assiettes sont saisies sous forme de journal ainsi que les 

manipulations entourant l'essai (ex. modification du debit, niveau, temps de satu­

ration, etc.). Finalement, la temperature de l'eau est enregistree. L'incertitude sur 
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chaque mesure ainsi que l'incertitude globale sur d'autres parametres calcules est 

traitee en detail a l'annexe II.4. 

3.3.4 Caracterisation des sols transportes 

Les assiettes contenant les sols transportes sont mises a secher immediatement 

apres un essai. Le sechage est accompli selon la norme ASTM D2216-05, c'est-

a-dire jusqu'a masse constante du sol (ASTM, 2005). Generalement, ce critere 

est respecte apres une douzaines d'heures car les quantites recoltees ne depassent 

jamais 100 g. Malgre tout, la pesee est effectuee environ 16 heures apres l'essai. 

Une analyse granulometrique du contenu de chaque assiette est egalement realisee 

(ASTM, 1998a). 

3.3.5 Analyse de resultats 

Apres une experience complete on dispose de l'information suivante : les debits 

et profondeurs d'eau utilises pour chaque contrainte, la masse de sol transports 

et la duree d'echantillonage de chaque assiette. Ces donnees sont traitees en deux 

etapes. Dans un premier temps, on effectue la correction de paroi sur la contrainte 

de cisaillement mesuree (voir sec. 1.1.6). La vitesse moyenne, le debit solide total 

et le debit solide par fraction granulometrique sont egalement calcules. A partir de 

ces valeurs, il est ensuite possible de mettre en graphique le debit solide par rapport 

a la contrainte de cisaillement ou par rapport a la vitesse moyenne. A cette etape 

de l'analyse, il est deja possible de comparer le comportement des melanges entre 

eux selon le type de sol et le niveau de compactage. 

Dans un deuxieme temps, les valeurs critiques de vitesse et de contrainte de cisaille­

ment sont determinees par extrapolation. Celles-ci peuvent ensuite etre comparees 
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a tout critere de mise en mouvement base sur ( J o u r . Deux criteres ont ete retenus 

pour cette etape : le critere de Shields-Yalin, base sur la contrainte de cisaillement 

et le critere de Yang qui depend de la vitesse moyenne. 

Pour les essais a contrainte fixe, l'analyse des donnees recoltees consiste princi-

palement a mettre en graphique le debit solide qs par rapport au temps. L'allure 

de la relation graphique obtenue est essentiellement la meme d'un essai a l'autre. 

Aussi, on etudie l'influence du compactage, de la contrainte appliquee et du type 

de melange sur la forme de cette courbe. Le schema de l'analyse des resultats est 

presente a la figure 3.11. 
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CHAPITRE 4 

RESULTATS ET VALIDATION 

Durant la phase experimental de ce projet, 69 essais ont ete realises. Le chapitre qui 

suit presente les principaux resultats selon le type d'essai et l'objectif vise. L'expose 

est divise en trois parties. Dans un premier temps, les resultats obtenus lors des 

essais sur des materiaux uniformes sont exposes et les seuils de mise en mouvement 

de ces sols sont compares aux criteres de Shields-Yalin et de Yang, ceci dans le but 

de valider le protocole experimental utilise et d'evaluer la sensibilite de ces criteres. 

Par la suite, les principales tendances observees lors des essais a contrainte variable 

sur sols compactes sont presentees. On met l'accent particulierement sur les seuils 

critiques de mise en mouvement {rcri Ucr) et sur l'influence du type de sol utilise. 

Finalement, on fait etat des observations faites lors des essais a contrainte fixe. On 

presente les graphiques de revolution temporelle du debit solide ainsi que les masses 

totales transportees par type de sol, masse volumique et contrainte appliquee. 

4.1 Validation de la methode de travail : sols non-compactes 

Au total, 18 essais sur des materiaux uniformes ont ete realises selon le protocole a 

contrainte variable propose au chapitre precedent. Cette etape du travail a permis 

de valider la methode de mesure du debit solide et l'extrapolation des valeurs 

critiques (rcr, Ucr). De plus, la sensibilite et la validite des criteres de mise en 

mouvement de Shields-Yalin et de Yang ont pu etre evaluees. 

La figure 4.1(a) montre, pour chaque sol, les debits solides mesures en fonction de 

la contrainte de cisaillement ainsi que les regressions non-lineaires du type qs = 
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a(r — Tcr)
b. On y observe notamment la tendance selon laquelle plus un sol est 

grossier, plus la contrainte qui le mettra en mouvement doit etre elevee. Les debits 

solides mesures en fonction de la vitesse moyenne sont egalement presentes a la 

figure 4.1(b). Les valeurs critiques de mise en mouvement sont compilees au tableau 

4.1 ainsi que les groupes adimensionnels d*CT, r*cr, Re* cr et Vcr/u). 

Sol 

#o* 
# 1 * 

# 2 * 

# 3 * 

# 4 * 

2.5-5.0** 

d5o 

[mm] 

0.91 

1.06 

1.88 

2.2 

3.57 

4.36 

"̂cr 

[N/m2] 

0.44 

0.55 

0.94 

1.07 

1.16 

1.47 

v 
[m/s] 

0.29 

0.35 

0.43 

0.46 

0.49 

0.56 

Q* cr 

[-] 

23.13 

27.25 

47.65 

55.97 

90.77 

112.65 

7"*cr 

["] 
0.030 

0.032 

0.031 

0.030 

0.020 

0.020 

Re 

[-] 
19.24 

25.71 

58.07 

73.03 

122.73 

167.39 

Vcr/uj 

h] 
2.71 

2.55 

2.17 

2.12 

1.73 

1.36 

* Appellations standards des sables uniformes FILTERSIL (voir annexe III) 

** Appellation officielle du gravier de carriere 2.5-5.0 mm (voir annexe III) 

TAB. 4.1 Valeurs critiques de mise en mouvement des sols uniformes 

Nos points experimentaux sont superposes aux criteres de mise en mouvement de 

Shields-Yalin et de Yang aux figures 4.2 et 4.3. Une comparaison directe des valeurs 

mesurees et calculees est egalement faite pour chaque critere. A titre indicatif, la 

regression suggeree par Da Silva et Bolisetti (2000) est utilisee comme reference 

(trait plein a la fig. 4.2(a)) pour la relation de Shields-Yalin, puisqu'il n'existe pas 

de fonction analytique pour ce critere. La moyenne des erreurs absolues des points 

historiques repertories sur ce diagramme est de 0.032 alors que celle relevee lors 

de nos essais est de 0.016. De plus, on remarque que la regression de Da Silva 

et Bolisetti (2000) surestime systematiquement la contrainte adimensionnelle (voir 

fig. 4.2(b)). Malgre tout, nos points se situent a Pinterieur de l'enveloppe des points 

experimentaux. 
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FIG. 4.1 Transport solide des materiaux uniformes : a) en fonction de la contrainte 
de cisaillement et b) en fonction de la vitesse moyenne 
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FIG. 4.2 Validation du critere de Shields-Yalin : a) points experimentaux et b) 
comparaison directe des valeurs mesurees et calculees 
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La comparaison directe par rapport a la relation analytique de Yang est egalement 

presentee a la figure 4.3(b). La moyenne des erreurs absolues des points mesures 

par d'autres auteurs est de 0.79 alors que celle obtenue suite a nos essais est de 

0.24. Les points mesures se situent tous a l'interieur des ecarts relatifs. De plus, le 

groupe Vcr/u> montre une nette amelioration de la prediction du mouvement, par 

rapport a la contrainte adimensionnelle, r*. 

A la lumiere des erreurs absolues obtenues, le protocole experimental semble apte a 

identifier le debut du mouvement pour des sols quasi-uniformes et ce, a l'interieur 

des ecarts types pour le diagramme de Yang et des points experimentaux, pour le 

diagramme de Shields-Yalin. 

4.2 Essais sur sols compactes 

Le nombre total des essais realises sur les sols compactes est de 51; soit 30 a 

contrainte fixe et 21 a contrainte variable. Ce nombre n'est pas equitablement 

reparti parmi les trois melanges utilises (MOYEN = 24, FIN = 14, GROSSIER = 

13). L'emphase a ete mise principalement sur le melange MOYEN puisque celui-ci 

est le plus representatif du fuseau modifie (voir fig. 3.3). Ce melange a ete etudie 

pour trois masses volumiques differentes : l'optimum Proctor et deux autres densites 

inferieures et superieures. Quant aux sols FIN et GROSSIER, ils ont ete compactes 

aux masses volumiques minimales et optimales seulement; le maximum n'etant 

pas atteignable avec les ressources mecaniques disponibles. Chaque essai, pour une 

masse volumique donnee, a ete repete trois fois dans des eirconstances similaires 

(temperature de l'eau, increments de la contrainte de cisaillement, etc.), ce qui 

explique le nombre important d'essais realises et le temps passe au laboratoire 

(pres de deux jours par essai). 
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4.2.1 Essais a contrainte variable 

Les figures 4.4 a 4.6 montrent les debits solides mesures en fonction de la contrainte 

de cisaillement pour chaque melange, ainsi que les regressions non-lineaires du type 

qs = a(r — rcr)
b utilisees pour identifier les valeurs critiques. Les debits solides en 

fonction de la vitesse moyenne sont egalement presentes aux figures 4.7 a 4.9. 

Les relations obtenues sont classees par masse volumique seche atteinte (min, opt, 

max). Celle-ci peut differer legerement de la masse volumique visee (tab. 3.2) car 

elle est dependante de la teneur en eau. Un exemple de calcul d'incertitude sur les 

resultats des figures 4.4 a 4.6 est presente a l'annexe II.4. 
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FIG. 4.4 Contrainte de cisaillement vs. debit solide pour trois niveaux de compac-
tage du sol MO YEN 

Pour les trois melanges, on observe une contrainte critique plus elevee pour la 

masse volumique optimale. Par exemple, le sol MOYEN compacte a l'optimum 

Proctor (opt) s'erode beaucoup moins que le meme sol non-compacte (min) ou 

plus compacte (max). Ces relations sont distinctes pour toutes les contraintes de 

file:///glnf
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FIG. 4.9 Vitesse moyenne vs. debit solide pour deux niveaux de compactage du sol 
GROSSIER 

cisaillement etudiees. Les sols FIN et GROSSIER montrent, pour leur part, un 

croisement des courbes min et opt, ce qui semble suggerer une perte de resistance 

du sol a l'optimum une fois que son erosion est entamee et que les contraintes de 

cisaillement sont plus elevees. Les valeurs critiques de ces essais sont resumees au 

tableau 4.2 ainsi que les groupes adimensionnels d*cr, r*cr, Re*cr et Vcr/u>. 

Les points superposes aux criteres de Shields-Yalin et de Yang sont presenter aux 

figures 4.10 et 4.11, respectivement. On y remarque une relation distincte pour 

chaque niveau de compactage, l'optimum Proctor (opt) se situant au-dessus du 

minimum non-compacte (min). Ceci suggere que les sols compactes a l'optimum 

ont un seuil de mobilite plus eleve que ceux qui n'ont pas etc compactes. De plus, 

l'ecart entre ces relations diminue avec l'augmentation du diametre adimensionnel 

(Shields-Yalin) et du nombre de Reynolds adimensionnel (Yang) ce qui laisse pen-

ser que les effets benefiques du compactage sont moins importants plus le diametre 

d'un sol augmente. Les sols plus grossiers ayant deja un seuil de mouvement tres 
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Type 

Fin 

Fin 

Moyen 

Moyen 

Moyen 

Grossier 

Grossier 

d5o 

[mm] 

0.61 

0.61 

1.23 

1.23 

1.23 

1.96 

1.96 

Ps 

kg/m 3 

1678 

1986 

1886 

2044 

2100 

1849 

2141 

' c r 

[N/m2] 

0.35 

0.47 

0.43 

0.55 

0.50 

0.52 

0.59 

v 
v cr [m/s] 

0.29 

0.33 

0.32 

0.36 

0.34 

0.34 

0.37 

Q*cr 

["] 
15.13 

15.49 

32.47 

31.49 

32.18 

51.16 

51.75 

7* cr 

["] 
0.033 

0.045 

0.020 

0.026 

0.022 

0.015 

0.018 

xt,e*c r 

h] 
10.76 

12.92 

26.43 

28.48 

27.04 

45.45 

49.48 

VCr/uJ 

["] 
3.51 

4.20 

2.29 

2.59 

2.35 

1.82 

1.96 

TAB. 4.2 Valeurs critiques de mise en mouvement selon le type de sol et le niveau 
de compactage 

eleve, celui-ci n'est pas significativement rehausse par le compactage. De plus, il est 

possible que ces sols se degradent lorsque compactes, ce qui se solde par une granu-

lometrie plus fine et done plus facilement erodable. Finalement, on remarque que 

les courbes deduites experimentalement (en tirets) semblent s'accorder davantage 

avec le critere de Yang qu'avec celui de Shields-Yalin. Ceci confirme la tendance 

qui avait deja ete observee pour les sols uniformes. 

4.2.2 Essais a contrainte fixe 

Les essais a contrainte fixe ont permis d'etudier revolution temporelle de l'erosion 

d'un sol soumis a une contrainte de cisaillement constante. Cette evolution, pour 

les sols non-cohesifs etudies, suit une tendance generale qui est quasi-asymptotique 

aux deux axes (debit solide et temps). Le debit solide est tres important dans les 

premiers instants (debit de pointe), puis il se stabilise par la suite a une valeur plus 

faible. Pour des fins de comparaison, ces relations ont ete interpolees et parfois 
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extrapolees sur des valeurs fixes de contraintes (1, 1.25 et 1.5 N/m2). La figure 

4.12 illustre cette procedure pour un essai realise sur le melange FIN. 

3.0 
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20 

FIG. 4.12 Exemple d'interpolation et d'extrapolation des courbes de debit solide 
(melange FIN) 

Les figures 4.13 a 4.15 montrent revolution temporelle du debit solide pour les sols 

MO YEN, FIN et GROSSIER compactes a differentes masses volumiques et soumis 

a trois contraintes de cisaillement. Le melange MOYEN compacte a l'optimum est 

beaucoup plus stable si on considere le debit de pointe. Celui-ci est deux fois plus 

faible que celui du sol non-compacte et ce, pour toutes les contraintes. Cependant, 

le debit solide diminue plus lentement pour le sol a l'optimum soumis a une forte 

contrainte (ex. 1.5 N/m2) ce qui laisse penser que les quantites erodees pourraient 

etre plus importantes. 

La tendance contraire est observee pour le melange FIN. Pour ce dernier, le de­

bit solide de pointe semble augmenter avec la masse volumique pour toutes les 

contraintes etudiees. Finalement, le sol GROSSIER montre des tendances moins 
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FIG. 4.15 Evolution temporelle du debit solide pour differentes contraintes de ci-
saillement et masses volumiques (melange GROSSIER) 

nettes, mais qui suggerent tout de meme que le sol a l'optimum est moins resistant 

a de fortes contraintes et plus stables pour les faibles contraintes. II est egalement 

utile de remarquer ici que pour plusieurs des essais sur les melanges MOYEN et 

FIN, le debit solide diminue rapidement, puis connait une legere augmentation 

avant de continuer sur une note decroissante. Ceci peut s'expliquer par un pheno-

mene de pavage en deux temps. D'abord, l'imposition initiale de la contrainte erode 

rapidement la couche superficielle du specimen. Celui-ci atteint par la suite un cer­

tain equilibre, ce qui se solde par un premier creux vers t = 2 min. Visuellement, 

cet equilibre est compose de grains grossier retenus par une couche de particules 

plus fines. C'est l'erosion progressive des grains fins qui eventuellement destabilise 

les grosses particules et on observe alors un debit solide plus important. Une fois 

les grains grossiers de cette couche erodes, le specimen se stabilise en nouveau et 

le debit solide diminue. Cette deuxieme pointe n'est pas observee pour le melange 

GROSSIER justement parce que le pourcentage de grains fins y est faible et les 
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particules grossieres sont exposees plus facilement a l'ecoulement. 

Les masses totales recoltees selon le melange, la masse volumique et la contrainte 

de cisaillement appliquee sont illustrees aux figures 4.16 a 4.18. Les quantites sont 

normalisees sur des periodes de temps fixes; 10 minutes pour le melange MOYEN 

et 20 minutes pour les melanges FIN et GROSSIER. On observe une nette aug­

mentation de la masse erodee pour les sols compactes a l'optimum et soumis a une 

contrainte de 1.5 N/m2. Le meme constat est fait pour la contrainte de 1.25 N/m2, 

sauf pour le melange MOYEN ou la variation est presque nulle. Finalement, pour 

la contrainte la plus faible (1 N/m2), le bilan est plus mitige car le sol erode est 

moins important pour les melanges MOYEN et GROSSIER. Cependant, le phe-

nomene transitoire observe lors de la mise en place de la contrainte laisse penser 

que ces quantites ne sont pas aussi fiables que celles mesurees a des contraintes 

plus importantes car une quantite de sol importante n'est pas comptabilisee (voir 

la section suivante). Globalement, dans deux cas sur trois, l'augmentation de la 

masse volumique, et done du niveau de compactage, se solde tout de meme par une 

augmentation du sol erode sur des periodes de temps equivalentes. 

4.3 Autres observations 

4.3.1 Influence du regime transitoire 

Les variations temporelles du debit solide presentees a la section precedente sug-

gerent que la contrainte de cisaillement est appliquee au temps t = 0. Ce n'est pas 

exactement le cas. Dans la pratique il n'est pas possible de faire passer instantane-

ment les conditions d'ecoulement d'une contrainte de cisaillement quasi-nulle a une 

contrainte importante (superieure a rc r). II faut plutot proceder a un abaissement 

graduel du niveau d'eau qui peut durer de 30 secondes a 1 minute. Durant cette 
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periode, la pente de la surface de l'eau est importante, ce qui peut entrainer une 

perte de sol avant meme le debut de l'essai. 

Lors de certains essais, cette periode d'ajustement a ete observee ainsi que la quan­

tity de sol deplace avant que la contrainte ne soit stabilisee. La figure 4.19(a) montre 

que la duree de la transition est proportionnelle a la contrainte de cisaillement ap-

pliquee. Plus cette duree est courte, plus le pourcentage de sol erode (masse erodee 

avant l'essai / masse erodee pendant l'essai) tend a augmenter car la pente de la 

ligne d'eau est plus forte (voir 4.19(b)). Ces quantites peuvent etre assez impor-

tantes (jusqu'a 25 %) pour les essais a faibles contraintes de cisaillement puisque 

ceux-ci engendrent une erosion plutot limitee de la surface du specimen. Les re-

sultats de ces essais devraient done etre interpretes avec plus de discernement que 

les essais realises a des contraintes plus fortes, ou les pertes sont generalement 

inferieures a 15 %. 
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FIG. 4.19 Influence du regime transitoire sur l'erosion initiale du specimen : a) 
duree de mise en place selon la contrainte appliquee et b) pourcentage du sol erode 
non-comptabilise en fonction de la duree du regime transitoire 

4.3.2 Phenomene de pavage et mobilite selective 

Un autre phenomene observe lorsqu'on travaille avec un sol a granulometrie eta-

lee est le pavage de l'echantillon. Lorsque soumis a une contrainte constante, le 

specimen s'erode rapidement dans les premiers instants pour finalement se paver 

apres une periode de temps plus ou moins longue, selon la contrainte appliquee et 

la masse volumique du sol. Comme des echantillons du transport solide sont recol-

tes a des intervalles de temps connus, il nous est possible de retracer ce processus 

en etudiant revolution temporelle de la granulometrie transportee. La figure 4.20 

illustre ce comportement. On observe clairement que les sols transportes sont tres 

grossiers au depart et de plus en plus fins au fil de l'essai. Ceci confirme Pobser-

vation presentee a la figure 3.10 du chapitre precedent. De plus, la granulometrie 

moyenne du sol total recolte lors d'un essai est toujours plus fine que la granu­

lometrie initiale (fig. 4.21), ce qui montre que certaines classes granulometriques 
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n'ont pas ete mises en mouvement et ont forme une couche de protection stable 

qui empeche la degradation des couches sous-jacentes. 
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FIG. 4.20 Evolution temporelle de la granulometrie du sol FIN erode 
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CHAPITRE 5 

DISCUSSION 

Les essais realises dans le cadre de ce projet ont permis d'etudier deux aspects 

du comportement hydraulique des sols non-cohesifs compactes, soit leur resistance 

initiale a l'arrachement et leur erosion progressive subsequente. Les trois melanges 

non-cohesifs etudies lors des essais a contrainte variable, presentent tous une resis­

tance a l'arrachement plus importante lorsqu'ils sont compactes a l'optimum Proc­

tor que lorsqu'ils sont mis en place a des masses volumiques inferieures. Ce constat 

est possible suite a l'identification des valeurs critiques de mise en mouvement (rcr, 

Ucr), lesquelles sont systematiquement superieures pour les sols compactes a l'op­

timum. Bien que peu nombreux, les essais realises a des masses volumiques encore 

plus importantes suggerent egalement que la densification au-dela de l'optimum 

n'ameliore pas necessairement la resistance offerte a l'erosion mais semble plutot 

la diminuer. Ceci laisse penser que l'optimum Proctor, generalement traite comme 

un optimum geotechnique au niveau structurel, pourrait egalement etre considere 

comme un optimum hydraulique en termes de resistance a l'arrachement. 

Les essais a contrainte fixe apportent neanmoins quelques nuances a cette constata-

tion. Bien que le seuil de mise en mouvement soit plus eleve pour les sols compactes 

a l'optimum, cette stabilite accrue ne se maintient pas toujours une fois l'erosion 

entamee. En effet, les masses erodees lors de ces essais sont presque toutes plus im­

portantes pour les sols dont la masse volumique seche est plus elevee. Autrement 

dit, la resistance initiale des sols compactes semble superieure mais leur erosion 

progressive une fois les conditions critiques atteintes, est plus importante que celle 

des sols non-compactes. 
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Certaines etudes, mentionnees au chapitre 2, observent egalement une perte de 

resistance des sols compactes et l'attribuent a la rugosite relative plus faible et par 

consequent a des vitesses plus elevees pres du fond. Cette explication est sensee 

lorsque la profondeur d'eau est de l'ordre de grandeur du diametre des grains. 

Cependant, nos essais sont realises a des profondeurs d'eau superieures a 30 cm 

tandis que le diametre des sols concernes varie entre 0.6 et 2 mm. L'ordre de 

grandeur de la rugosite relative change done peu en fonction de la masse volumique 

du specimen. On peut alors mettre en doute qu'a elle seule cette rugosite soit en 

cause. 

Une autre explication plausible concerne l'agencement des grains. Lors du com-

pactage, l'eau et l'air sont partiellement expulses au profit d'une densification des 

particules. Les grains etant solidement encastres les uns aux autres, cette structure 

resiste bien en surface mais devient tres fragile des que quelques grains sont erodes, 

puisque les particules voisines perdent egalement appuis. II s'en suit une reaction 

en chaine qui se solde par une erosion aussi importante que si le sol n'avait pas 

ete compacte. La degradation possible des sols lors du compactage peut egalement 

jouer un role, surtout pour les melanges plus grossiers. Ceux-ci sont compactes a 

des teneurs en eau peu elevees (< 9%) et les vibrations peuvent alterer les grains. 

Une fois, la couche de surface partiellement erodee et les liens inter-grains affaiblis, 

ces sols, desormais plus fins, connaitront une erosion plus importante. 

Les valeurs critiques adimensionnelles de Shields-Yalin et de Yang, r* et Vcr/u, qui 

decoulent des essais a contrainte variable suggerent l'existence de criteres de mise en 

mouvement distincts et dependants de la masse volumique seche du sol compacte. 

De plus, l'ecart entre ces deux courbes diminue avec l'augmentation du parametre 

de grain (d* pour Shields et Re* pour Yang). Ceci laisse penser que l'influence du 

compactage sur l'erosion est plus marquee pour les sols fins et diminue chez les 

sols plus grossiers. Dans tous les cas, cette influence se traduit par un seuil de mise 
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en mouvement plus eleve pour la masse volumique optimale que pour la masse 

volumique minimale. 

Pour ce qui est des essais sur les sols uniformes, l'objectif initial n'etait pas de 

comparer les criteres entre eux, mais a la lumiere des figures 4.10 et 4.11, il est 

necessaire de commenter les tendances observees. Les resultats presentent une tres 

faible disparite des points et s'accordent parfaitement avec la relation de Yang. 

A l'oppose, la sensibilite du diametre adimensionnel de Shields est beaucoup plus 

importante de meme que la dispersion des points. De plus, les essais realises sur 

les sols compactes semblent suivre, a quelques ecarts pres, la tendance generale de 

la relation de Yang, alors que le contraire est observe sur la relation de Shields. II 

apparait done que la puissance unitaire du cours d'eau (VS) est plus apte a predire 

le debut du mouvement et la tendance generale du seuil de mise en mouvement 

des sols compactes que la contrainte adimensionnelle (r*) et ce, independamment 

de leur masse volumique. 

5.1 Exemple d'implications pratique des resultats 

La connaissance accrue du comportement des sols non-cohesifs compactes peut 

ameliorer la gestion securitaire des structures qui en sont constitutes. On retiendra 

en particulier le cas des barrages en terre et enrochement ou des levees de protection 

bordant certaines rivieres. Leur longueur leur confere souvent une grande capacite 

de deversement et font d'elles un element majeur dans la securite hydrologique de 

l'amenagement puisqu'elles peuvent aider a combler un deficit d'evacuation lors 

des crues exceptionnelles. Les cretes de ces ouvrages sont generalement constitutes 

d'un materiau non-cohesif mis en place et compacte. Elles peuvent ou non etre 

utilisees comme des voies de circulation permanentes ou temporaires lors de tra-

vaux par exemple. D'un ouvrage a un autre ou d'un endroit a un autre du meme 
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ouvrage, le compactage de cette couche superieure peut done changer et induire un 

comportement different lorsque sollicite en cisaillement par un ecoulement. 

Or, lors de circonstances exceptionnelles, il peut arriver que le niveau de la retenue 

excede par endroit le niveau de la crete. Les resultats presentes au chapitre prece­

dent demontrent que le compactage a Poptimum de la couche de crete resulterait 

en un accroissement du niveau de securite de l'amenagement au dessus de la simple 

cote de la crete (incluant cambrure) et permettrait de retarder le debut d'une for­

mation eventuelle de breche de rupture. Toutefois, les essais effectues tendent a 

prouver que si l'ampleur du deficit d'evacuation fait que ce niveau de securite est 

quand meme depasse, le compactage pourrait accelerer quelque peu l'erosion de la 

crete selon la granulometrie de la couche. 
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CONCLUSION ET RECOMMANDATIONS 

L'information recoltee lors de cette etude a permis de mettre en valeur l'influence 

du niveau de compactage sur la resistance a l'erosion des sols non-cohesifs. Les sols 

etudies presentent tous un seuil d'arrachement superieur lorsqu'ils sont compactes 

a l'optimum Proctor plutot qu'a des densites inferieures ou superieures. Ceci sug-

gere que l'optimum Proctor, generalement vise en geotechnique, est egalement un 

optimum hydraulique en termes de resistance a l'arrachement. Ce comportement, 

lorsque represents sous les formes adimensionnelles de Shields-Yalin ou de Yang, 

se traduit par des courbes distinctes pour chaque niveau de compactage. La resis­

tance initiale des sols compactes a l'optimum ne se maintient cependant pas une 

fois ceux-ci erodes au-dela des conditions critiques, les masses transportees etant 

superieures a celles recoltees pour les sols non-compactes. 

Les essais realises sur les materiaux uniformes ont permis de valider et de comparer 

les criteres de mise en mouvement de Shields-Yalin et de Yang. La dispersion des 

points observes et la sensibilite du diametre adimensionnel font du diagramme de 

Shields-Yalin un critere peu Sable. A l'oppose, l'accord entre les valeurs mesurees 

et calculees a partir du critere de Yang, est presque parfait. De plus, les courbes 

experimentales developpees pour les sols compactes suivent la tendance generale 

de la relation de Yang, ce qui n'est pas le cas pour la relation de Shields-Yalin. 

Ceci suggere done que la puissance unitaire du cours d'eau est plus apte a predire 

la mise en mouvement des sols que la contrainte adimensionnelle. 

Pour faire suite a cette etude, divers travaux futurs peuvent etre envisages. II 

serait d'abord interessant d'enrichir les resultats actuels en elargissant le perimetre 

d'analyse a un nombre plus important de masses volumiques du sol sec. Par la 

suite, 1'infiuence de la distribution granulometrique, et plus particulierement de 
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l'etalement de la courbe (Cu), pourrait etre evaluee. Au niveau des applications 

relatives aux ouvrages de retenue en terre et enrochement, la prise en compte 

du niveau de compactage de la couche de crete dans revaluation du niveau de 

securite du reservoir serait une voie a explorer. L'evaluation de la resistance au 

cisaillement de sols compactes soumis a des contraintes beaucoup plus importantes 

ou a des pentes fortes, plus representatives de la face aval d'une digue en terre, 

serait egalement attrayante. 

Les essais realises lors de ce projet ont de plus revele le role important que jouent les 

ecoulements transitoires dans la mise en mouvement et l'erosion des sols. Chaque 

essai, bien que realise en regime permanent, passe forcement par une periode d'ajus-

tement qui peut causer l'erosion d'une fraction non-negligeable du sol. L'etude de 

ces phenomenes s'avere tres prometteuse, surtout dans le contexte actuel, ou la 

majeure partie des criteres de mise en mouvement et des equations de transport 

solide ne sont applicables qu'en regime permanent. Cette mise a niveau est tres 

attendue dans le domaine, puisque la modelisation non-permanente de la phase 

liquide est deja largement acquise et maitrisee. 
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ANNEXE I 

ANALYSE DIMENSIONNELLE DU PHENOMENE BIPHASIQUE 

L'analyse dimensionnelle faite par Shields (1936) a ete revue a maintes reprises; la 

contribution la plus complete etant souvent attribute a Yalin (1977, chap. 3). On 

propose ici cette analyse. 

1.1 Parametres caracteristiques 

On definit une propriete quantitative A, fonction de n parametres caracteristiques 

ctj decrivant completement la phenomene biphasique sous la forme : 

A = fA(ai,a2,a3,...,an) (1.1) 

Les parametres retenus decrivent les trois composantes du phenomene, soit le fluide, 

le granulat non-cohesif et l'ecoulement. On les denombre comme suit1 : 

1. Fluide 

- Masse volumique, p [ML~3] 

- Viscosite dynamique, /i [ML~lT~l] 

2. Granulat non-cohesif 

- Masse volumique, ps [ML~3] 

- Diametre des grains, d [L] 

3. Ecoulement 

Unites selon le systeme MLT - Masse-Longueur-Temps 
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- Profondeur d'eau, h [L] 

- Pente de fond du canal, Jf [—] 

- Acceleration gravitationnelle, g [LT~2] 

Ainsi, le mouvement biphasique, bidimensionnel, stationnaire et uniforrne impli-

quant un granulat non-cohesif de geometrie donnee peut etre defini par les sept 

parametres suivants : 

p,H,Pa,d,h,Jf,g. 

On peut aussi remplacer certains parametres pour faciliter la quantification du 

transport solide a l'aide de variables plus communes. Par exemple, on introduit la 

vitesse de frottement, v* : 

v* = <fp = f ^ ~ = ^RTf [LT-1] (1.2) 

On remplace ainsi Jf par t>*. On redefinit aussi le poids specifique dejauge et on le 

substitue a g : 

ls = 9 (Ps - P) [ML-2T-2] (1.3) 

Les parametres caracteristiques retenus deviennent done : 

et on exprime une propriete quantitative par : 

A = fA{p,ii,p8,d,h,v*,iB) (1.4) 
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1.2 Theoreme de II 

On applique le theoreme de II en choisissant autant de quantites de bases que 

de dimensions impliquees (ici 3) pour former n — 3 produits (Munson et al., 2002, 

chap. 7). En retenant d, p et v* comme quantites de base, on forme n — 3 = 7 — 3 = 4 

produits Xi,X2,X$ et X4 . Une relation fonctionnelle existe entre l'un ou l'autre 

des produits comme suit : 

nA = $A(x1,x2,x3,Xi) (i.5) 

Les quatres groupes adimensionnels retenus sont les suivants : 

(1.6) 

(1.7) 

(1.8) 

(1.9) 
P 

X est le nombre de Reynolds de grain, i?e*. C'est le seul parametre qui tient compte 

de la viscosite. Y reflete l'influence de 7a. C'est un rapport entre la force tractrice 

du fluide et le poids du grain. Z traduit l'influence de la profondeur. W represente 

l'influence de la densite du grain. Le diagramme de Shields original fait appel a X 

et Y en abscisses et en ordonnees, respectivement. 

X = 

Y = 

Z = 

W = 

= Xi --

= x2 = 

-- x, = 
= x4 = 

v*d 

V 

pvl 

h 

d 
9s_ 

On peut, alternativement, choisir p, 7S et d comme quantites de base, et refaire 
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l'analyse. On obtient alors les quatres groupes suivants 

%d3 

-A. = 

Y = 

Z = 

W = 

-M = 

x2 = 

Xs = 

XA --

u2p 

lad 
h 
~d 
El 
P 

(1.10) 

(1.11) 

(1.12) 

(1.13) 

Toute quantite, A, exprimee avec X a l'avantage d'etre independante de la profon-

deur. Les groupes X et Y sont le diametre adimensionnel d* et la contrainte de 

cisaillement adimensionnelle r*, utilises sur le diagramme de Shields-Yalin (voir fig. 

1.9). 



120 

ANNEXE II 

CALIBRATION DU CANAL HORIZONTAL 

Cette annexe presente les details relatifs a l'etalonnage de la rugosite et du debit 

pour le canal horizontal utilise. On traite aussi du developpement longitudinal du 

profil des vitesses et du choix de Pemplacement de Pechantillon. 

II. 1 Rugosite 

La pente du fond est une valeur essentielle dans la determination de la contrainte de 

cisaillement. Notre etude ayant fait appel a un canal horizontal, il a ete necessaire 

d'utiliser une autre pente equivalente pour pouvoir evaluer des contraintes non-

nulles. Pour un ecoulement permanent et uniforme les pentes du fond, de l'energie 

et de la surface libre sont egales. Aussi, lors du calcul de la contrainte de cisaillement 

elles peuvent etre utilisees de fagon interchangeable. Dans la presente etude, la 

pente de la surface libre introduite au chapitre 1 a ete utilisee : 

T _ ( Q2™2 \ 
dh _ Jf {AW*) 

dx 1 - Fr* l i ' i y ; 

Cette equation necessite une connaissance prealable du coefficient de rugosite n, 

qu'il faut determiner experimentalement. Pour ce faire, la pente moyenne de la 

surface de l'eau dh/dx a ete mesuree pour une gamme de debits et de profondeurs 

connus. Le n de Manning correspondant a chaque cas a ensuite ete calcule a l'aide 

de Pequation 1.19 . La variation de la rugosite calculee par rapport au debit est 

illustree a la figure II.1. On remarque que la proximite du fond pour les debits 
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faibles se traduit par un coefficient n tres eleve et que cette valeur diminue et se 

stabilise pour les debits plus importants. La fourchette des debits utilises lors des 

travaux se situe entre 30 et 100 litres par seconde et les profondeurs d'ecoulement, 

entre 15 et 35 cm. Pour ces valeurs, le coefficient n se trouve entre 0,012 et 0,020. 

Dans le cadre de ce projet, une valeur constante du n de Manning a ete utilisee. 

Pour l'identifier, on a d'abord calcule a l'aide de l'equation 1.19 la pente theorique 

correspondant a chaque mesure experiment ale, en posant une valeur de n constante. 

Par la suite, le calcul a ete refait, par essai et erreur, en posant des valeurs de n entre 

0,001 et 0,025. L'erreur relative entre ces valeurs calculees et les pentes mesurees 

passe par un minumum, tel qu'illustre a la figure 11.2(a). La valeur de n retenue 

est 0,015. Elle correspond a une erreur relative moyenne de 22 % (voir le tab. 

II.1). Cette valeur peut sembler importante, mais elle demeure inferieure a l'erreur 

relative sur la pente mesuree qui est de l'ordre de 25 a 35 %. Celle-ci combine 

a la fois l'erreur de l'instrument et l'erreur de lecture qui est tres importante en 

regime turbulent (instability de la surface). La figure 11.2(b) montre une diminution 

de l'erreur relative pour les debits importants. Finalement, une comparaison des 

pentes mesurees et calculees pour un n de 0,015 est presentee a la figure 11.2(c). 

Dibit (l/s) Mbit (l/s) 

(a) (b) 

FIG. II. 1 Evaluation de la rugosite du canal : (a) influence du debit sur la rugosite 
calculee et (b) variation de la rugosite calculee pour les debits usuels 



122 

100% 

g 
% B0% 

0.010 0.015 

n Manning 

(a) (b) 

0.0010 0.0015 
Pente mesur£e (-} 

(c) 

FlG. II.2 Minimisation de l'erreur relative : (a) variation de Perreur relative en 
fonction de la rugosite choisie, (b) influence du debit sur l'erreur relative (n=0,015) 
et (c) comparaison des pentes mesurees et calculees (n=0,015) 
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[l/s] 
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[m] 
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[s • m1/3] 
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0.015 

0.015 
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74.266 
80.843 

0.228 

0.260 

0.226 

0.238 

0.240 
0.243 

0.015 

0.015 

0.015 

0.015 
0.015 
0.015 

0.0019 

0.0010 

0.0016 

0.0015 
0.0015 
0.0021 

0.0017 

0.0012 

0.0018 

0.0019 
0.0018 
0.0021 

8.77% 

17.81% 

9.61% 
23.08% 

20.68% 
0.00% 

^rel 22.23% 

TAB. II. 1 Comparaison des pentes mesurees et calculees 
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II.2 Mesure du debit 

Le debit entrant dans le canal est evalue en mesurant la hauteur d'eau H au-dessus 

de la crete d'un deversoir parabolique a paroi mince avec contraction laterale. 

L'equation de la parabole est : 

x2 = 2 py (II.l) 

ou p est un parametre de forme en pieds. 

La relation fonctionnelle suivante a ete obtenue lors de l'etalonnage initial du de­

versoir : 

Q = C | ^pg H2 (11.2) 

ou C est le coefficient du deversoir. II est d'usage, a des fins d'estimation, de 

considerer C comme constant. Dans le cadre de ce travail, on a prefere valider 

d'abord l'influence que peut avoir ce choix sur la precision du debit calcule. II a 

done ete necessaire de discretiser la relation graphique existante (en gris sur la fig. 

II.3) et de calculer pour chaque paire de points (Q, H) une valeur de C en utilisant 

l'equation II.2. 

Le coefficient obtenu varie entre 0,58 et 0,67 (voir fig. II.4) et peut etre approxime 

par les trois droites suivantes : 

C 

-0.481528 H + 0.691211 H < 0.18 

-0.056992 H + 0.615515 0.18 < H < 0.61 (H.3) 

0.00129895 H + 0.580907 H > 0.61 

Si on tient compte de cette variation, la moyenne des erreurs absolues entre le debit 

estime par un C variable et la courbe originale est de 0,04 l/s. Ceci represente une 

amelioration d'un ordre de grandeur par rapport a l'erreur de 0,5 l/s obtenue en 
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1.2 

i.o H 

0.8 

• o 
CD 

ai 0.6 

I 
0.4 

0.2 

0.0 

Courbe de tarage 
Estimation C = 0.598 
Estimation C variable 

10 20 30 40 50 60 70 80 90 100 110 120 

Debit (l/s) 

F I G . II.3 Courbe de tarage du deversoir parabolique a paroi mince 

utilisant C = 0, 598. La difference entre ces deux estimations est mise en evidence 

a la figure II.3. On note que l'utilisation d'un coefficient constant ne gene pas les 

mesures inferieures a 20 l/s mais devient une source d'erreur importante pour des 

debits superieurs. On a done prefere utiliser un coefficient variable, puisque les 

essais se sont deroules principalement entre 30 et 90 l/s. 

Ajuster le debit a une valeur exacte (ex. 34.45 l/s) releve de Pexploit car il faut 

ouvrir la vanne manuelle par essai et erreur jusqu'a l'obtention de la valeur voulue. 

Aussi, il a ete decide qu'une relation empirique entre l'ouverture de la vanne et le 

debit mesure au deversoir serait developpee. Le debit a ete mesure au deversoir pour 

chaque quart de tour de vanne, de la position fermee a la position completement 

ouverte (environ 15 tours). Une courbe des moindres carres a ete trac.ee a l'aide 

d'une fonction polynomiale d'ordre quatre. Celle-ci est montree a la figure II.5. 

II est alors possible, a l'aide de l'equation, de calculer le debit obtenu pour une 

http://trac.ee
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o.o 0.2 0.4 0.6 0.8 

Hauteur de charge (pied) 

FIG. II.4 Variation du coefficient du deversoir parabolique 

ouverture de vanne donnee. Ceci simplifie enormement la demarche de calcul de la 

contrainte de cisaillement vue a la section 3.3.3. On peut alors travailler en terme 

d'ouverture de vanne et de profondeur d'ecoulement. Par exemple, les deux paires 

de points (Q,h) de la figure 3.9 du chapitre 3 deviennent (6,30.43) et (7,35.95), 

ou 6 et 7 sont les ouvertures de vanne. 
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FlG. II.5 Courbe de tarage de la vanne manuelle 
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II.3 Developpement du profil des vitesses et localisation du specimen 

Avant de percer les ouvertures servant a amenager le specimen et la zone de recolte 

des sediments, on a souhaite caracteriser revolution du profil de vitesse a diffe-

rentes sections du canal. L'objectif etait de s'assurer que le specimen soit localise 

suffisamment loin de l'entree pour que l'ecoulement soit completement developpe. 

La chute d'eau en aval du canal (porte a ouverture variable) engendrait egalement 

une courbe de remous dont l'influence devait etre minimisee au droit du specimen. 

II a done ete necessaire de concilier ces deux contraintes pour localiser le specimen a 

une distance suffisante des influences respectives provenant de l'amont et de l'aval. 

La campagne de mesure des pentes de la surface libre (voir sec. II.1) a permis de 

comparer la pente moyenne a quatres pentes locales dont celle mesuree juste en 

amont de la porte aval. Une forte courbure de la ligne d'eau a ete observee jusqu'a 

1 m en amont de la porte. Plus loin, la pente mesuree retrouve la pente moyenne 

observee dans le reste du canal. Ainsi, on a choisi de localiser le specimen a au 

moins 1,5 m de l'extremite aval. 

Pour identifier la longueur suffisante au developpement de l'ecoulement, on a choisi 

de mesurer le profil de vitesse a cinq endroits differents en aval du radeau tranqui-

lisateur. Les sections de mesure sont localisees a 0, 0.5, 1, 1.5 et 2 metres en amont 

de l'ouverture proposee pour le specimen. Ces sections (annotees S-0, S-0.5, S-l, 

S-1.5 et S-2) sont illustrees a la figure II.6. Les vitesses moyennes (temporelles) 

dans l'axe longitudinal du canal (ux) ont ete mesurees sur une verticale au centre 

de chaque section au moyen d'un micromoulinet. Toutcs les mesures ont etc effec-

tuees a un debit de 53 1/s et une profondeur moyenne de 23 cm. La vitesse moyenne 

(U = Q/A) pour cet ecoulement est de 49 cm/s. 
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FIG. II.6 Sections de mesure 

La figure II.7 montre les cinq profils mesures1. On remarque que la forme de la 

distribution converge graduellement vers une forme stable plus on se deplace vers 

l'aval. Plus particulierement, la vitesse immediatement sous la surface de l'ecoule-

ment augmente pour se stabiliser autour de 56 cm/s. Ce changement est explique 

par la presence en amont du panneau de styromousse qui est en contact avec la 

surface et qui influence done le profil a l'entree. Le meme phenomene de stabilisa­

tion est observe pour la vitesse maximale. On remarque egalement que la vitesse 

moyenne Umoy, calculee simplement a partir du debit Q et de la section A, se situe 

a environ 40% de la hauteur d'eau. Ceci confirme a la fois l'utilisation de la vitesse 

moyenne pour caracteriser Pecoulement et l'utilisation de la relation approximative 

U = w0.4 presentee par Graf et Altinakar (2000, p. 12). 

:Les points a (0,0) et le dernier trongon pres du fond n'ont pas ete mesures et sont illustrees 
uniquement a titre indieatif 
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Vitesse (cm/s) 

FIG. II.7 Developpement longitudinal du profil des vitesses 

On a ensuite compare ces profils a la distribution universelle des vitesses. L'equation 

du profil de vitesse pour un canal en ecoulement uniforme permanent turbulent 

rugueux est donnee par : 

JDr (II.4) 

ou u(z') est la vitesse ponctuelle mesuree a une distance z' du fond, «* est la vitesse 

de frottement adimensionnelle, K est la constante de von Karman (0,4 pour l'eau 

claire), ks est la rugosite standard du fond (2 mm environ) et Br est une constante 

determinee experimentalement. Cette relation est strictement valable dans la zone 

interieure, z'/h < 0.2, mais une extension dans le zone exterieure est possible (Graf 

et Altinakar, 2000). 

Deux inconnues de l'equation II.4 sont a determiner, it* et Br. On a utilise la 
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methode graphique proposee par Graf et Altinakar (1995) et appliquee par Graf 

et Altinakar (2000, p. 54). La figure II.8 presente un exemple de calcul pour la 

section S-0.5. Les valeurs pour chaque section sont comptabilisees au tableau II.2. 

On remarque que le coefficient de correlation augmente plus on se deplace vers 

l'aval. II varie tres peu entre les sections S-0.5 et S-0, signe que l'ecoulement est 

completement developpe a partir de cette zone. On observe egalement a la figure 

II.9 que le profil des deux dernieres sections s'approche du profil logarithmique 

theorique. Puisque que la variation du profil a partir de S-0.5 et S-0 semble faible, 

on a choisi de localiser le specimen immediatement en aval de S-0. La vue en plan 

de la disposition finale du fond du canal est montree a la figure 11.10. 
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FIG. II.8 Determination graphique de la vitesse adimensionnelle u* et du coefficient 
Br a la section S-0.5 
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FIG. II.9 Profils de vitesse theoriques et profils mesures : Sections (a) S-2, (b) S-l.5, 
(c) S-l, (d) S-0.5 et (e) S-0 



Section S-2 S-1.5 S-l S-0.5 S-0 

u* (cm/s) 

B r 

R2 

3.08 

7.256 

0.567 

3.975 

3.027 

0.817 

3.889 

3.574 

0.867 

3.882 

3.525 

0.928 

3.925 

3.4 

0.916 

TAB. II.2 Vitesses adimensionnelles et coefficients Br theoriques 

-3.4 m 1.1 m -+\*- 1 m 

7 
1 Colonne de toles \ Radeau Specimen 

tranquilisateur 
Zone de 
recolte des 
sediments 

Porte aval 

FIG. 11.10 Vue en plan du fond du canal 
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II.4 Calcul d'incertitude 

Certaines des quantites presentees dans ce projet de maitrise n'ont pas ete mesu-

rees directement. On pense en particulier au debit liquide ou solide, a la vitesse 

moyenne et a la contrainte de cisaillement. Ces quantites ont ete determinees par 

calcul a partir des mesures d'autres grandeurs (ex. : charge au deversoir, profondeur 

de l'ecoulement, masse de sol transports durant un intervalle de temps donne, tem­

perature de l'eau, etc.). L'incertitude globale sur les resultats finaux repose done 

d'une part, sur la precision des instruments et les conditions de mesure et, d'autre 

part, sur la propagation de l'erreur suite aux differents calculs effectues. 

Les incertitudes ont ete determinees par la methode des extremes pour la plupart 

des cas. Cependant, dans bon nombre de situations une simplification par calcul 

differentiel ou par application de regies simples2 a ete possible lorsque les erreurs 

relatives etaient faibles (ex. 5-10 %). Pour les equations impliquant plus de trois 

variables comportant une incertitude, le calcul differentiel a ete utilise. 

L'incertitude globale sur differentes mesures directes est compilee au tableau II.3. 

Les fourchettes d'incertitude pour certaines quantites calculees sont egalement pre­

sentees. II est utile de noter que l'incertitude liee a la precision de l'instrumentation 

a ete majoree par l'influence de facteurs externes pour certaines des mesures. Ceci 

s'applique principalement a la lecture du niveau d'eau et a 1'evaluation du temps 

de recolte des echantillons de sol erode. Dans le cas du niveau d'eau, la presence de 

vagues de surface pour les debits importants nous a emmene a tripler l'incertitude 

globale sur cette mesure. Pour sa part, l'incertitude liee au temps peut scmblcr im-

portante (5 secondes) mais elle ne correspond qu'a une erreur relative de l'ordre de 

2Lorsque la condition d'erreur relative faible est respectee, le cumul des erreurs absolues 
et le cumul des erreurs relatives ont ete utilises dans les cas de sommes/differences et de pro-
duits/quotients, respectivement. 



135 

1 a 2 %. Cette incertitude est principalement liee aux manipulations (ex. : applica­

tion de la contrainte de cisaillement, retrait de l'assiette de recolte, arret/demarrage 

du chronometre). 

Quantity mesuree/calculee Unites Incertitude absolue 

Temperature de l'eau (T) 

Dimensions du canal (l,b) 

Charge au deversoir (ha) 

Debit liquide* (Q) 

Profondeur de l'ecoulement (h) 

Masse du sol transports (M8) 

Temps de recolte des sediments (t3) 

Debit solide* (qs) 

Pente d'energie* (Je) 

Contrainte de cisaillement* (r) 

Vitesse moyenne de l'ecoulement* (U) 

°C 

m 

pieds 

l/s 

pouces 

9 

s 

g/s 

— 

N/m2 

m/s 

± 0.05 

± 0.0005 

± 0.0005 

0.1-0.16 

± 0.005 

± 0 . 1 

± 5 

0.003-0.09 

± 1E-05 

0.005-0.03 

0.0015-0.003 

* Quantite obtenue par calcul 

TAB. II.3 Incertitudes absolues sur certaines quantites mesurees et calculees 

A titre d'exemple, les incertitudes sur les essais a contrainte variable impliquant 

le melange MOYEN compacte, sont superposees aux points experimentaux sous 

forme de barres d'erreur (voir les figures 11.11 et 11.12). On remarque dans un 

premier temps que ces erreurs sont relativement faibles. En effet, pour la plupart 

des points, les incertitudes sont difficiles a mettre en valeur a l'echelle du graphique. 

On remarque toutefois une augmentation de l'incertitude avec l'ordre de grandeur 

des valeurs calculees. En particulier, on retiendra que l'erreur sur le calcul de la 

contrainte de cisaillement est plus importante que celle sur la vitesse moyenne. Ceci 

est explique en partie par l'estimation de la pente d'energie a partir d'une rugosite 
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equivalente lors du calcul de la contrainte (voir la section II. 1). La vitesse moyenne, 

pour sa part, est obtenue a partir des mesures directes du debit liquide et de la 

profondeur d'eau (U = Q/A). La contrainte de cisaillement est plutot calculee en 

plusieurs etapes a partir de differentes quantites dont la temperature de l'eau, le 

debit liquide, la profondeur d'ecoulement, la rugosite equivalente de Manning (n). 

Ceci explique done l'incertitude plus importante sur cette valeur. Finalement, les 

barres d'erreur permettent de confirmer que l'ecart entre les points appartenant a 

des densites differentes (ex. : densite minimale vs. densite optimale) est significatif 

et qu'il n'y a done pas superposition des courbes. 

0.8 

i/) 

ai 
T3 
O 
l/) 

"(1) 
O 

p = 1886 kg/m3 (min) 
p = 2044 kg/m3 (opt) 
p = 2100 kg/m3 (max) 

1.0 1.5 
Contrainte de cisaillement (N/m2) 

2.5 

FIG. 11.11 Incertitudes sur des donnees issues du calcul de contrainte de cisaillement 
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o p = 1886 kg/m3 (min) 
• p = 2044 kg/m3 (opt) 
A p = 2100 kg/m3 (max) 

0.4 0.5 
Vitesse moyenne (m/s) 

0.7 0.8 

FIG. 11.12 Incertitudes sur des donnees issues du calcul de la vitesse moyenne 



138 

ANNEXE III 

CARACTERISATION DES MATERIAUX 

Cette annexe contient les donnees integrates relatives aux sols et aux melanges 

utilises lors des essais de mise en mouvement. 

III.l Materiaux de base 

Le tableau III.l indique la provenance et l'identification formelle de chaque sol. 

Identification Provenance 
Sable Therien 

Sable 0-2.5 mm naturel lave 
Gravier 2.5-5.0 mm naturel lave** 
Gravier 5.0-10.0 mm naturel lave 

#4* 
#3* 
#2* 
# 1 * 
#0* 

#00* 
#000* 

Sablieres Gerard Therien 
BAUVAL SABLES L.G. 
BAUVAL SABLES L.G. 
BAUVAL SABLES L.G. 

FILTERPRO 
FILTERPRO 
FILTERPRO 
FILTERPRO 
FILTERPRO 
FILTERPRO 
FILTERPRO 

* Utilises lors des essais sur materiaux uniformes 

** Utilise pour les melanges compactes et les essais sur sols uniformes 

TAB. III.l Identification et provenance des materiaux utilises 

III.1.1 Granulometries 

Les analyses granulometriques ont ete realisees selon la norme ASTM D422-63 

(ASTM, 1998a). Pour ce faire, on a analyse aleatoirement trois echantillons de 



139 

chaque type de sol. La moyenne de ces echantillons a ensuite ete calculee et retenue 

pour les cas ou l'ecart type maximal etait inferieur a 3%. Les granulometries des 

quatres sols de base et leurs moyennes sont presentees aux figures III.l, III.2, III.3 

et III.4. Les moyennes qui y sont representees sont les valeurs utilisees lors de la 

preparation des melanges (voir sec. III.2). Les granulometries des sols uniformes 

sont presentees a la figure III.6. Les coefficients d'uniformite et de courbure sont 

compiles au tableau III.2. On note que la plupart des sols sont tres uniformes 

(1 > Cu > 3) a l'exception du sable 0-2.5 mm. 

100 

50 

-

-

• • - H i • I I 

— — — moyenne 

0.01 0.10 1.00 

Diametre des grains (mm) 

10.00 

FIG. III.l Courbes granulometriques du sable Therien 

Des fluctuations dans la qualite de l'approvisionnement du Sable 0-2.5 mm naturel 

lave ont ete observees. Au total, trois chargements distincts ont ete regus durant les 

neuf mois d'experimentation. Le premier chargement a permis de realiser 80% des 

essais. Cependant, les granulometries des deux receptions suivantes sont beaucoup 

plus grossieires que celle montree a la figure III.2. La figure III.5 illustre cette 

variation anormale. 



140 

100 

50 

-

-

1 r " 

* 2 
• 3 
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10.00 

FlG. III.2 Courbes granulometriques du sable 0-2.5 naturel lave 

L'anomalie est expliquee par la methode de stockage. Les materiaux granulaires 

laves et tamises sont stockes dans des piles. Notre premier chargement, preleve 

a l'automne 2006, provient du dessus d'une de ces piles. Hors, durant la periode 

hivernale, aucun material additionnel n'est excave. Les piles se vident tranquille-

ment jusqu'a epuisement, tot au printemps. Lors de notre second prelevement, le 

materiel etait vraisemblablement issu du pied de la pile. Le tri granulometrique qui 

s'opere lors de la manutention de la pile peut expliquer la difference marquee des 

analyses granulometriques. 

Pour remedier au probleme, la composition des melanges a ete equilibree differe-

ment en faisant intervenir une part plus importante du Sable fin. 
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FIG. III.3 Courbes granulometriques du sable 2.5-5.0 naturel lave 
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FIG. III.4 Courbes granulometriques du sable 5.0-10.0 naturel lave 
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FIG. III.5 Granulometries des trois receptions de Sable 0-2.5 mm 
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FIG. III.6 Courbes granulometriques des sables et graviers uniformes 
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III. 1.2 Densites relatives 

La densite relative de chaque sol a ete evaluee de trois a six fois selon les normes 

ASTM D854-98 et C127-04 applicables aux sols fins et grossiers, respectivement 

(ASTM, 1998b; ASTM, 1998c). Les valeurs retenues sont indiquees au tableau 

III.2. 

III.1.3 Facteurs de forme 

Le facteur de forme Sf des particules d'un sol est d'autant plus facile a determiner 

que le sol est uniforme (Cu pres de 1.0). Des mesures repetitives des trois axes a, 

b et c sont faites sur une cinquantaine de grains. Les axes sont bien entendgraphi-

queus virtuels car les particules ne sont pas de forme geometrique reguliere. Tel 

qu'explique au chapitre 1, ceux-ci sont tires de l'ellipsoi'de imaginaire dans lequel 

le grain est circonscris. 

Une analyse statistique est ensuite faite sur les valeurs mesurees pour valider que 

la moyenne est bien representative de la population. Les figures 111.7(a) a 111.7(d) 

demontrent que le distribution normale cadre bien avec les donnees (ici celles du 

sable 0-2.5 mm et du gravier #3). On remarque sur les courbes cumulatives, que 

tous les points mesures se retrouvent a l'mterieur de l'intervalle de confiance de 

95%. 

Le tableau III.2 indique le facteur de forme choisi pour chaque sol. Certains facteurs, 

dont ceux des sols tres fins (#000, #00, #0 et Therien) ont ete pris arbitrairement 

comme la valeur habituelle du quartz etant donne leur taille impossible a mesurer 

avec des instruments macroscopiques. Les facteurs des sols moins uniformes (ex. 

sable 0-2.5 mm) ont ete choisis en ponderant l'apport de leurs differentes fractions 
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FIG. III.7 Analyse statistique du facteur de forme mesure : Fonction de densite 
du a) sable 0-2.5 mm et b) du gravier 7^3. Distribution cumulative (intervalle de 
confiance 95%) : c) sable 0-2.5 mm et d) gravier # 3 

constitutives. 



Type de sol 

# 0 0 0 

# 0 0 

# 0 

# 1 

# 2 

# 3 

# 4 

Sable Therrien 

LG 0-2.5 

LG 2.5-5.0 

LG 5.0-10.0 

cu 

2.04 

1.56 

1.54 

1.64 

1.54 

1.69 

1.74 

2.14 

8.69 

1.76 

2.03 

cc 

1.09 

0.96 

0.96 

0.96 

0.96 

0.96 

1.05 

1.12 

0.84 

0.97 

1.14 

D r 

2.655 

2.655 

2.655 

2.639 

2.640 

2.636 

2.641 

2.700 

2.773 

2.751 

2.741 

sf 

0.70 

0.70 

0.70 

0.67 

0.67 

0.67 

0.67 

0.70 

0.66 

0.62 

0.62 

TAB. III.2 Proprietes des sols utilises 
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III. 2 Melanges 

Les quatres sols de base (sable fin, 0-2.5, 2.5-5 et 5-10) ont ete melanges en pro­

portions variables pour reproduire les trois melanges utilises lors des essais, soit 

les melanges FIN, MOYEN et GROSSIER. Les sections suivantes presentent les 

caracteristiques de ces melanges. 

III.2.1 Granulometries 

Les proportions de chaque sol de base entrant dans la constitution des melanges 

sont presentees au tableau III.3 ainsi que les coefficients d'uniformite et les densites 

relatives. Les granulometries des melanges sont presentees a la figure III.8. 

JIN MOYEN GROSSIER 

Therrien (%) 

Sable 0-2.5 (%) 

2.5-5.0 mm (%) 

5.0-10.0 mm (%) 

C u ( - ) 

D r ( - ) 

24 

70 

0 

6 

7.80 

2.75 

0 

89 

0 

11 

10.17 

2.77 

0 

71 

9 

20 

13.49 

2.76 

TAB. III.3 Constitution et caracteristiques des melanges FIN, MOYEN et GROS­
SIER 

III.2.2 Essais a la table vibrante - Masses volumiques minimales et maximales 

Les essais a la table vibrante ont ete realises selon la norme CAN/BNQ 2501-

062/2005 du Bureau de normalisation du Quebec (2005). Ceux-ci ont permis de 
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determiner les masses volumiques minimales et maximales utilisees pour la mise en 

place des materiaux aux densite MIN et MAX. De plus, ces valeurs minimales et 

maximales delimitent la zone a l'interieur de laquelle l'optimum Proctor devrait se 

trouver. Les masses volumiques sont presentees au tableau III.4. 

Masse volumique 

(kg/m3) 

Pmax 
(kg/m3) 

FIN 

1765 

2020 

MO YEN 

1845 

2170 

GROSSIER 

1945 

2200 

TAB. III.4 Masses volumiques minimales et maximales selon l'essai a la table vi-
brante 

III.2.3 Essais Proctor normalises 

Les essais Proctor normalises ont ete realises selon la norme ASTM D698-91 (Ame­

rican Society for Testing and Materials, 1998b). Les courbes de compactage des me­

langes FIN, MOYEN et GROSSIER sont illustrees aux figures III.9,111.10 et III.ll. 

Les masses volumiques maximales et minimales y sont egalement representees pour 

donner une idee de l'ordre de grandeur des masses volumiques atteignables. 
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