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RESUME

La prise en compte de I’érosion hydraulique est un élément essentiel lors des études
concernant la sécurité des infrastructures, de méme que pour I’évaluation 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 levées de protection, il est important
de comprendre le comportement de la créte lors d’'un débordement. Dans un tel
cas, I’érosion de celle-ci peut former une bréche et mettre en danger les populations
et les installations situées en aval. Or, comparativement aux sédiments en riviére,
les sols de ces structures ont été mis en place et compactés mécaniquement lors de
leur construction. Cette différence notable laisse penser que le comportement de ces
matériaux, sous sollicitation hydraulique, est fortement dépendant de la méthode

de construction et du degré de compactage atteint.

L’objectif général du projet de maitrise est d’étudier, en laboratoire, 'influence du
niveau de compactage sur la mise en mouvement et 1’érosion subséquente des sols
non-cohésifs. Des échantillons compactés a différentes masses volumiques, dont I’op-
timum Proctor, sont soumis, en canal, a différentes contraintes de cisaillement dans
le but d’évaluer leur résistance & 1’érosion. Des essais sont également réalisés sur
des sols uniformes, non-compactés dans le but de valider le protocole expérimental
et de comparer les résultats aux critéres de mise en mouvement de Shields-Yalin et

de Yang.

Les résultats obtenus montrent que les sols étudiés ont tous un seuil d’arrachement
supérieur lorsqu’ils sont compactés a 'optimum Proctor plutdt qu’a des densités in-
férieures ou supérieures. Ceci suggére que 'optimum Proctor, généralement visé en
géotechnique, est également un optimum hydraulique en termes de résistance a ’ar-
rachement. Ce comportement, lorsque représenté sous les formes adimensionnelles

de Shields-Yalin ou de Yang, se traduit par des courbes distinctes correspondant
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& chaque niveau de compactage. La résistance initiale des sols compactés a I'opti-
mum ne se maintient cependant pas une fois ceux-ci érodés au-dela des conditions
critiques. Les masses transportées sont alors supérieures & celles récoltées pour les

sols non-compactés.

Les essais réalisés sur les matériaux uniformes ont permis de valider et de comparer
les critéres de mise en mouvement de Shields-Yalin et de Yang. La dispersion des
points observés et la sensibilité du diamétre adimensionnel font du diagramme de
Shields-Yalin un critére peu fiable. A 'opposé, 'accord entre les valeurs mesurées
et calculées selon le critére de Yang, est presque parfait. De plus, les courbes ex-
périmentales développées pour les sols compactés suivent la tendance générale de
la relation de Yang, ce qui n’est pas le cas pour la relation de Shields-Yalin. Ceci
suggére donc que la puissance unitaire du cours d’eau est plus apte a prédire la

mise en mouvement des sols que la contrainte adimensionnelle.

Les connaissances acquises durant ce projet démontrent que le compactage a l'op-
timum de la couche de créte d’une digue de retenue résulterait en un accroissement
du niveau de sécurité de 'aménagement au dessus de la simple cote de la créte et
permettrait de retarder le début d’une formation éventuelle de bréche de rupture.
Toutefois, les essais effectués tendent a prouver que si 'ampleur du déficit d’évacua-
tion fait que ce niveau de sécurité est quand méme dépassé, le compactage pourrait

accélérer quelque peu I’érosion de la créte selon la granulométrie de la couche.
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ABSTRACT

Determination and prediction of erosion is of considerable interest in studies rela-
ted to hydraulic structure s‘afety 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-
gities. This leads one to helieve 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 I’érosion hydraulique est un élément essentiel lors des études
concernant la sécurité des infrastructures, de méme que pour I’évaluation 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 levées de protection, il est important
de comprendre le comportement de la créte lors d’'un débordement. Dans un tel
cas, I’érosion de celle-ci peut former une bréche et mettre en danger les populations
et les installations situées en aval. Or, comparativement aux sédiments en riviére,
les sols de ces structures ont été mis en place et compactés mécaniquement lors de
leur construction. Cette différence notable laisse penser que le comportement de ces
matériaux, sous sollicitation hydraulique, est fortement dépendant de la méthode

de construction et du degré de compactage atteint.

Historiquement, ’étude de I’érosion hydraulique des sédiments a principalement
été axée sur des problématiques de riviére. Plusieurs équations de transport solide
ont été développées, principalement de fagon empirique et dans des conditions bien
précises. La plupart sont applicables uniquement en présence de sols uniformes
meubles et soumis & un écoulement permanent. Par conséquent, la généralisation
de ces équations & des cas plus réalistes (ex. granulométrie étalée, compactage,
écoulement non-permanent) doit étre faite avec beaucoup de précaution. Dans un
tel contexte, il s’avére utile de chercher & évaluer I'influence de ces autres paramétres

sur la résistance des sols.

L’approche proposée dans ce mémoire consiste a inclure une variable additionnelle,

le niveau de compactage, dans 1’étude de la mobilité des sols.



Objectifs

L’objectif général du projet de maitrise est d’étudier, en laboratoire, 'influence
du niveau de compactage sur la mise en mouvement et ’érosion subséquente des
sols non-cohésifs. Des échantillons compactés a différentes masses volumiques, dont
Ioptimum Proctor, sont soumis, en canal, & différentes contraintes de cisaillement
dans le but d’évaluer leur résistance a 1’érosion. L’approche proposée se limite au
régime permanent et & trois mélanges de sable et de gravier fin dont la taille n’ex-
céde pas 10 mm. Le protocole expérimental est également appliqué a quelques sols
uniformes non-compactés dans le but de valider les critéres de mise en mouvement
de Shields-Yalin et de Yang. Les tendances observées pour les sols compactés sont

aussi comparées a ces mémes critéres.

Plan de travail

Le mémoire comprend cing chapitres. Le premier chapitre présente les notions théo-
riques de la mise en mouvement des sédiments en mettant ’emphase sur la méca-
nique de la phase liquide et de la phase solide, séparément. Par la suite, différents
critéres de mise en mouvement sont passés en revues ainsi que les techniques expé-
rimentales qui leurs sont associées. Le chapitre 2 traite de la théorie 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 proposée.

Les aspects opérationnels de notre contribution expérimentale sont présentés au
chapitre 3. On y décrit en particulier le montage et les sols utilisés, le déroulement
des expériences et I'analyse des résultats. Le chapitre 4 est entiérement dédié a la

présentation des résultats et a leur analyse comparative. Les tendances globales



observées sont ensuite discutées au chapitre 5. Finalement, la conclusion apporte

une synthése de notre contribution et des recommandations retenues.



CHAPITRE 1

MISE EN MOUVEMENT DES SEDIMENTS NON-COHESIFS EN
HYDRAULIQUE FLUVIALE

A Pheure actuelle, la mécanique du transport sédimentaire permet d’expliquer et
de modéliser adéquatement des cas simples en régime permanent et impliquant
des grains uniformes. De plus, depuis un certain temps déja, les notions de cohé-
sion et de non-uniformité granulométrique sont parfois prises en compte. Bien que
le nombre de travaux reliés au domaine soit colossal et que des lois universelles
gouvernant le mouvement de la phase liquide existent, celles régissant la partie so-
lide n’ont toujours pas trouvé de consensus. Ce manque de notions fondamentales

communes rend donc la synthése des connaissances difficile.

Dans le présent chapitre, on propose au lecteur un tour d’horizon des connaissances
théoriques, relatives a ’hydraulique des sédiments, qui ont été mises & contribution
lors des travaux réalisés dans le cadre de cette maitrise. On se limite & I’étude des
matériaux granulaires non-cohésifs évoluant dans un liquide en écoulement perma-
nent et uniforme. On présente dans un premier temps les équations fondamentales
régissant la phase liquide. On se penche par la suite sur un cas particulier, I’équa-
tion de la surface libre, ce qui nous permet par la suite d’introduire la contrainte
de cisaillement. La répartition de contrainte et les techniques de correction sont

également discutées. Dans la seconde partie du chapitre, on s’attarde sur la phase
solide. On y décrit les propriétés physiques des grains individuels et celles, plus
globales, des mélanges. On expose ensuite les critéres de mise en mouvement exis-
tants qui font appel a la vitesse ou a la contrainte de cisaillement comme variable

d’état. Finalement, on détaille les différentes méthodes expérimentales utilisées lors



de l'identification du seuil de mouvement.

1.1 Ecoulement de la phase liquide

1.1.1 Hypothéses fondamentales

Barré de Saint-Venant (1871) a émis les hypothéses simplificatrices suivantes lors de

I’élaboration des équations de I’écoulement non-permanent unidimensionnel (Cunge

et al., 1980) :

— L’écoulement est unidimensionnel et filaire ; le niveau d’eau est horizontal d’une
rive & I'autre.

— La courbure des lignes de courant et les accélérations verticales sont négligeables,
d’ou ’hypothése de pression hydrostatique.

— Les effets de friction et de turbulence sont pris en compte par des lois de résistance
analogues a celles de ’écoulement permanent.

— La pente du fond est faible, impliquant que le cosinus de I’angle formé avec

I'horizontale peut-étre considéré comme unitaire (cosd = 1).

1.1.2 Equation de continuité

L’équation de continuité est obtenue en appliquant la loi de conservation de la masse
a un volume de contréle. On suppose I’écoulement 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 :

(Y iz w



ol @ est le débit et Oz est la distance élémentaire entre les deux sections. Jy et J,
sont respectivement la pente de fond et la pente de la surface libre, illustrées sur

la figure.

h (x,t) Q + (9Q/ax)dx

——

Jf l

Fia. 1.1 Conservation de la masse d’un domaine élémentaire

Cette variation spatio-temporelle est égale, en absence d’apport latéral, & un chan-

gement équivalent de la surface libre de :

(B dz) T (12

ol B et h sont respectivement la largeur a la surface libre et la profondeur d’eau.

En égalant ces deux expressions, on obtient ’équation de continuité :

0Q , 0A _

oo T =0 (1.3)

oll A est la section d’écoulement.

Dans le cas d’un écoulement permanent, toute variation temporelle devient nulle



et ’éq. 1.3 se réduit a :

1.1.3 Equation dynamique

I’équation dynamique refléte la conservation de la quantité de mouvement selon
laquelle la variation de quantité de mouvement entre deux sections proches est
égale & la somme des forces extérieures. La démonstration vectorielle qui en résulte
dépasse le cadre de ce texte. On fournit donc une preuve simplifiée de Graf et

Altinakar (2000) qui est basée sur ’énergie.

En tout point d’un filet liquide de fluidité non parfaite (liquide réel), en mouvement
permanent, I'énergie peut étre écrite en quantités équivalentes a des longueurs
(Carlier, 1986). En admettant les hypothéses émises & la section 1.1.1, I’énergie

totale, F/, dans une section donnée est définie par :

2

U
E = h+ — 1.
z+h+ 2 (1.5)

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

est 'accélération gravitationnelle.

Cette somme demeure constante d’une section & 'autre & condition d’y ajouter une
perte de charge, h,.
U2
E=z+h+%+m=0te (1.6)

Pour I’écoulement a surface libre non permanent d’un liquide réel, la différence de

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

2

U U? U? 10U
el e — - . 1.
z+h+2g [z+dz]+[h+dh]+[2g+d<2g)]+gatdx+h (1.7)



ou %%—[tjdx est le terme d’énergie due a P’accélération dans la direction de ’écoule-

ment (voir fig. 1.2).

Jo (t+dt) —— )

Ju (1)

e

FiG. 1.2 Conservation de 1’énergie entre deux sections

Aprés simplification, I’équation 1.7 devient :
U2
d(z+h+—> = ———dz — h, (1.8)
g

En la divisant par dx, on obtient I’équation dynamique sous forme différentielle :

LU UaU_ oh
got gox O

~Jp=—J (1.9)
Dans la présente étude, deux simplifications de ’équation dynamique sont utilisées.
Pour I’écoulement permanent, non uniforme on retient :

vou |, oh

o S gy=- (1.10)



La simplification pour ’écoulement permanent uniforme est la suivante :

Jp=J. (1.11)

Dans ce dernier cas, la pente piézométrique, J,,, se confond également avec J; et

Je.

1.1.4 Equations de la surface libre

Les équations fondamentales sont fréquemment traitées sous leur forme la plus
simple (eqs. 1.4 et 1.11). Cependant, un tel écoulement est rare et ne se produit
que dans les canaux prismatiques trés longs. En réalité, les sections et la pente du
fond peuvent varier pour diverses raisons (structures de controle, seuils naturels).
Dans de tels cas, I’écoulement est, soit graduellement varié, si la profondeur aug-
mente/diminue sur une longue distance, soit rapidement varié si le changement se

fait sur une distance plus courte.

Dans cette optique, le probléme qui se pose généralement est de connaitre la posi-
tion z et la forme h(x) de la surface libre pour un canal de section A et de débit
Q@ donnés (Graf et Altinakar, 2000). L’étude est réalisée a partir de ’équation de

I’énergie. La charge totale en une section donnée peut étre exprimée par :

alU?
E = h+ — 1.12
z+h+ % (1.12)

ol z est la cote du fond du canal, h est la profondeur d’écoulement, U est la vitesse
moyenne et « est le coefficient de correction de ’énergie cinétique. En considérant

la distance x comme étant positive dans la direction de ’écoulement, on dérive I’éq.
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1.12 par rapport a z.

dE  dz dh aQ?d [ 1
m_ e % 1.1
dx dx * de = 2g dx (AQ) (1.13)
ou U a été remplacé par Q/A.
Or, par définition, on sait que :
dE
Y § 1.14
I (1.14)
dz
-~ = _ 1.15
=1 (1.15)

ou J, et Jy sont les pentes d’énergie et du fond, respectivement. Les signes négatifs

indiquent que E et z diminuent dans la direction de I’écoulement.

Aprés substitution, 1’éq. 1.13 devient

dh Jr— Jeo
=1 (1.16)
,  (Q/A)

B = A [ (aB) (1.17)

ol F'r est le nombre de Froude.

L’éq. 1.16 est 'équation de Saint-Venant simplifiée et valable pour les canaux pris-
matiques. Le terme J, peut étre déterminé en utilisant une loi de résistance. On

cite les formules usuelles :

1. coefficient de Weisbach-Darcy
2. coefficient de Chézy

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

Je

QQnQ
Je = AZRA3 (1.18)
Ainsi, ’éq 1.16 peut étre exprimée sous la forme :
Q2n2
dh  Jr— ( 2 4/3)
_ L \ARP) (1.19)

dr 1— Fr?

L’équation 1.19 s’avére trés utile lorsqu’il s’agit d’estimer la pente au voisinage

d’une section de profondeur et de débit connus.

1.1.5 Contrainte de cisaillement

La majorité des études de mise en mouvement se fondent sur le concept de con-
trainte de cisaillement pour quantifier l'interaction entre P'eau et les sédiments
(Buffington et Montgomery, 1997). On définit cette contrainte comme étant la
résistance qu’offre un chenal & 1’écoulement gravitaire de 'eau (Chaudhry, 1993;
Chow, 1959; Graf et Altinakar, 2000). En écoulement uniforme, il y a équilibre entre
deux composantes : la force de gravité Fj, qui est 'instigatrice du mouvement et
la force de frottement F; qui est la résistance offerte par le fond. Pour un canal
prismatique (voir fig. 1.3), la force de frottement sur les parois est donnée par I'éq.

1.20 et la composante longitudinale de la force de gravité, par 'éq. 1.21 :

F; = tPdx (1.20)

F, =~yAdzsind = Wsind (1.21)
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ol 7 est la contrainte de cisaillement, P est le périmétre mouillé, v est le poids
spécifique de I'eau, @ est ’angle d’inclinaison du fond et W est le poids du prisme

d’eau.

Fi1G. 1.3 Equilibre des forces de frottement et de gravité

Une fois ’égalité posée, on obtient ’expression :

T = fy—g- sin 6 (1.22)

L’angle @ est généralement petit et on peut écrire sinf = tanf = J;. L’éq. 1.22
devient alors :

T =7vRJ; (1.23)

ol R est le rayon hydraulique. Il est important de souligner que cette expression est
une valeur moyenne de la contrainte de cisaillement exercée sur tout le périmétre

mouillé pour un écoulement permanent et uniforme.

En hydrodynamique, la connaissance de 7 permet de définir la vitesse de frottement,
Uy, AT :

Uy = (1.24)

h=N |

Aprés substitution de I'éq. 1.23, u, peut étre définit comme suit :

U, = /gRJ; (1.25)
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Einstein (1950) a démontré que cette quantité est directement proportionnelle a la

vitesse de déplacement du transport par charriage!(Graf et Altinakar, 2000).

1.1.6 Répartition de contrainte

La contrainte de cisaillement moyenne n’est pas uniformément distribuée le long du
périmétre mouillé, sauf dans le cas des canaux larges tel que celui de la figure 1.4(a)
(Chow, 1959). Le phénoméne est encore plus important dans les canaux étroits
(B/h < 2) utilisés en laboratoire (voir fig. 1.4(b)). Chez ceux-ci, la contrainte
effective exercée sur le fond s’écarte considérablement de la contrainte moyenne et
leffet de la proximité des parois se fait également ressentir sur le profil des vitesses.
Dans un contexte expérimental oii la contrainte est utilisée comme indicateur de

mouvement du fond mobile, il est donc impératif d’apporter un correctif & la valeur

moyenne.
hiT < V4 - N —
} B ]
(a)
VAR I
h
b—B

(b)
F1G. 1.4 Sections d’écoulements types (a) Cours d’eau naturel et (b) canal artificiel
La procédure utilisée est connue sous le nom de correction de paroi®. La premiére

méthode développée fut celle du conformal mapping de Leighly (1932). La tech-

nique consiste & partitionner une section d’écoulement en trois surfaces, tel qu’illus-

1Voir la section 1.3 pour une définition du charriage
2de 'anglais sidewall correction



14

tré a la figure 1.5. A,, est 'espace dédiee & chaque paroi et Ay, au fond. La sépara-

F1G. 1.5 Séparation de la contrainte de cisaillement

tion de ces espaces est orthogonale aux équipotentielles de vitesses. La contrainte
effective exercée sur le fond est égale a la composante longitudinale du poids du
prisme d’eau associé au fond. Le tout n’est valide qu’en I'absence d’écoulement
latéral. Cette méthode de correction fut notamment utilisée par Shields (1936) lors
de ses recherches sur le début du mouvement. Par la suite, différents intervenants
ont contribué & corriger et améliorer la technique originale. On retient la méthode
de séparation du rayon hydraulique d’Einstein (1950) et la méthode de Vanoni et
Brooks (1957) qui ont été appliquées et comparées par Cheng et Chua (2005) pour

une variété de rapport B/h.

Plus récemment, Guo et Julien (2005) ont démontré que la contrainte de cisaille-
ment est fonction de trois composantes : une action gravitationnelle, I’influence
de I'écoulement secondaire et la contrainte de cisaillement exercée a l'interface. Ils
posent le probléme comme un équilibre similaire a celui de la figure 1.3, mais en
décomposant la contrainte en deux composantes, 7, et 7, qui sont respectivement
la contrainte exercée sur le fond et sur les parois. L’équilibre des forces dans la

direction de 1’écoulement devient alors :

2hTy, + b1y = pgbhJ; (1.26)

oll p est la masse volumique de I'eau.
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Une solution analytique est par la suite obtenue & partir des équations de continuité
et de ’énergie. La contrainte de cisaillement effective sur le fond est alors déterminée

a aide du rapport suivant :

T _ i () 4 TR (-0
T_Wtan (e b)+ el™% (1.27)

ou 7 = pghdJd;. Cette approximation cadre bien avec les mesures expérimentales
pour des rapports B/h entre 2 et 8 (Guo et Julien, 2005). Il faut cependant garder
en téte que la distribution des contraintes peut aussi étre influencée par le régime

d’écoulement et la variation de rugosité du périmétre mouillé (Yalin, 1977).

1.2 Meécanique de la phase solide

Les équations introduites dans les sections précédentes sont applicables en présence
d’un fond fixe. Lorsque I’écoulement d’eau se fait sur fond mobile, il en résulte un
mélange eau-sédiments qui peut non seulement modifier les conditions hydrau-
liques, mais également le fond du lit, sa pente et sa rugosité. Le probléme qui en
résulte est couplé; il est nécessaire de prendre a la fois en considération la phase

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

L’étude théorique du déplacement de la phase solide est limitée a certains cas
simples. L’application des formules actuelles est donc assez contraignante et doit
étre faite dans les conditions pour lesquelles celles-ci ont été établies. L’écueil le

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

étant, pour sa part, assez bien quantifiée.

On appelle phase solide la totalité des particules solides occupant le fond d’un

chenal ou se déplagant, soit prés du fond (charriage), soit en eau libre (suspension).
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Les sédiments peuvent étre représentés soit individuellement, soit en masse. On
considérera, pour les fins du présent travail, que ce matériel granulaire est non-
cohésif (ex. sable, gravier) et qu’il peut étre décrit a la fois par les propriétés

individuelles et globales de ses particules constitutives.

1.2.1 Propriétés d’une particule individuelle

Le comportement d’une particule individuelle a peu d’intérét dans la pratique pour
I'ingénieur hydraulicien. Ce dernier s’intéresse plus souvent aux phénomeénes glo-
baux tel que le comportement sédimentologique d’un trongon de riviére. Cependant,
pour quantifier de tels effets les équations utilisées font appel & certains paramétres
du grain pour évaluer la mobilité du fond. On dénombre quatre propriétés : la taille,
la forme, la masse volumique et la vitesse de chute, elle-méme dépendante des trois

autres.

1.2.1.1 Taille

La dimension d’un grain est la propriété la plus simple & obtenir et par conséquent
la plus utilisée pour décrire la phase solide dans bon nombre d’applications. Elle
est déterminée par analyse granulométrique 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 profondément influencer son comportement
et sa résistance a 1’érosion. L’influence de la forme sur la trainée des particules

réguliéres telles que les cylindres, les sphéres ou les éllipsoides est largement docu-
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mentée (Graf, 1971). Pour caractériser les grains irréguliers, Corey (1949) et Shultz

et al. (1954) ont proposé le facteur de forme :
Sy = c/(ab)*/? (1.28)

ou a, b et ¢ sont respectivement les dimensions maximale, intermédiaire et minimale

des axes mutuellement perpendiculaires de I’ellipsoide qui circonscrit la particule.

L’angularité des grains influence également la facon dont ils s’organisent en masse.
Les particules trés angulaires ont tendance a s’agencer de sorte que leur résis-
tance au mouvement augmente. A 'opposé, une plus grande sphéricité cause une
protubérance accrue des grains et ’augmentation de leur mobilité (Buffington et
Montgomery, 1997). La mise en mouvement des particules non-sphériques est aussi
influencée par leur orientation face & la direction de ’écoulement. Par exemple, les
grains feuilletés (ardoises, micas) ont tendance & avoir un seuil critique de mouve-

ment trés bas.

1.2.1.3 Masse volumique

La masse volumique d’une particule p, dépend de sa composition minérale. La den-
sité relative, définie comme le rapport entre le poids spécifique du grain et celui de
Peau, est fréequemment utilisée comme indicateur de densité. Les sédiments trans-
portés par ’eau étant principalement composés de quartz, on considére souvent

une densité relative de 2,65 (Yang, 2003).



18

1.2.1.4 Vitesse de chute

La vitesse terminale de chute atteinte par une particule est directement reliée aux
conditions dans lesquelles elle est mise en mouvement, transportée et éventuelle-
ment déposée (Yang, 2003). De plus, cette variable intégre toutes les caractéris-
tiques précédentes, soit la taille, la forme et la densité relative sans compter la

viscosité du fluide.

On peut calculer la vitesse de chute d’une particule sphérique en admettant qu’il

y a équilibre entre le poids déjaugé de la particule :

W= crim(ps—p)g (1.29)

et la force de trainée exercée par le fluide :

2

Fp = onA% (1.30)

Dans les équations 1.29 et 1.30, C)p est le coefficient de trainée, A est Paire projetée
de la particule dans le direction de chute, w est la vitesse de chute, r est le rayon de
la particule, p; et p sont les masses volumiques du grain et de I’'eau, respectivement.
La vitesse de chute peut étre isolée dans ce systéme & condition de déterminer Cp
qui est fonction du nombre de Reynolds et du facteur de forme. Pour les particules

sphériques, Stokes a obtenu le coefficient de trainée suivant, en régime laminaire :

24
Cp=1 (1.31)

ou R, est le nombre de Reynolds.

Dans le cas des particules naturelles, la relation entre Cp et R, s’écarte de celle

d’une sphére. Plusieurs intervenants ont étudié l'effet de la forme d’une particule
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F1G. 1.6 Relation entre le diamétre et la vitesse de chute pour des particules de
quartz (adaptée de Yang (2003))

sur sa vitesse de chute. Le U.S. Interagency Committee on Water Resources (1957)
consolide leurs résultats dans une relation graphique exprimant la vitesse de chute
en fonction du diamétre, du facteur de forme et de la température de ’eau (voir

fig. 1.6).

La forme originale de cette relation est plutot limitative car elle est constituée
de familles de courbes qui doivent étre interpolées plusieurs fois pour obtenir une
solution. De plus, Wu et Wang (2006) soulignent que la relation a été extrapolée et
tend donc vers la loi de Stokes appliquée aux sphéres pour des nombre de Reynolds
inférieurs a 3. Ils proposent de réévaluer la relation du Interagency Committee en

utilisant un éventail plus complet de données. L’expression explicite retenue est la
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My [t [fan N\ 1"

oll w, est la vitesse de chute, M, N et n sont des coefficients et d est le diamétre

suivante :

nominal des particules (ex. dso). d. est le diamétre adimensionnel définit par :

ed?

dy
V2p

(1.33)

ol s et v sont le poids spécifique du grain et la viscosité cinématique de l'eau,

respectivement. Les coefficient M, N et n sont calibrés comme suit :
M =53,3exp—0,6557; N =5,65exp—2,55;; n=0,7+0,95; (1.34)

ot Sy est le facteur de forme.

1.2.2 Propriétés globales des sédiments

Dans le cas des mélanges de sédiments, la caractérisation de la phase solide se voit
compliquée par la présence de particules de taille, de forme, de densité relative et
de vitesse de chute différentes. Deux approches sont alors possibles ; soit on divise
le mélange en sous-classes quasi-uniformes de mobilité différentes, soit on traite le
tout comme une seule entité. Dans les deux cas, certains paramétres additionnels
sont nécessaires. Une connaissance de la distribution granulométrique est un atout
si P'on souhaite diviser un sol en classes. De plus, la porosité et le poids spécifique

du mélange doivent étre considérés dans I’évaluation des volumes (voir la sec. 2.1).

Le choix d’un diamétre représentatif du mélange total n’est pas facile car les for-
mules classiques font appel a une seule taille de référence pour évaluer le débit

solide. En général, cette taille est le dsg, c.-a-d. le diameétre pour lequel 50 % des
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grains sont plus fins. Cependant, ce choix varie d’un auteur a Pautre et d’une
équation a lautre. De Linares et Belleudy (2007) remarquent que peu importe le
diamétre retenu, une seule taille est insuffisante pour représenter la distribution des
sédiments et la mobilité différente de chaque classe. Aussi, plusieurs ont déja pro-
posé de traiter le transport total comme la somme des transports de chaque fraction
sédimentaire. La formulation habituelle utilise une couche superficielle active dont
la composition granulométrique est connue et pour laquelle une évaluation de la

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

1.3 Critéres de mise en mouvement

1.3.1 Généralités

Pour un écoulement donné, un cours d’eau a une capacité de transport solide liée a
’énergie de I’eau et aux matériaux disponibles (Mahdji, 2003). A chaque instant, un
troncon de riviére peut donc étre considéré en équilibre si les débits solides entrants
et sortants sont égaux. Cet équilibre est rare car les conditions d’écoulement sont
variables. Par exemple, pour un débit solide sortant maintenu constant, si le débit
solide entrant diminue, il y a érosion du chenal et, s’il augmente, il y a déposition. Le
taux de transport sédimentaire n’est alors pas uniquement fonction de I’hydraulique
de l’écoulement mais également de la composition du lit et des apports/pertes en

sédiments liés aux conditions antérieures.

Pour modéliser le processus de transport sédimentaire, il est d’usage de distinguer
deux couches de transport actif dans la colonne d’eau et une ou plusieurs couches
d’échanges dans le lit. Les couches de la colonne d’eau sont définies par deux proces-
sus de transport différents : le charriage et la suspension. Les sédiments transportés

par roulement, glissement ou saltation faisant partie de la couche de charriage, le
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reste de la colonne d’eau est occupé par des particules plus petites transportées en
suspension (voir la fig. 1.7). Les particules en suspension peuvent & un moment ou

lautre étre déposées puis remises en charriage selon les conditions d’écoulement.

—Z

D particule en supension
i

couche de transport par charriage

P particule en charriage /\

F1G. 1.7 Modes de transport sédimentaire : charriage et suspension (adaptée de
Graf et Altinakar (2000))

1.3.1.1 Stabilité d’un grain

Lors d’études de mise en mouvement, on s’intéresse uniquement a la couche de
charriage et aux particules exposées a la surface de celle-ci. Les forces agissant sur
une particule sphérique au fond d’un canal sont illustrées a la fig. 1.8(a). Fp est la
force de trainée, Fp, la portance, Wy, le poids déjaugé et Fg, la force résistant au
déplacement. La particule est en état critique de mise en mouvement lorsque 1'une

des conditions suivantes est satisfaite (Yang, 2003) :

Fp=Ws Fp=Fg Mo=Mpg (1.35)

ou My est le moment de force de renversement généré par Fp et Fg tandis que Fp,

et W, engendrent un moment, M,, qui résiste au mouvement.
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n / t
W, Ae'®

(a) (b)

F1G. 1.8 Diagramme des forces agissant sur une particule soumise & un écoulement
a surface libre a) situation théorique et b) situation réelle

Dans un contexte plus réaliste, une particule irréguliére, en blanc a la figure 1.8(b),
est entourée de grains « voisins » qui la contraignent de part et d’autre. Sa stabilité
est accrue grace aux différents points d’appui et son détachement ne sera possible
que lorsque le grain aval aura été déplacé (Yalin, 1977). Une fois la voie libre,
la force résultante appliquée par I’écoulement devra étre orientée selon un angle
supérieur a l'angle de repos # formé avec la particule de la couche inférieure pour
que le grain se mette en mouvement. L’intégration de tels concepts a 1’échelle d’un
cours d’eau est certes farfelue, mais elle illustre tout de méme l'importance des

interactions grain-a-grain dans la résistance d’un sol a 1’érosion.

1.3.2 Critére basé sur la contrainte de cisaillement

La contrainte de cisaillement étant assez facile a évaluer, c’est le plus souvent
ce paramétre qui est retenu dans ’évaluation de la mobilité des sédiments. En
supposant des particules non-cohésives de taille donnée et un éconlement permanent
et uniforme, il existe une seule valeur critique de la contrainte, 7., pour laquelle il

y a début de mouvement.

Dans cette catégorie, le diagramme de Shields est probablement le critére de dé-
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termination du mouvement le plus largement cité. Shields (1936) a conduit des
études de transport solide en canal pour des grains uniformes, non-cohésifs et de
masses volumiques différentes. Ces essais ont été réalisés pour quatre pentes de
fond soumises & 16 incréments de débits liquides (Buffington, 1999). Etant donné
le nombre de variables expérimentales, les résultats sont exprimés sous forme adi-
mensionnelle. Les deux groupes utilisés sur le diagramme Shields sont la contrainte

de cisaillement adimensionnelle 7, et le nombre de Reynolds adimensionnel Re, :

(1.36)

Re, = 2% _ \/@ (1.37)
v pv

ou 7 est la contrainte de cisaillement moyenne, d est le diamétre du grain, 7, et

~ sont respectivement les poids spécifiques des grains et de I'eau, U, est la vitesse
de frottement et v est la viscosité cinématique de ’eau. Le développement complet

des groupes adimensionnels est présenté a I’annexe I.

Les équations 1.36 et 1.37 sont toutes deux fonctions de la contrainte 7, ce qui
n’est pas trés pratique. Aussi, Yalin (1977) a proposé de remplacer Re, par d, en
réévaluant les groupes adimensionnels (voir 'annexe 1.2). La nouvelle relation de
Shields-Yalin qui en découle permet de déterminer en une étape s’il y a mouvement
ou non selon que la valeur de 7, mesurée est supérieure a celle calculée. La figure
1.9 montre la relation modifiée de Shields-Yalin et les points expérimentaux de
divers intervenants du 20° siécle recensés par Buffington et Montgomery (1997).
On remarque la trés grande sensibilité de cette fonction, particuliérement pour des
diamétres adimensionnels élevés ol le critére est plutdt représenté par une bande
de points. Da Silva et Bolisetti (2000) ont proposé une expression mathématique
illustrée par le trait plein, qui peut étre utilisée, en pratique, & des fins d’estimations

quantitatives.
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F1G. 1.9 Diagramme de Shields-Yalin et points expérimentaux

1.3.3 Critére de la vitesse moyenne

La vitesse moyenne d’un écoulement est aussi utilisée comme indicateur de mobilité.
Elle est trés facile a estimer et il est méme parfois possible d’en apprécier 'ordre
de grandeur visuellement. On retrouve généralement deux types de systémes : des
valeurs de vitesses admissibles et des relations fonctionnelles liant un paramétre
de la phase solide (ex. diameétre, groupe adimensionnel) a la vitesse critique. On

présente ici trois de ces systémes.
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1.3.3.1 Vitesse maximale admissible

Incontournable dans les précis d’hydraulique, la vitesse maximale admissible?® est
la vitesse maximale pour laquelle un chenal ne s’érode pas. Sa valeur est plutot
incertaine et nécessite une part d’expérience et de jugement. Les tableaux proposés
par Fortier et Scobey (1926) font état de ces vitesses pour des canaux artificiels ex-
cavés dans divers matériaux (Chow, 1959; Yang, 2003). L’appréciation des éléments
constitutifs y est d’ailleurs qualitative et ne se révélera utile que dans le cadre de

travaux préliminaires.

1.3.3.2 Les études de Hjulstrém et du ASCE

L’ASCE Task Committee propose la relation obtenue par Hjulstrom et qui définit
trois états possibles : érosion, transport et sédimentation (Vanoni, 1975). Le tout
est fonction du diamétre moyen d’un sol et de la vitesse moyenne de ’écoulement,
(voir la fig. 1.10). Cette relation est limitée a des profondeurs d’écoulement de 1 m

et & des granulats uniformes.

1.3.3.3 Le critére de Yang

Malgré le fait que le diagramme de Shields est largement accepté dans la pratique
comme critére de mise en mouvement, Yang (1973) souligne quelques-unes des

faiblesses de cette approche. Il propose d’utiliser un groupe dépendant de la vitesse
moyenne, la puissance unitaire du cours d’eau? (V.S), ou S est la pente d’énergie et

V, la vitesse moyenne. Le critére de mise en mouvement retenu, illustré a la figure

3De ’anglais mazimum permissible velocity
“De I’anglais unit stream power
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F1G. 1.10 Vitesse de sédimentation et d’érosion selon Hjulstrom

1.11, exprime la mobilité d’un grain a l'aide de deux groupes adimensionnels : le
nombre de Reynolds du grain Re, et une vitesse adimensionnelle V. /w. Les points

expérimentaux présentés sont issus de Yang (1973) et Yalin et Karahan (1979).

1.4 Deétermination expérimentale du début du mouvement

Mise & part les approches probabilistes et celles basées sur des méthodes de régres-
sion, la plupart des équations de transport solide utilisent une variable dominante

(ex. 7, V') et prennent la forme générique :

g =a(X - X.) (1.38)

ou g5 est le débit solide par unité de largeur, a et b sont des constantes, X est la
variable dominante et X, est sa valeur critique. Pour des conditions hydrauliques
connues (c.-a-d. X connu) il est impératif d’avoir déterminé X, au préalable pour

étre en mesure d’estimer le débit solide ; d’oul 'utilité des essais de mise en mouve-
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F1G. 1.11 Critére de mise en mouvement de Yang

ment. La procédure habituelle pour identifier cette valeur critique est de soumettre
un sol & une variété de conditions hydrauliques et d’observer 'impact que cha-
cune d’elles a sur le transport des sédiments. Les valeurs d’intéréts sont celles pour

lesquelles le sol commence tout juste & se déplacer; on les appelle valeurs critiques.

La compréhension et I'utilisation de données issues de telles études n’est pas simple
car les méthodes de caractérisations sont nombreuses. Buffington et Montgomery
(1997) ont proposé de les classer selon les critéres suivants : la définition du début
du mouvement utilisée, le choix du diamétre représentatif, la rugosité relative et
le régime d’écoulement auquel ’échantillon a été soumis. Les sections suivantes

décrivent chacun de ces aspects.
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1.4.1 Deéfinitions du début du mouvement

Il existe quatre méthodes expérimentales pour définir le début du mouvement : 'ex-
trapolation du débit solide, ’observation visuelle, I'utilisation de fonctions de com-
pétences et les calculs théoriques. L’extrapolation a été utilisée par Shields (1936)
et la majorité de ses contemporains (Buffington, 1999). Cette méthode consiste a
mettre en graphique les débits solides observés et les contraintes appliquées corres-
pondantes. On extrapole ensuite ces valeurs vers un débit solide nul ou une valeur
de référence faible en utilisant une méthode de régression, généralement une fonc-
tion de puissance. La figure 1.12 illustre cette procédure; la valeur critique 7. se

trouvant a 'intersection de la courbe et de 'axe des ordonnées.

Contrainte de cisaillement (N/m2)

0.1 T T T T
1] 0.05 0.1 0.15 0.2 0.25 0.3

Débit solide (g/s)

Fi1G. 1.12 Extrapolation du débit solide pour decux sols

La standardisation de ’observation visuelle a été proposée par Neill et Yalin (1969)
pour contrer certaines lacunes de I’extrapolation, notamment le choix du type de

régression et la forte disparité des points d’observation. Bien qu’il soit impossible
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d’observer le début du mouvement proprement dit, ils suggérent d’utiliser une mé-
thode de similarité pour I'identifier. On suppose que deux échantillons de grains de
taille d; et dy sont dans un méme état de transport si le méme nombre de grains
est en mouvement sur des surfaces géométriquement similaires A; et Ay et pour
des durées similaires ¢; et to. Autrement dit, si les rapports A/D et % sont main-
tenus constants, il suffit de fixer un nombre de grains en mouvement critique pour
définir de facon similaire le début du mouvement pour des échantillons variés. La
mise en application de cette technique manuelle est plutét limitante en laboratoire
puisqu’il faut observer sans relache I’échantillon lors des essais. Aussi, plusieurs
ont tenté d’automatiser le processus via I'imagerie numérique (Papanicolaou et al.,

1999; Pilotti et al., 1997).

Une troisiéme définition, ’approche par fonction de compétence, permet d’étudier le
transport sélectif des sols non-uniformes. La méthode consiste & étudier la fraction
la plus grossiére qui est en mouvement sous une contrainte donnée pour déterminer
sa contrainte critique (Wilcock, 1988). Finalement, il est toujours possible, quoique
de peu d’intérét, d’utiliser des arguments prédictifs plus théoriques, tels que ceux

de la section 1.3, en évaluant I’angle de repos et I’agencement des grains.

1.4.2 Choix du diamétre représentatif

Le choix du diamétre représentatif se limite au dsy pour les matériaux assez uni-
formes. L’utilisation d’autres diamétres pour caractériser des sols non-uniformes
est moins claire car elle peut décaler les résultats de plusieurs ordres de grandeur
(Buffington et Montgomery, 1997). Il s’avére donc important de choisir a la fois un
diamétre approprié et la méthode correspondante (ex. sols étalés et fonctions de

compétence).
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1.4.3 Effet de la rugosité relative

La rugosité relative est le rapport entre la hauteur des aspérités du fond et la
profondeur d’écoulement. Son influence est de plus en plus présente pour de faibles
profondeurs. Ainsi, on observe une augmentation de la résistance d’un sol pour de
forte rugosité relative. Ceci est dii au fait que la présence d’éléments rugueux au
fond minimise la contrainte effective ressentie sans toutefois réduire la valeur de la
contrainte totale observée. Il s’avére donc important d’effectuer et de comparer des

essais dont les rugosités relatives sont similaires.

1.4.4 Influence de la turbulence

Les essais en régime laminaire ou transitoire (d, < 70) sont nombreux et bien définis
sur le diagramme de Shields (voir la fig. 1.9). En régime complétement turbulent,
on observe des phénoménes plus complexes prés du fond; soit des fluctuations
apparentes (bursts, ejections). Leur observation sort du cadre de ce travail mais est
de plus en plus documentée. On se référera a Yalin (1992); Papanicolaou (1997);

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

1.5 Conclusion

Ce chapitre a proposé une synthése des notions théoriques de la mise en mouvement
des sédiments non-cohésifs. Les deux phases (liquide et solide) de ce phénoméne
complexe ont été traitées ainsi que certains des critéres de mise en mouvement. Il est
a noter que ceux-ci sont uniquement valides pour des sols trés uniformes et exempts
de remaniement majeur (ex. compactage, consolidation, etc.). Il est donc difficile

de savoir si ces critéres sont applicables en présence de matériaux compactés. Le
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chapitre suivant est dédié & cet aspect, plus commun en géotechnique, mais souvent

ignoré en hydraulique des sédiments.
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CHAPITRE 2

NOTIONS DE GEOTECHNIQUE : LE COMPACTAGE

La qualité des sols comme matériaux de construction sur un site donné laisse sou-
vent & désirer. Ils sont parfois trés perméables ou trés compressibles; deux carac-
téristiques peu enviables sur le plan économique et technique. Si le choix du site
n’est pas une option, on doit souvent avoir recours & des procédés de stabilisation
mécaniques ou chimiques, voire méme thermiques et électriques, pour en améliorer

les propriétés.

La stabilisation mécanique ou compactage est utilisée pour des structures dont le
sol est 1’élément constituant ou portant, comme les barrages en terre et les rem-
blais routiers. Si les sols de ces éléments étaient simplement déversés en vrac, des
problémes majeurs de tassement nuiraient éventuellement & leur stabilité. Les rup-
tures fréquentes de remblais construits avant les années 1930 en sont un exemple ;

aucune méthode de densification n’était alors employée (Coussy et Fleureau, 2002;

Holtz et Kovacs, 1991).

Il est indiscutable que le compactage améliore la stabilité géotechnique d’un ou-
vrage. Mais qu’en est-il du comportement sous sollicitation hydraulique de ce der-
nier 7 Le présent chapitre propose de dresser un portrait général de I'utilisation et
de la prise en compte du compactage en hydraulique des sédiments et dans d’autres
domaines connexes. On définit dans un premier temps les différentes quantités en
jeu et ce, pour les sols non-cohésifs. Ensuite, I’approche théorique classique du com-
pactage est expliquée ainsi que les essais normalisés qui lui sont associés. On passe
aussi en revue quelques moyens de contréle et certaines applications en laboratoire

et sur le terrain. Finalement, on fait état de la prise en compte du compactage dans
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les divers domaines concernés par I’érosion hydrique.

2.1 Généralités

On propose ici de définir les diverses quantités utiles a la caractérisation des sols

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

2.1.1 Définitions et relations de phases

On définit un sol comme un ensemble constitué de particules solides entourées
de vides. Ces vides peuvent étre remplis d’eau, d’air ou d’un mélange eau/air en
proportions variables. Le volume total, V;, qu’occupe un sol est donc la, somme du
volume des grains solides, V, et des vides, V,, eux-mémes constitués d’un volume
d’eau, V,, et d’'un volume d’air, V,. Ces trois phases (sol, eau, air) peuvent étre
représentées par un diagramme de phases ou les volumes occupés et les masses

correspondantes sont indiquées (voir fig. 2.1).

Il existe trois rapports de volumes trés utiles qui peuvent étre déduits du coté
droit du diagramme de phases : I'indice des vides, e, la porosité, n et le degré de
saturation, S,. L’indice des vides définit la proportion de vide contenue dans le sol

et s’exprime par la relation :

e=— (2.1)

La porosité, n, s’exprime par la relation suivante :

n— % x 100 (%) (2.2)

Elle indique également la proportion de vide dans un sol, mais par rapport au
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Fi1G. 2.1 Relation entre les volumes et les masses d'un sol élémentaire (a) Sol
élémentaire a 1'état naturel et (b) diagramme de phases.

volume total. Finalement, le degré de saturation, S,, indique le pourcentage du

volume des vides occupé par l'eau et s’exprime par :

S, = % % 100 (%) (2.3)

v

Si 'on considére le coté gauche de la figure 2.1(b), on peut établir la teneur en eau

d’un sol :

w= 2% 5 100 (%) (2.4)

La teneur en eau présente dans un sol est calculée 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 'eau, p, la masse volumique du sol

sec, p, et la masse volumique totale du sol humide, pj.



36

2.1.2 Caractéristiques des sols non-cohésifs

Les sols auxquels la présente étude s’intéresse appartiennent & la catégorie des
sols granulaires. Selon le systéme de classification unifiée USCS développé par
Casagrande (1948) et utilisé pour les barrages et fondations (U.S. Army Engineer
Waterways Experiment Station, 1960), ces fractions de sol sont représentées par
les symboles G et certains S contenant peu ou pas de particules fines (< 5 %
passe le tamis n° 200). Le systéme de I’American Association of State and Highway
Transportation Officials (2007) utilisé pour les sols des remblais, sous-fondations et
fondations de chaussées, les classent dans la catégorie A—1—a (fragments de pierre,
gravier et sable). Les sections qui suivent mettent ’accent sur les caractéristiques

qualitatives de ces sols.

2.1.2.1 Texture

La texture fait référence & I'apparence extérieure du sol. Celle-ci dépend de la di-
mension et de la forme des particules constitutives et elle variera donc avec la
distribution relative des grains (ex. les sables et graviers ont une texture grossiére).
A premiére vue, la texture ne joue pas un role clé dans la caractérisation d’un sol.
Cependant, les propriétés géotechniques des sols grossiers, en particulier, sont di-
rectement liées 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

— Caractéristiques : Pulvérulents, non plastiques, granulaires

- Effets de I’eau sur le comportement du sol : négligeable

— Effets de la distribution granulométrique : importants
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2.1.2.2 Forme

La forme des particules doit étre prise en compte surtout pour les matériaux gra-
nulaires. En général, un degré de précision plutot qualitatif est utilisé en géotech-
nique pour décrire la forme. Les formes typiques rencontrées sont arrondies, sous-
arrondies, sous-angulaires ou angulaires. Le facteur de forme S¢, tel que décrit
a la section 1.2.1.2, est aussi utilisé en hydraulique des sédiments. La forme des
grains des sables et graviers a une influence prépondérante sur leur résistance 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 géotechnique si ’on ne tient pas compte de la structure géométrique
et des forces impliquées. La structure et la stabilité des sols granulaires dépendent
des forces de contact interparticulaires causées par la gravité. Lorsque ces contacts
sont perturbés (ex. par une force extérieure), la masse des grains entraine une réor-
ganisation de la structure en une configuration plus stable et plus dense (Schroeder
et al., 2004). L’arrangement des grains et la quasi-absence de forces interparticu-
laires (autres que celles liées a la gravité) chez les sols granulaires en font des cas

assez simple & quantifier contrairement aux sols cohérents?.

Lors de travaux de génie civil, 'indice de densité relative Ip d’un sol non-cohésif

est un indicateur utile de son comportement structurel. Il s’exprime comme suit :

Ip=—m2 "% 100 (%) (2.5)

€maz — Emin

Leohésifs
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ol €, Emin €t €4 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 & des valeurs nominales. On peut, par exemple, apprécier la masse

volumique obtenue aprés compactage d’un sol par rapport a sa masse volumique

maximale possible.

2.1.2.4 Distribution granulométrique

Le comportement des sols granulaires sous sollicitation est trés sensible a la courbe
granulométrique (Holtz et Kovacs, 1991). La connaissance de cette derniére est
donc indispensable. La distribution granulométrique met en relation le logarithme

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

masse). La figure 2.2 montre quelques distributions types.

100
90 |

- 80 | g
x )
= 707 S S

€ e IS

o] = o)

@ 60 5 G/

ol S

a o .e

8 50 & )

& \g \)\0 (52

8 40 S (,(’60 XD

S 3 '\Q

] = b\ﬁ

5 09 g o

2 \O

a O ,o(\\)

20 )
10
0 —— T * At T . — [ ‘I o
0.001 0.01 0.1 1 10 100

Diametre des grains (mm)

F1c. 2.2 Courbe granulométriques cumulatives types



39

On s’intéresse particuliérement a I’allure générale de la courbe et & certains dia-
métres représentatifs, d,, qui correspondent aux diamétres pour lesquels = % du sol
est plus fin. Deux rapports sont utiles pour classer la courbe d’un sol. Le coefficient
d’uniformité, C',, est un paramétre de forme d’une courbe granulométrique. Plus

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

_dw
le

C., (2.6)

Quelques valeurs typiques sont répertoriées au tableau 2.1. Tout au long de ce
travail, I’épitéthe uniforme est employé pour décrire a la fois les sols uniformes et

assez uniformes; par opposition aux sols étalés.

Type de sol Cu
Uniforme 1
Assez uniforme (ex. sable de plage) 2-3
Etalé 15 - 1000
Noyau argileux 400 - 500

TAB. 2.1 Exemples de coefficients d’uniformité (adaptés de Holtz et Kovacs (1991))

On utilise aussi le coeflicient de courbure, C,, définit par :

C _ d%O

- d60d10

(2.7)

Jumelé au coefficient d’uniformité, il permet de confirmer qu’une granulométrie
est bien étalée. Par exemple, & condition que C, 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 granulométrie bien étalée. Cette constatation est d’autant
plus importante qu’elle est fréquemment utilisée en hydraulique des sédiments pour

évaluer si le dsy d’un sol donné est représentatif de son état de mobilité.
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2.2 Théorie du compactage

2.2.1 Deéfinitions et objectifs

Le compactage est un processus cherchant & améliorer la qualité des sols sur un site
donné en les densifiant par application d’énergie mécanique. Les termes stabilisation
mécanique et densification sont parfois utilisés et sont équivalents. Holtz et Kovacs
(1991) dénombrent quelques-uns des objectifs visés lors du compactage :

— éliminer ou minimiser le risque de tassement ;

— ameéliorer la résistance des sols et la stabilité des talus;

— augmenter la capacité portante des infrastructures routieres;

— limiter les variations de volume indésirables causées, par exemple, par ’action

du gel, le gonflement et le retrait.

2.2.2 Essai Proctor

Proctor (1933) a démontré que le compactage est fonction de quatre variables :
1. la teneur en eau, w;
2. la masse volumique du sol sec, p;;
3. le type de sol (ex. cohésif/granulaire, uniforme/étalé) ;
4. I'énergie de compactage, F, dépendante du moyen mécanique utilisé.

Le degré de compactage est exprimé par la masse volumique du sol sec?. Lorsque
I’eau est ajoutée au sol durant le compactage, elle joue le role de lubrifiant entre
les grains. Ceux-ci peuvent alors glisser et se ré-agencer pour former une matrice

plus dense en expulsant air qui était présent dans le sol (Das, 1999). Pour de

2Les termes masse volumique du sol sec et masse volumique séche sont utilisés de facon inter-
changeable tout au long de ce mémoire. Ils représentent tous deux la quantité p,.
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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 maniabilité du sol
et se solde par une masse volumique séche plus élevée. Au-deld d’une certaine
teneur, tout ajout d’eau entraine une diminution de la masse volumique séche,
car une proportion croissante du volume est occupée par I’eau plutdt que par les
grains solides. Théoriquement, si tout I’air présent dans le sol pouvait étre expulsé
(V,, = 0), ce dernier serait dans un état de saturation compléte (S, = 100 %) et la
masse volumique serait maximale pour cette teneur en eau (Craig, 2004). Ce degré
de compactage n’est pas atteignable et, dans la pratique, on se fie plutét a la teneur
en eau optimale wyy, c.-8-d. la teneur en eau pour laquelle la masse volumique du

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

L’essai Proctor normalisé permet de déterminer, en laboratoire, la masse volumique
séche maximale et la teneur en eau optimale correspondante d’un sol. Ce test fait
ressortir 'existence de deux zones, de part et d’autre de la teneur optimale : le
cOté sec des teneurs en eau inférieures a 'optimum et le coté humide, supérieur a
I'optimum (Coussy et Fleureau, 2002). La procédure suivie lors de la réalisation de
'essai Proctor standard est encadrée par la norme ASTM D-698 (American Society

for Testing and Materials, 1998b). La procédure se résume comme suit :

Le sol a caractériser est préparé a différentes teneurs en eau. Pour
chaque teneur, le sol est compacté en trois couches égales dans un moule
cylindrique de volume connu, 4 I'aide d’'un marteau normalisé relaché

.....

assure 3 la fois une énergie constante et un compactage uniforme de
I’échantillon. Pour chaque test, la masse volumique séche atteinte est

calculée et mise en graphique par rapport & la teneur en eau.

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

des sols de granulométrie et de constitution différentes.
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F1G. 2.3 Courbes de compactage de P'essai Proctor normalisé a) comparaison de

six sols et b) influence de 1’énergie de compactage (adaptées de Holtz et Kovacs
(1991))

On remarque que :

— Les valeurs typiques de masse volumique séche maximale se situent entre 1,6 et
2,2 Mg/m3.

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

— Les sols & granulométrie étalée ont une masse volumique séche plus élevée que
les sols plus uniformes et ce, & une teneur en eau inférieure.

Une variante du Proctor standard, 1'essai de compactage Proctor modifié (ASTM

D-1557), est utilisée afin de mieux reproduire le compactage d’infrastructures sou-

mises & de lourdes charges, ex. pistes d’atterrissage (ASTM, 2002). L’énergie de

compactage de cet essai est 4 fois supérieure & celle du Proctor normal (Coussy

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

montre que 'augmentation de 1’énergie de compactage se traduit, d’une part, par

une augmentation de la masse volumique séche maximale et, d’autre part, par une

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

Les résultats des essais en laboratoire ne sont pas directement applicables sur le
terrain. Le procédé de compactage en laboratoire est basé sur I'utilisation d’impacts
alors que sur un site, le compactage se fait généralement par pétrissage ou par
compression (Holtz et Kovacs, 1991). De plus, les tests en laboratoire se font sur
des matériaux dont le diamétre n’excéde pas 20 ou 37,5 mm (Craig, 2004). Les
masses volumiques séches maximales déterminées par ’essai Proctor standard ou
modifié parviennent toutefois a couvrir la zone type des densités reproductibles sur

le terrain.

La masse volumique spécifiée lors de travaux est atteinte en utilisant un équipe-
ment de compactage approprié et un nombre de passage de rouleau obligatoire. Ce
nombre peut varier de 3 & 15 selon le type et la masse de ’équipement utilisé ainsi
que ’épaisseur de la couche a compacter (Holtz et Kovacs, 1991). Par ailleurs, la
pression appliquée a la surface diminue avec la profondeur, ce qui entraine une dimi-
nution de la densité du sol en profondeur. La masse volumique séche est également
influencée par le nombre de passages de rouleau. Pour les travaux de terrassement,
la spécification du produit fini exige généralement une compacité relative (C.R.)

minimale. Celle-ci est définie par :

C.R. = 5" site %100 (%) (2.8)
d max

Ol Pg site €6 Pd maz SONt les masses volumiques du sol sec atteintes sur le site et
au laboratoire, respectivement. C’est en utilisant cet indicateur, que le choix de

I’équipement et de ’épaisseur des couches est fait.

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

largement I'objectif de ce travail. Nous nous attarderons cependant sur 1’action
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vibratoire de certains rouleaux.

2.3.1 Pratique concernant les sols non-cohésifs

L’action vibratoire des rouleaux produit une densification des sols granulaires, peu
cohérents. Holtz et Kovacs (1991) attribuent ce phénoméne au réarrangement des
particules provoqué par les déformations cycliques qui résultent des mouvements
oscillatoires du rouleau. L’ajout de 'effet des vibrations & une composante autre-
ment statique augmente considérablement le taux de compactage (environ +10
%). D’autres facteurs s’ajoutent a 'effet de la vibration, dont les caractéristiques
du matériel de compactage (ex. fréquence de fonctionnement), les caractéristiques
du sol (ex. masse volumique, taille des grains et teneur en eau) et le mode de

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

2.3.2 Cas particulier - Les barrages en terre

L’objectif du compactage ne se limite pas uniquement & la densification. Dans le
cas des barrages en terre, il consiste aussi & trouver la densité, la plage de la teneur
en eau, le degré de saturation et 1’énergie qui optimisent les propriétés mécaniques
et hydrauliques d’un sol sans générer de pression interstitielles & l'intérieur du
noyau, lesquelles peuvent nuire & la stabilité de I'ouvrage (Coussy et Fleureau,
2002). L’utilisation des matériaux non-cohésifs, pour sa part, est requise pour les

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

structural inhérent a la stabilité de ces ouvrages.
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2.3.2.1 Spécifications particuliéres

Idéalement, la granulométrie des remblais non-cohésifs est bien étalée, ce qui leurs
permet d’atteindre des densités intéressantes tout en conservant une permeéabilité
élevée (Fell, 2005). L’énergie et la teneur en eau qui assure un compactage optimal
ont longtemps été source de débat. A premiére vue, on serait tenté de croire que
la terre du coté sec de Ioptimum est plus stable et strictement préférable & 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 aprés un temps plus ou
moins long et provoquer par la suite une diminution de la résistance. Cet avis n’est
pas partagé par Farrar (2000) qui recommande plutdt de compacter du coté sec
pour éviter des pressions capillaires élevées lors de la consolidation de l'ouvrage.
Cette préoccupation est cependant moins importante pour les parties constituées
de matériaux granulaires non-cohésifs. La Société d’énergie de la Baie James (1975)
préfére opter pour une solution sur mesure selon les conditions du banc d’emprunts.
Par exemple, dans le cas ot la teneur en eau in situ du matériel d’emprunt est
trop élevée, il est possible de modifier sensiblement la section du barrage pour
ainsi diminuer le taux de compactage requis et permettre des déformations plus

importantes.

L’épaisseur des couches mises en place dépend de la zone du barrage en question et
du type de barrage et de remblai. La partie supérieure de chaque couche est souvent
plus fine que la partie sous-jacente en raison de la ségrégation des particules lors
de la mise en place. De plus, la surface de la couche inférieure devrait étre scarifiée
pour assurer une bonne liaison avec la couche suivante. Pour une description plus
compléte des méthodes de mise en place et de I’équipement requis, on se référera
a Fell (2005), Shanklin et al. (2000), la Société d’énergie de la Baie James (1975)

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

Le controle de la qualité du compactage d’'un remblai est fait & des intervalles
réguliers définis par le volume mis en place (Société d’énergie de la Baie James.,
1987). On procéde soit & des essais Proctor en laboratoire, soit a des essais in situ.
Pour sa part, le U.S. Bureau of Reclamation n’utilise pas ’essai Proctor standard
pour les sols non-cohésifs, car les sables et graviers ont tendance a se briser sous les
impacts répétés du marteau (Farrar, 2000). Il suggére plutét les essais par vibration,
moins destructifs, tels que ceux proposés par le British Standards Institute (BSI),

ol un marteau de type « Kango » est utilisé.

La densité in situ des sols granulaires est difficile & évaluer en raison de la difficulté
d’échantillonnage liée a la taille importante des grains (pour ne pas dire blocs).
Dans la mesure du possible, un échantillonnage minimal est fait pour évaluer la
dégradation possible des grains et la modification de la granulométrie causés par le
compactage (souvent au profit d’'une granulométrie discontinue). Pour les grands
barrages, des essais au rouleau sont exécutés avant et aprés la construction pour

valider ce degré de dégradation ainsi que la densité et la perméabilité atteignables.

2.3.2.3 Problémes rencontrés

Fell (2005) note quelques problémes fréquents rencontrés lors du controle du com-

pactage des sols pulvérulents :

— spécifier un standard de compactage trop élevé (100 %), et inatteignable en
pratique;

— spécifier un intervalle de teneurs en eau trop étroit ;

— essais Proctor insuffisants ;

— dégradation du remblai par concassage ;
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— vibration d’équipement avoisinant le site.

2.3.3 Le compactage en laboratoire

Certains travaux expérimentaux, dont ceux réalisés dans le cadre de ce mémoire,
nécessitent le compactage d'un sol en laboratoire. L’échelle réduite du montage et
la taille des grains du sol utilisé limitent les méthodes de compactage disponibles.
Adu-Osei et al. (2000) dressent une liste des cing méthodes communément utilisées
dans la préparation de spécimens peu volumineux. Voici, en résumé, les méthodes

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

Le compactage par impact traité dans les sections précédentes est facilement appli-
cable et relativement économique. Par contre, il tend & orienter et & distribuer les
grains de sorte que la reproductibilité des essais et des conditions du terrain n’est
pas respectée. Si une densité plus élevée est recherchée et ce, pour une méme teneur
en eau, la majeure partie de I’énergie additionnelle est dépensée en dégradant le

matériel plutét qu’en le compactant.

Le compactage statique est réalisé par I’application d’une contrainte en compression
a un sol disposé dans un moule rigide. Cette méthode ne reproduit cependant pas
le compactage sur le terrain, car elle engendre des gradients de densité élevés et se

révéle inefficace pour les sols non-cohésifs.

Les moyens conventionnels de compactage par pétrissage (ex. rouleaux a pieds de
mouton) reproduisent bien le compactage sur le terrain, mais sont difficilement
applicables en laboratoire, sans parler de la finition plut6t grossiére de la surface

des spécimens.

Pour sa part, le compactage par vibration demeure une des meilleures solutions pour
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les spécimens placés dans des moules rigides. Il est efficace autant pour les sols secs
qu’humides. De plus, de I’équipement portatif est disponible (ex. pilonneuse Kango)
et facile a utiliser. Le sol est généralement compacté en couches de 50 & 70 mm.
Adu-Osei et al. (2000) soulignent que cette méthode évite la dégradation du sol

mais qu’il est difficile d’évaluer et de contréler I’énergie de compactage appliquée.

Finalement, le compactage giratoire® est utilisé pour compacter des échantillons
dont la densité doit étre le plus uniforme possible (ex. asphaltes, bases bitumi-
neuses). Une contrainte connue est appliquée au sol pendant que celui-ci est mis

en giration par un dispositif mécanique.

2.4 Compactage et érodibilité des sols - un état des connaissances

L’influence que peut avoir le compactage d’un sol sur son comportement sous sol-
licitation hydraulique a été abordée par des intervenants de différents milieux,
notamment en agronomie, en géomorphologie, en hydraulique des sédiments et en
génie civil, dans le domaine de la voirie ou de la sécurité des barrages. Dans la
plupart des cas, on dresse un portrait négatif ou positif, selon le cas, des effets in-
duits par le compactage et on tente de quantifier ceux-ci. Le raisonnement habituel
consiste & associer un paramétre d’état du sol (masse volumique, teneur en eau,
indice des vides, etc.) & un comportement observé (taux d’érosion, résistance a la
pénétration ou au cisaillement, débit solide). On peut ensuite apprécier 'influence
de chaque paramétre sur le comportement global en le faisant varier (ex. compac-
ter un sol A différentes masses volumiques ou différentes teneurs en eau). Ainsi, il
est possible de statuer de maniére indirecte sur 'influence du compactage sur la

résistance des sols.

3de 'anglais gyratory shear compaction
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Jusqu’a présent, dans son ensemble, I'information disponible a ce sujet ne traite
que des sols cohésifs. Ceci est justifié par la prépondérance de ces derniers (terres
agricoles, sédiments consolidés en riviére, noyau de barrages en terre, routes non-
asphaltées, etc.). Certains auteurs (Hanson et Hunt, 2007; Chouliaras et al., 2003)
traitent cependant de cas limites qui de par leurs caractéristiques (ex. sols non-
plastiques) fournissent des indices intéressants sur le comportement possible des

sols granulaires.

2.4.1 Le compactage en agriculture

Les agronomes abordent depuis un certain temps déja la problématique du com-
pactage des terres agricoles causé par la machinerie lourde, celle-ci étant de plus
en plus sollicitée par les cultures modernes (Lipiec et Hatano, 2003). Le role que
peut jouer ce compactage se décline sous deux formes diamétralement opposées.
D’une part, sa présence peut inhiber I’érosion hydrique qui autrement causerait
une perte de sol fertile, de nutriments et de matiére organique (Chouliaras et al.,
2003). D’autre part, le surcompactage des sols est souvent accompagné d’une baisse
du rendement agricole en raison de plusieurs facteurs, dont la diminution de l'in-
filtration et I’aération insuffisante qui nuisent au développement racinaire (Lipiec

et Hatano, 2003).

Laflen et Beasly (1960) et Lyle et Smerdon (1965) ont étudié I'influence du com-
pactage des sols cohésifs sur la contrainte de cisaillement critique* exercée par un
écoulement & surface libre. Les essais de Lyle et Smerdon (1965) se sont déroulés
dans un contexte trés similaire 4 la méthode expérimentale qui est présentée au
chapitre 3. Leurs résultats montrent que la contrainte critique varie linéairement

avec I'augmentation du degré de compactage et la diminution correspondante de

4Voir la sec. 1.4 pour une définition
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I'indice des vides. Ce comportement est également observé par d’autres (Choulia-
ras et al., 2003; Franti et al., 1985). De plus, le taux de variation de cette relation
semble dépendant du niveau de compactage et de la composition du sol (granulo-
métrie, limite plastique). Cette analyse devient cependant hypothétique pour les
sables, car ceux-ci ne cadrent pas du tout dans la gamme des indices des vides qui

ont été étudiés.

Plus récemment, Chouliaras et al. (2003) ont permis de dresser un paralléle entre
le comportement des sols cohésifs et trés peu cohésifs. Ils estiment que ’érodibilité
des sols non-cohésifs dépend principalement de la taille des grains et de leur masse
tandis que la résistance des sols cohésifs fait appel & un nombre beaucoup plus
importants de facteurs dont la taille des grains, le comportement en cisaillement?,
la conductivité hydraulique, le contenu organique, la teneur en eau, la masse vo-
lumique, la plasticité et plusieurs autres. Lors de leur étude, 'indicateur utilisé
pour quantifier le compactage a été la masse volumique du sol sec. Cette derniére
affecte trés légérement I’érodibilité des sols silteux non-plastiques alors que son in-
fluence est beaucoup plus marquée chez les sols cohésifs étudiés (argiles). La figure
2.4 illustre I'évolution temporelle des quantités érodées de ces deux types de sol,
compactés & des masses volumiques différentes. On observe chez les sols peu cohé-
sifs une érosion importante dans les premiers instants suivie d’une stabilisation du
débit solide & un trés faible niveau par la suite. Le contraire est observé pour les
sols argileux. La résistance initiale fait éventuellement place & une érosion massive
et soutenue de ces matériaux. Cette influence du contenu en minéraux argileux a

également été vérifiée par Grissinger (1966).

L’augmentation de la résistance a I’érosion que conférerait le compactage aux sols

cohésifs n’est pas confirmée par tous. Parker ef al. (1995), dans le cadre d’une étude

50n ne parle pas ici de contrainte de cisaillement “hydraulique”, mais du comportement en
cisaillement d’un sol soumis & des contraintes externes, ex. : essai triaxial consolidé drainé.
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F1G. 2.4 Influence du compactage sur I’érosion progressive de sols peu cohésifs et
cohésifs : a) sol silteux et b) sol argileux (données de Chouliaras et al. (2003))

en canal sur des sables silteux, ont observé une diminution de la résistance avec
I’augmentation de la masse volumique du sol sec. Les sols avaient été compactés
par compression statique et soumis a des contraintes de cisaillement variables.
L’érosion a aussi été plus importante pour les teneurs en eau plus faibles et pour
les spécimens contenant plus d’air emprisonné suite au compactage. L’explication la
plus plausible de ces résultats, réside dans la présence d’effets de formes (ex. dunes)
observés pour les sols moins compactés. Cette rugosité additionnelle diminue la
contrainte effective ressentie au fond et influence donc le débit solide a la baisse.
De plus, les vitesses d’écoulement mesurées prés du fond ont été plus élevées pour les
spécimens trés compactés, ce qui pourrait étre expliqué par leur rugosité relative
plus faible. Finalement, 'effet d’affaiblissement causé par 'air emprisonné avait
déja été identifié auparavant par Suhr et al. (1984). L’air piégé qui s’échappe vers
la surface dégage une énergie suffisante au détachement partiel des grains et a leur

mise en mouvement.
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2.4.2 Erosion de sédiments consolidés

La densité variable des sédiments en riviére est prise en compte en géomorphologie.
Les sédiments sont issus de phénoménes de déposition relativement longs et 1a den-
sité des couches observées au fond des cours d’eau augmente généralement avec la
profondeur suite a leur consolidation. Cette variabilité peut éventuellement affecter
les processus de transport sédimentaire lorsque ces couches plus denses sont mises
a nu au fil du temps. La granulométrie et la masse volumique des grains ne sont
alors plus les quantités uniques décrivant la mobilité du fond. McNeil et al. (1996),
puis Jepsen et al. (1997) ont développé un protocole expérimental qui consiste &
éroder de maniére progressive ces couches sédimentaires. Ils ont démontré que le
taux d’érosion des sédiments consolidés est dépendant de la masse volumique, de
la granulométrie et du diamétre médian (dso). De plus, pour une contrainte et un
diamétre donnés, le taux d’érosion est une fonction unique de la masse volumique

et tend & diminuer avec augmentation de cette derniére.

2.4.3 La problématique des routes non-pavées

Dans le domaine de la voirie, I’érosion hydrique est un probléme sérieux pour
les routes non-pavées, en particulier dans les zones géographiques soumises & des
périodes importantes de pluie et de sécheresse. La perte de gravier est généralement
soit associée au ruissellement, soit a la sollicitation du trafic motorisé (Range et
Horak, 2005). La granulométrie, la forme des grains et le niveau de compactage
sont également traités ici comme variables d’influence. Roy et Jarrett (1991) ont
étudié lI'incidence de la présence de grains grossier disposés & la surface d’un sol
compacté a différent degrés. Ils ont observé une meilleure résistance a 1’érosion des
sols moins compactés. La résistante de ces sols était d’environ 50 % supérieure

a celle des sols plus compactés. Pour leur part, Ziegler et al. (2000) ont observés
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que les sols compactés soumis a des pluies simulées mécaniquement offraient une

meilleure résistance au splash® que les sols laches.

2.4.4 Le compactage et la rupture des barrages

La position stratégique qu’occupent les ouvrages de retenue en font des cas par-
ticuliérement importants a étudier du point de vue de la résistance & 1’érosion.
Lors du débordement d’une digue, une partie de 'eau s’infiltre a Pintérieur des
couches superficielles et 1’autre s’écoule en surface (écoulement de surverse). Ces
deux mécanismes sont dépendants de la granulométrie, du niveau de compactage

et de I’évolution de la teneur en eau aprés construction (Marche, 2005).

Plusieurs auteurs notent que la nature et le degré de compactage utilisés lors de
la construction de remblais affectent significativement le taux d’érosion lors de
débordements par la créte ou de formation de bréche (Fell et al., 2003; Wan et Fell,
2004). Par exemple, Powledge et Dodge (1985) font état d’une réduction de 50 %
de I’érosion de petit remblais compactés a 102 % de Poptimum Proctor par rapport

a ceux placés & 95 % de 'optimum.

Pour quantifier cette incidence, Hanson (1991) a proposé un essai expérimental vi-
sant a quantifier la résistance des matériaux constitutifs de digues, autant cohésifs
que non-cohésifs. L’essai consiste a soumettre le sol & un jet d’eau appliqué per-
pendiculairement 4 la surface compactée pendant un certain temps aprés quoi la

profondeur de 'aggradation est mesurée. L’érodibilité est exprimée par ' indice de

6Erosion causée par Iimpact des gouttes de pluies sur le sol
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jet” qu’on définit comme suit :

Ds t —-0.931

t t

ou D, et la profondeur d’érosion, t est la durée d’application du jet, t; est un
facteur de conversion de I'unité de temps en secondes, J; est ’indice de jet et Uy
est la vitesse du jet. Aprés avoir appliqué I’essai & divers sols (Hanson et al., 2005)
et selon différentes méthodes de compactage (Hanson et Robinson, 1993), Hanson
et Hunt (2007) concluent que l’érodibilité varie de plusieurs ordres de grandeur
selon la granulométrie, la plasticité, le degré de compactage et la teneur en eau.
Ils observent aussi des différences distinctes entre le processus d’érosion des sols
cohésifs et non-cohésifs bien que celles-ci ne soient pas mentionnées explicitement.
Globalement, il existe une forte corrélation entre la teneur en eau de compactage et
le taux d’érosion pour les sols cohésifs. Cependant, la teneur en eau est un paramétre
plus difficile & utiliser pour les sols non-cohésifs. Pour ceux-ci, la masse volumique,
la texture et la résistance au cisaillement sol-sol sont plus indiqués (Hanson et al.,

2005).

2.5 Conclusion

Ce chapitre a permis de démontrer et d’illustrer comment le compactage peut étre
utilisé pour améliorer la résistance et la stabilité des sols non-cohésifs. Les caracté-
ristiques spécifiques a ces sols ont été soulignées ainsi que les techniques employées
lors de leur mise en place sur le terrain et en laboratoire. Bien que ’amélioration
structurale apportée par le compactage soit incontestable, I'incidence qu’il peut

avoir sur la résistance a 1’érosion des sols non-cohésifs est toutefois peu documen-

"De I’anglais jet index
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tée et I'information disponible est parfois contradictoire. Les études réalisées sur des
matériaux cohésifs laissent cependant présager que la masse volumique du sol sec,
la granulométrie et, dans une moindre mesure, la teneur en eau pourraient étre de
bons indicateurs de I’érodibilité des sols granulaires. A la lumiére des connaissances
théoriques acquises en hydraulique fluviale (chap. 1) et en géotechnique (chap. 2),
le chapitre suivant propose un scénario expérimental visant & quantifier ’effet du

compactage sur la résistance a ’érosion des sols non-cohésifs.
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CHAPITRE 3

METHODE EXPERIMENTALE

La prise en compte du compactage dans les études actuelles de transport sédimen-
taire demeure marginale. Les études mentionnées au chapitre précédent ont permis
d’aborder qualitativement la problématique. Cependant, aucun de ces travaux ne
dresse de bilan clair quant a la validité des équations de transport solide exis-
tantes, appliquées & des sols non-cohésifs compactés. Il n’est donc pas exclu que
les critéres de mise en mouvement existants soient valides. D’autre part, il est tout
autant probable que de nouvelles équations soient nécessaires pour caractériser le

phénomeéne.

Le chapitre qui suit propose au lecteur une méthode expérimentale visant & quanti-
fier 'impact du compactage sur le seuil de mise en mouvement des sols non-cohésifs.
On y décrit les installations, le montage et les matériaux utilisés, aprés quoi le dé-

roulement complet des expériences et de 'analyse des résultats sont détaillés.

3.1 Objectifs

Le programme expérimental développé dans le cadre de ce travail de maitrise
consiste & étudier I'impact du compactage sur la résistance a ’arrachement d’un
mélange de sables et graviers naturels. Les essais ont été réalisés au laboratoire

d’hydrodynamique de I'Ecole Polytechnique de Montréal dans un canal horizontal.

Dans un premier volet, 'objectif des travaux a été d’identifier le seuil de mise

en mouvement de matériaux granulaires uniformes et non-compactés (sables fins
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a gravier). Chaque sol a été soumis, en canal, 4 une trentaine de contraintes de
cisaillement. Pour chaque contrainte, le transport par charriage a été mesuré. Le
seuil de mouvement a ensuite été identifié par une méthode d’extrapolation du
débit solide (voir sec. 1.4.1). Les valeurs obtenues ont été comparées a certains des
critéres de mise en mouvement existants évoqués & la section 1.3. Cette étape a
permis de valider la justesse de la méthode de travail tout en rodant les installations

et les techniques de traitement de données.

La deuxieéme, et plus longue phase du projet, a été ’application du protocole décrit
ci-haut a trois matériaux non-uniformes compactés a différents degrés. Le compor-
tement de chaque sol a été étudié sous une variété de contraintes de cisaillement.
Tout au long du mémoire, ce type d’essai est appelé essai a contrainte variable. Fi-
nalement, une troisiéme et derniére étape a permis de répéter une partie des essais
de la seconde phase mais, cette fois-ci, en maintenant la contrainte de cisaillement
appliquée constante. De cette maniére, 1’évolution temporelle de la surface d’un
sol soumis & une contrainte donnée (essai & contrainte fize) a pu étre étudiée et

comparée aux résultats globaux obtenus pour les essais a contrainte variable.

3.2 Description des installations

Les travaux réalisés ont fait appel principalement aux infrastructures du labora-
toire d’hydrodynamique. Cependant, certaines des manipulations, notamment les
analyses granulométriques, ont été exécutées au laboratoire de géotechnique. Le
volet expérimental s’est déroulé sur une période de 9 mois dont la majeure partie
(environ 7 mois) a été dédiée aux essais en canal; le reste étant utilisé pour la

préparation des matériaux et du montage.
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3.2.1 Description du montage

Pour les fins de I’étude, un canal horizontal d’une largeur de 18 pouces (0,46 m) et
d’une longueur efficace de 6 métres a été utilisé. Le fond du canal a été rehaussé
de 11 cm par l'installation d’un double fond en bois dans lequel deux ouvertures
ont été aménagées. La premiére ouverture a servi a accueillir le spécimen de sol &
éroder. Ses parois internes ont été renforcées pour le rendre résistant aux vibrations
induites lors du compactage dynamique des échantillons. La seconde ouverture a
été aménagée 4 environ 1 m en aval du spécimen et a été utilisée comme zone de
récupération des matériaux déplacés. Le montage est illustré a la figure 3.1 et le

choix de la localisation des ouvertures est expliqué plus en détail & I’annexe II.

Le systéme d’alimentation en eau est un circuit fermé constitué d’'une pompe centri-
fuge approvisionnant un réservoir & niveau constant. Ce dernier assure une charge
constante vers le canal. Celui-ci est contrélé en amont par une vanne manuelle dont
I'ouverture maximale admet un débit d’environ 100 1/s. L’eau transite d’abord par
un premier réservoir ou ’écoulement est stabilisé. Un déversoir parabolique a paroi
mince avec contraction latérale est utilisé pour jauger le débit a la sortie de ce
réservoir et pour 'acheminer au canal. Comme le déversement se produit a nappe
libre, 1’énergie dissipée sur le fond génére de fortes instabilités qui doivent étre
amorties. Pour ce faire, une colonne de pierres (dsy &~ 50 mm) joue un role de tam-
pon immédiatement en aval de la chute. Elle est suivie d’une série de toles ondulées
superposées qui permet de laminer I’écoulement le plus possible. Finalement, un

radeau tranquilisateur de surface (panneau de styromousse) élimine les vagues de

surface susceptibles de géner les mesures.

Le controle du niveau d’eau se fait & 'extrémité aval du canal par le biais d’une
porte & ouverture variable. Cette porte est contrélée manuellement & ’aide d’un

moulinet & cliquet qui permet de modifier le niveau de la surface par incrément
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F1G. 3.1 Montage expérimental

29

d’environ 3 mm. Ce montage permet une grande flexibilité quant a 'ajustement de

la contrainte de cisaillement, laquelle peut étre obtenue par modification de débit,

par changement du niveau d’eau ou par une combinaison des deux.

Pour un certain nombre d’essais, un systéme d’acquisition d’image composé d’un

caméscope HDV Canon HV20 relié 4 un ordinateur en acquisition directe IEEE1394

a été installé & 'extérieur du canal au droit de ’échantillon. Le systéme a permis

de suivre en temps réel ’évolution du spécimen tout au long des essais tout en

facilitant la mise en place de la contrainte de cisaillement. Il était alors possible

d’ajuster I’écoulement de maniére progressive tout en s’assurant, sur 1’écran vidéo,
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que les manipulations étaient assez graduelles pour ne pas nuire a I’état initial de

P’échantillon.

Finalement, certaines infrastructures additionnelles ont été mobilisées pendant les
heures précédant et suivant les essais. La préparation initiale des mélanges a été
possible grace & un mélangeur (bétonniére), la mise en place a fait appel a une
pilonneuse (Kango), le séchage a été réalisé dans un four sur place et une tamiseuse
Ro-Tap a également été utilisée pour les analyses granulométriques. Le déroulement
complet des expériences pour les trois types d’essais réalisés au cours de ce projet

est traité en détails 4 la section 3.3.

3.2.2 Matériaux utilisés

3.2.2.1 Sols non-uniformes

Différents types d’ouvrages en enrochement compacté comme les digues et les rem-
blais routiers peuvent s’éroder sous des conditions hydriques exceptionnelles. Tou-
tefois, les barrages en terre méritent une attention particuliére, en raison des consé-
quences découlant de leur rupture. L’objectif visé lors des travaux a donc été de
recréer un échantillon dont les caractéristiques granulométriques correspondent le
plus possible & celles de la créte d’une digue. Lors d’'un débordement, la créte est
la premiére partie touchée par les eaux et c’est généralement & partir de ce point

qu’'une bréche se forme sur la paroi aval (Zerrouk, 2004).

Les digues de ’'aménagement hydroélectrique La Grande 2 ont €té retenues comie
ouvrages types pour le choix des matériaux. La coupe type de la créte de ces
ouvrages apparait a la figure 3.2. Elle comprend un noyau protégé par des zones de

filtres et de transitions en matériau granulaire ou en pierre concassée et supporté
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par des épaulements en enrochement (Société d’énergie de la Baie James., 1987).

Till compacté max. 300 mm
Granulaire naturel max. 75 mm
Pierre tamisée max. 150 mm
Enrochement max. 225 mm
Enrochement max. 900 mm

Enrochement sélectionné

6660

F1G. 3.2 Coupe type du barrage principal de La Grande 2 (adaptée de la Société
d’énergie de la Baie James (1975))

Dans le cadre de nos essais, I’enrochement de la zone 3A a été priorisé comme maté-
riel & reproduire en laboratoire. Il provient du banc d’emprunt N-1-3, un important
dépodt de sable et gravier situé dans un rayon de 40 km du barrage principal. La
figure 3.3 montre les limites granulométriques de 80 % des matériaux provenant
de cette zone. Les limites rouges indiquent le fuseau modifié utilisé au laboratoire.
Cette adaptation est nécessaire en raison des contraintes au niveau de la taille du
canal et du débit disponible, ce qui limite I’étude a des graviers de tailles inférieures

a 10 mm.

L’utilisation des sols du banc d’emprunt N-1-3 n’étant pas possible, il a été né-
cessaire de reconstituer le fuseau a 'aide de quatre matériaux de carriére. Deux
sites ont été retenus dans la région de Montréal : les Sabliéres Gérard Thérien a

Ste-Anne-des-Plaines et Bauval Sables L.G. prés de St-Jérome. Plusieurs classes de
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F1G. 3.3 Banc d’emprunt granulaire N-1-3 et fuseau modifié

matériaux ont été récupérées : un sable fin (Thérien), un sable plus grossier dont
les particules ont un diamétre compris entre 0 et 2,5 mm (0 — 2.5), un gravier d’un
diamétre moyen d’environ 5 mm (2.5 —5) et un gravier plus grossier d’un diamétre
d’environ 10 mm (5—10). Un total d’environ 2,5 tonnes métriques de matériel a été
prélevé et rapporté au laboratoire d’hydrodynamique pour séchage. Les analyses
granulométriques de ces sols sont présentées a la figure 3.4 et leur caractérisation
compléte se trouve a 'annexe III.1. Il est & noter que les particules de ces sols
naturels sont de forme arrondie, n’ont pas été concassées et ont été uniquement

tamisées et lavées. Elles s’apparentent donc beaucoup plus, en terme de forme, aux

sables et graviers du dépot N-1-3.

Trois mélanges représentatifs du fuseau modifié ont été constitués a partir des sols
de carriére, ’objectif étant de reproduire la moyenne et les limites fines et gros-

siéres du fuseau modifié pour étudier 'influence de la taille des granulats sur leur
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F1G. 3.4 Sables et graviers de carriére entrant dans la composition des mélanges

mise en mouvement. Les mélanges retenus, qu’on appellera FIN, MOYEN et

GROSSIER, sont illustrés a la figure 3.5 et les proportions de chaque « ingré-

dient » sont indiquées au tableau 3.1.

Proportions FIN MOYEN GROSSIER
Sable Therien 24 % 0% 0%
Sable 0-2,5 mm 70 % 89 % 71 %
Gravier 2,5-5,0 mm 0 % 0% 9%
Gravier 5,0-100 mm 6 % 11 % 20 %

TAB. 3.1 Composition des mélanges

Les courbes de compactage des essais Proctor normalisés effectués en laboratoire
sont présentées & la figure 3.6. On observe le comportement escompté. La masse
volumique séche maximale est plus élevée pour les mélanges 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 mélange MOY EN ne passe pas par un maximum
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mais augmente de facon continue. Ce comportement est fréquent et s’explique par
la trop grande quantité d’eau perdue lors des essais a des teneurs en eau supérieures

a4 10 %, ce qui fausse la masse volumique séche calculée. L’optimum a donc été choisi

& environ 80 % de la saturation du sol.
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F1G. 3.7 Courbes granulométriques des sables et graviers uniformes

3.2.2.2 Sols uniformes

Lors de la premiére phase expérimentale, des sables et graviers de filtration FilPro®

ont été utilisés pour valider le protocole proposé. Les coefficients d’uniformité de

ces matériaux naturels sont de 'ordre de 1,5 & 2. Les courbes granulométriques

sont montrées a la figure 3.7. Leur analyse compléte est faite a 'annexe III.
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3.3 Déroulement des expériences

Deux types d’expériences ont été réalisées lors de ce projet : les essais a contrainte
variable et les essais a contrainte fixe. Leur déroulement chronologique est essentiel-
lement le méme. Il se divise en cing parties : la préparation du mélange, la mise en
place de I’échantillon, I’essai d’érosion, la caractérisation des matériaux transportés
et 'analyse des résultats. Ce processus s’étend sur une période d’environ 24 heures
et peut étre superposé partiellement aux étapes des essais précédents et suivants.
Dans un contexte réaliste, quatre expériences complétes peuvent étre réalisées en

une semaine.

La différence marquée entre I’essai variable et Iessai fixe se trouve au niveau de
la troisiéme étape : 1’érosion du spécimen. Lors d’un essai & contrainte variable, le
spécimen est soumis a plusieurs contraintes, en ordre croissant, et un échantillon
du sol transporté est récolté pour chacune d’elles. De son c6té, I'essai a contrainte
fixe permet de récolter plusieurs échantillons du débit solide a des intervalles de
temps spécifiés et ce pour une seule condition d’écoulement maintenue constante.
Au final, il est donc possible, pour un sol donné, de connaitre le débit solide en
fonction de la contrainte de cisaillement et Pévolution temporelle de ce débit pour

une contrainte donnée.

Les sections suivantes traitent en détails du protocole expérimental mis au point.
La figure 3.12 en fin de chapitre illustre schématiquement les différentes étapes

selon le type d’essai et le sol utilisé.
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3.3.1 Préparation du mélange

Pour chaque expérience, un mélange, un degré de compactage et une teneur en eau
sont choisis au préalable. La masse volumique séche visée et le volume du spécimen
vide étant connus, il est possible de déterminer la masse de matériel nécessaire et la
quantité d’eau & ajouter. Le mélange est d’abord préparé a sec dans une bétonniére
en ajoutant les proportions désirées des quatre matériaux de carriére (voir tab. 3.1).
Par la suite ’eau est incorporée graduellement lors du brassage jusqu’a obtention
d’une texture homogéne. Finalement, le sol humide est séparé en deux portions

égales puis stocké dans des chaudiéres hermétiques jusqu’au moment de l’essai.

Lors de la préparation, il est trés difficile d’obtenir la teneur en eau exacte en
raison des pertes liées au brassage et aux manipulations. Aussi, un test de teneur
en eau est effectué systématiquement sur une petite quantité de sol lors de chaque
préparation (ASTM, 2005). La teneur calculée, aprés séchage, est la teneur en eau
réelle présente dans le spécimen lors de la mise en place. On observe généralement
un écart de £ 1 % entre la valeur désirée et celle obtenue. A titre préventif, on
ajoute plus d’eau que nécessaire pour palier aux pertes. Il est utile de mentionner
ici que le respect de la teneur eau n’est pas primordial & la réussite des essais.
En effet, le spécimen mis en place est immédiatement saturé lors de la mise en
eau du canal. Cependant, la masse volumique visée est plus facile 4 atteindre si
I’échantillon est & une teneur en eau proche de la valeur optimale de ’essai Proctor

normalisé (voir fig. 3.6).

3.3.2 Mise en place du spécimen

On procéde a la mise en place du spécimen une heure avant 1’essai d’érosion. Le

sol, qui avait été précédemment pesé et séparé, est compacté en deux couches dans
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I'ouverture aménagée au fond du canal (voir fig. 3.1). Une ligne noire indique la
limite centrale du spécimen jusqu’oil la premiére moitié du sol doit étre compactée.
Avant d’ajouter la deuxiéme portion du mélange, la premiére couche compactée est
scarifiée pour favoriser le lien avec la couche supérieure. Le reste du sol est ensuite

déversé et compacté jusqu’au niveau du fond en bois.

Le non-respect de la ligne centrale peut &tre problématique surtout lorsque le sol de
la premiére couche a été compacté sous la ligne (sur-compactage). Dans ce cas, la
quantité de sol nécessaire au remplissage du spécimen est insuffisante. De la méme
maniére, un sous-compactage de la premiére couche entraine une perte d’espace
dans la couche supérieure et une partie du sol ne peut étre placé. Dans les deux
cas, la masse volumique visée n’est pas atteinte et n’est pas répartie uniformément
dans tout le spécimen. Il est également important de s’assurer que la surface du

spécimen final est au méme niveau que le double fond.

L’énergie de compactage est fonction de la masse volumique visée. Pour les densités
minimales, les sols ont été placés sans compactage mécanique. Un simple tampon-
nement manuel des couches et un arasage de la surface ont été suffisants. Pour
les densités supérieures, une pilonneuse (voir fig. 3.8(a)) a été utilisée. Cette mé-
thode de compactage est suggérée pour les matériaux pulvérulents qui tendent a
se ré-agencer lorsque soumis & des vibrations. Lors du compactage mécanique, une
plaque de métal d’une surface supérieure a la superficie du spécimen a été utilisée
pour emmener le sol au niveau final du faux-fond. Pour les sols placés manuelle-
ment, un rouleau métallique a été utilisé pour araser le spécimen a la cote finale.
L’utilisation d’une régle A araser a été proscrite car elle provoquait une ségréga-
tion des particules & la surface et donc une non-uniformité de la face soumise a

Yécoulement.

Chaque mélange a été mis en place & trois niveaux de compactage différents. Les
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(a)

F1G. 3.8 Déroulement des expériences : (a) compactage et (b) spécimen et zone de
récolte des sédiments

masses volumiques utilisées ont été choisies a 'intérieur de la zone delimitée par
les masses volumiques minimales et maximales de 1’essai 4 la table vibrante (voir
annexe I11.2.2). La teneur en eau utilisée est voisine de la teneur optimale de I’essai
Proctor (voir fig. 3.6). Les caractéristiques retenues sont présentées aux tableau 3.2.
La masse volumique minimale utilisée ps ;i est supérieure a celle obtenue lors de
Pessai & la table vibrante car cette masse volumique, étant trop faible, provoque un
affaissement des spécimens lors de la saturation. Donc, une masse volumique entre
le minimum et optimum Proctor a été utilisée. De méme, le maximum pg mee €5t
une valeur supérieure & 'optimum mais inférieure a la valeur maximale possible

car celle-ci n’était pas atteignable avec les moyens mécaniques disponibles.
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FIN MOYEN  GROSSIER

w (%) 11 10 9
Ps min (kg/m3) 1765 1900 1840
Ps opt (Kg/m?3) 1975 2050 2150
fs max (kg/m3) 2050 2110 2200

TAB. 3.2 Teneurs en eau et masses volumiques séches visées

3.3.3 L’essai

Mise en eau

La mise en eau du canal et la saturation du spécimen se fait sur une période variant
entre 30 minutes et 1 heure et demi. Un faible débit (quelques litres par seconde)
est admis dans le canal & partir du réservoir & niveau constant pour toute cette
durée. Avant que I’eau n’atteigne le spécimen, celui-ci et ses environs sont aspergés
pour minimiser 'impact de I’arrivée du front de remplissage. Ce dernier peut éroder

la surface du sol s’il se propage sur fond sec.

Démarrage

Une fois le canal rempli et les conditions d’écoulement stabilisées (débit entrant
= débit sortant), ’essai peut débuter. La pompe est mise en marche et le débit
est progressivement augmenté jusqu’au débit initial souhaité. Le tout se fait en
gardant un niveau d’eau raisonnablement élevé dans le canal (porte aval remontée)
pour minimiser I'impact de la transition sur le spécimen. En effet, pour un débit

donné, plus la hauteur d’eau est élevée, plus la vitesse moyenne d’écoulement est
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faible et moins les risques d’érosion sont grands.

Ajustement de la contrainte

Les contraintes de cisaillement & appliquer sont choisies avant 1’essai. Pour chaque
contrainte, quelques combinaisons possibles de débits et de profondeurs sont cal-
culées a partir du systéme formé des équations 1.11, 1.18 et 1.23. On retient un
couple @)/h pour chaque contrainte en priorisant les profondeurs entre 25 et 40 cm
car, & des hauteurs d’eau inférieures, les vitesses sont trop importantes et peuvent
nuire aux manipulations (ex. récolte des sédiments transportés). Par exemple, pour
une contrainte de 1,25 N/m?, les valeurs de (Q, h) illustrées a la figure 3.9 sont pos-
sibles. On retient ici une des profondeurs de la zone verte, soit 30,43 ou 35,95 cmn

et son débit correspondant.
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F1G. 3.9 Combinaisons (Q, k) possibles pour une contrainte de 1.25 N/m?
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La contrainte de cisaillement est appliquée en fixant d’abord le débit au moyen de
la vanne manuelle tout en maintenant la porte aval a son niveau maximal. Une fois
I’écoulement stabilisé, la porte est graduellement abaissée au rythme d’environ 3
mm/s jusqu’a la profondeur d’eau désirée. Cette condition d’écoulement est main-
tenue constante pour la durée du prélévement du débit solide, aprés quoi la porte
est graduellement remontée jusqu’a ce qu’il n’y ait plus de transport solide visible.

On répéte I'étape pour le nombre de contraintes de cisaillement a 'étude.

Lors de l’essai a contrainte fixe, une seule contrainte de cisaillement est maintenue
constante durant toute 'expérience. Pendant ce temps, des assiettes sont prélevées
& des intervalles de temps prédéterminés. Lors des premiers tests on a remarqué
que le débit solide diminuait trés rapidement dans les premiéres minutes et se
stabilisait par la suite. Les prélévements sont donc plus fréquents au début (toutes
les 30 secondes) et s’espacent par la suite (jusqu’a environ 10 min.). L’essai dure
de 25 & 30 minutes et une douzaine d’assiettes sont prélevées. Un schéma explicatif

du déroulement de ’essai est présenté a la figure 3.12.

Récolte des sédiments transportés

La deuxiéme ouverture aménagée dans le canal (voir fig. 3.8(b)) sert a récolter les
sédiments transportés par charriage durant I’application d’une contrainte donnée.
Une dizaine d’assiettes d’aluminium y sont disposées au début de ’essai. Aprés

chaque application de contrainte, ’assiette supérieure est retirée et mise a sécher.

La mise en place de la contrainte de cisaillement passe par I’abaissement progressif
de la porte et résulte en un écoulement transitoire. Il n’est pas souhaitable de
récolter les sols durant cette période car on s’intéresse au transport en régime

permanent et uniforme. Il est donc d’usage d’attendre la stabilisation du niveau
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d’eau avant d’entreprendre toute mesure. La durée de 'abaissement du niveau d’eau
est fonction de l'intensité de la contrainte désirée. Pour les plus fortes contraintes, le
temps de stabilisation est plus long car le niveau d’eau a atteindre, pour un méme
débit, est plus faible. Dés que les conditions semblent constantes (niveau d’eau
stabilisé), I’assiette supérieure contenant le sol érodé durant de la phase transitoire
est retirée et I’échantillonnage, c.-4-d. le remplissage de I’assiette suivante et son

chronométrage, peut commencer.

La durée d’échantillonnage est un facteur tres sensible lors de I’évaluation du dé-
bit solide. La quantité de matériel & éroder étant finie, il n’y a pas de transport
sédimentaire en équilibre! et ce, malgré le fait que 1’écoulement liquide soit perma-
nent?. On observe donc aprés un certain temps que la quantité de sédiments récoltés
décroit. Théoriquement, pour les lits & granulométrie non-uniforme, on associe ce
phénoméne au « pavage » . Les petites particules sont emportées plus facilement
que les grandes ce qui provoque un tri granulométrique. Cette accumulation rési-
duelle des grosses particules, lorsque les petites sont érodées, résulte en une couche
stable qui protége les sédiments sous-jacents. Il est donc normal qu’aprés un temps
de l'ordre de 10 & 20 minutes, selon la contrainte appliquée, le transport solide
s’estompe. On dit alors que le sol a atteint un état d’équilibre, pour les conditions

d’écoulements (voir la figure 3.10).

On s’intéresse principalement au transport issu d’un spécimen non-pavé. Il est
donc important d’échantillonner uniquement durant les premiéres minutes lorsque
le transport est important et de relaxer la contrainte appliquée tout de suite apreés.
Ainsi, on évite de paver le spécimen prématurément et celui-ci peut-étre utilisé
pour une contrainte supérieure. Une trop longue durée de récolte engendre une

sous-estimation du débit solide. Lors des essais, les temps d’échantillonage ont été

1débit solide entrant = débit solide sortant
2débit liquide entrant — débit liquide sortant



F1G. 3.10 Pavage du mélange FIN : (a) état initial et (b) état final

déterminés en fonction de la contrainte de cisaillement appliquée. Pour de fortes
contraintes, le pavage intervient beaucoup plus rapidement. Ainsi, ’échantillonnage
se fait pour des périodes de plus en plus courtes au fur et & mesure de ’augmentation

de la contrainte.

Mesures

Durant les essais, quatre quantités sont mesurées & répétition. La charge du déver-
soir parabolique est lue & 1'aide d’un limnimétre & pointe droite installé dans un
puits latéral. Cette hauteur d’eau permet de calculer le débit & partir de ’équation
de tarage du déversoir (voir annexe I1.2). La profondeur d’eau dans le canal est
mesurée au droit du spécimen avec un limnimétre & pointe droite également. Les
temps de remplissage des assiettes sont saisies sous forme de journal ainsi que les
manipulations entourant 1’essai (ex. modification du débit, niveau, temps de satu-

ration, etc.). Finalement, la température de I’eau est enregistrée. L’incertitude sur
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chaque mesure ainsi que lincertitude globale sur d’autres paramétres calculés est

traitée en détail & Pannexe I1.4.

3.3.4 Caractérisation des sols transportés

Les assiettes contenant les sols transportés sont mises 4 sécher immeédiatement
aprés un essai. Le séchage est accompli selon la norme ASTM D2216-05, c’est-
a-dire jusqu'a masse constante du sol (ASTM, 2005). Généralement, ce critére
est respecté aprés une douzaines d’heures car les quantités récoltées ne dépassent
jamais 100 g. Malgré tout, la pesée est effectuée environ 16 heures aprés 1’essai.
Une analyse granulométrique du contenu de chaque assiette est également réalisée

(ASTM, 1998a).

3.3.5 Analyse de résultats

Aprés une expérience compléte on dispose de l'information suivante : les débits
et profondeurs d’eau utilisés pour chaque contrainte, la masse de sol transporté
et la durée d’échantillonage de chaque assiette. Ces données sont traitées en deux
étapes. Dans un premier temps, on effectue la correction de paroi sur la contrainte
de cisaillement mesurée (voir sec. 1.1.6). La vitesse moyenne, le débit solide total
et le débit solide par fraction granulométrique sont également calculés. A partir de
ces valeurs, il est ensuite possible de mettre en graphique le débit solide par rapport
a la contrainte de cisaillement ou par rapport a la vitesse moyenne. A cette étape
de l'analyse, il est déja possible de comparer le comportement des mélanges entre

eux selon le type de sol et le niveau de compactage.

Dans un deuxiéme temps, les valeurs critiques de vitesse et de contrainte de cisaille-

ment sont déterminées par extrapolation. Celles-ci peuvent ensuite étre comparées
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& tout critére de mise en mouvement basé sur U ou 7. Deux critéres ont été retenus
pour cette étape : le critére de Shields-Yalin, basé sur la contrainte de cisaillement

et le critére de Yang qui dépend de la vitesse moyenne.

Pour les essais & contrainte fixe, I’analyse des données récoltées consiste princi-
palement & mettre en graphique le débit solide ¢, par rapport au temps. L’allure
de la relation graphique obtenue est essentiellement la méme d’un essai a I’autre.
Aussi, on étudie I'influence du compactage, de la contrainte appliquée et du type
de mélange sur la forme de cette courbe. Le schéma de ’analyse des résultats est

présenté a la figure 3.11.
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CHAPITRE 4

RESULTATS ET VALIDATION

Durant la phase expérimentale de ce projet, 69 essais ont été réalisés. Le chapitre qui
suit présente les principaux résultats selon le type d’essai et 'objectif visé. L’exposé
est divisé en trois parties. Dans un premier temps, les résultats obtenus lors des
essais sur des matériaux uniformes sont exposés et les seuils de mise en mouvement
de ces sols sont comparés aux critéres de Shields-Yalin et de Yang, ceci dans le but
de valider le protocole expérimental utilisé et d’évaluer la sensibilité de ces critéres.
Par la suite, les principales tendances observées lors des essais & contrainte variable
sur sols compactés sont présentées. On met 'accent particuliérement sur les seuils
critiques de mise en mouvement (7., U,.) et sur I'influence du type de sol utilisé.
Finalement, on fait état des observations faites lors des essais a contrainte fixe. On
présente les graphiques de I’évolution temporelle du débit solide ainsi que les masses

totales transportées par type de sol, masse volumique et contrainte appliquée.

4.1 Validation de la méthode de travail : sols non-compactés

Au total, 18 essais sur des matériaux uniformes ont été réalisés selon le protocole &
contrainte variable proposé au chapitre précédent. Cette étape du travail a permis
de valider la méthode de mesure du débit solide et ’extrapolation des valeurs
critiques (7., U, ). De plus, la sensibilité et la validité des critéres de mise en

mouvement de Shields-Yalin et de Yang ont pu étre évaluées.

La figure 4.1(a) montre, pour chaque sol, les débits solides mesurés en fonction de

la contrainte de cisaillement ainsi que les régressions non-linéaires du type ¢; =
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a(t — 7,-)°. On y observe notamment la tendance selon laquelle plus un sol est
grossier, plus la contrainte qui le mettra en mouvement doit étre élevée. Les débits
solides mesurés en fonction de la vitesse moyenne sont également présentés a la
figure 4.1(b). Les valeurs critiques de mise en mouvement sont compilées au tableau

4.1 ainsi que les groupes adimensionnels d, o, Tu cry Rés o €t Vi /w.

Sol d50 Ter Vcr d* cr Txcr Re* cr Vcr/ W
[mm] [N/m? [m/s]  [] -] -] -]
#0%* 0.91 0.44 0.29 23.13 0.030 19.24 2.71

#1*  1.06 0.55 0.35 27.25 0.032 25.71 2.95
#2%  1.88 0.94 0.43 47.65 0.031 58.07 2.17

#3* 2.2 1.07 0.46 55.97 0.030 73.03 2.12
#4*  3.57 1.16 0.49 90.77 0.020  122.73 1.73
2.5-5.0%*  4.36 1.47 0.56 112.65 0.020 167.39 1.36

* Appellations standards des sables uniformes FILTERSIL (voir annexe III)

** Appellation officielle du gravier de carriére 2.5-5.0 mm (voir annexe III)

TAB. 4.1 Valeurs critiques de mise en mouvement des sols uniformes

Nos points expérimentaux sont superposés aux critéres de mise en mouvement de
Shields-Yalin et de Yang aux figures 4.2 et 4.3. Une comparaison directe des valeurs
mesurées et calculées est également faite pour chaque critére. A titre indicatif, la
régression suggérée par Da Silva et Bolisetti (2000) est utilisée comme référence
(trait plein & la fig. 4.2(a)) pour la relation de Shields-Yalin, puisqu’il n’existe pas
de fonction analytique pour ce critére. La moyenne des erreurs absolues des points
historiques répertoriés sur ce diagramme est de 0.032 alors que celle relevée lors
de nos essais est de 0.016. De plus, on remarque que la régression de Da Silva
et Bolisetti (2000) surestime systématiquement la contrainte adimensionnelle (voir
fig. 4.2(b)). Malgré tout, nos points se situent a l'intérieur de I’enveloppe des points

expérimentaux.
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F1G. 4.2 Validation du critére de Shields-Yalin
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F1G. 4.3 Validation du critére de Yang : a) points expérimentaux et b) comparaison

directe des valeurs mesurées et calculées
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La comparaison directe par rapport a la relation analytique de Yang est également
présentée & la figure 4.3(b). La moyenne des erreurs absolues des points mesurés
par d’autres auteurs est de 0.79 alors que celle obtenue suite & nos essais est de
0.24. Les points mesurés se situent tous a l'intérieur des écarts relatifs. De plus, le
groupe V., /w montre une nette amélioration de la prédiction du mouvement, par

rapport a la contrainte adimensionnelle, 7,.

A la lumiére des erreurs absolues obtenues, le protocole expérimental semble apte &
identifier le début du mouvement pour des sols quasi-uniformes et ce, a l'intérieur
des écarts types pour le diagramme de Yang et des points expérimentaux, pour le

diagramme de Shields-Yalin.

4.2 Essais sur sols compactés

Le nombre total des essais réalisés sur les sols compactés est de 51; soit 30 a
contrainte fixe et 21 & contrainte variable. Ce nombre n’est pas équitablement
réparti parmi les trois mélanges utilises (MOYEN = 24, FIN = 14, GROSSIER =
13). L’emphase a été mise principalement sur le mélange MOYEN puisque celui-ci
est le plus représentatif du fuseau modifié (voir fig. 3.3). Ce mélange a été étudié
pour trois masses volumiques différentes : 'optimum Proctor et deux autres densités
inférieures et supérieures. Quant aux sols FIN et GROSSIER, ils ont été compactés
aux masses volumiques minimales et optimales seulement; le maximum n’étant
pas atteignable avec les ressources mécaniques disponibles. Chaque essai, pour une
masse volumique donnée, a été répété trois fois dans des circonstances similaires
(température de l’eau, incréments de la contrainte de cisaillement, etc.), ce qui
explique le nombre important d’essais réalisés et le temps passé au laboratoire

(prés de deux jours par essai).



85

4.2.1 Essais a contrainte variable

Les figures 4.4 4 4.6 montrent les débits solides mesurés en fonction de la contrainte
de cisaillement pour chaque mélange, ainsi que les régressions non-linéaires du type
qs = a(t — 7.)® utilisées pour identifier les valeurs critiques. Les débits solides en
fonction de la vitesse moyenne sont également présentés aux figures 4.7 a 4.9.
Les relations obtenues sont classées par masse volumique séche atteinte (min, opt,
maz). Celle-ci peut différer légérement de la masse volumique visée (tab. 3.2) car
elle est dépendante de la teneur en eau. Un exemple de calcul d’incertitude sur les

résultats des figures 4.4 4 4.6 est présenté a ’annexe 11.4.

08
07 o
i o o
06
I o.-
05 . 3
— | i e B
s | o ° W o
] 1 ‘ . -
3 044 oot : . —
2 [ 0 i
5 A
i r
03
02
_ O p=1886 kg (min)
0.1 O p=204d kginv (opt)
[ A P = 2100 kg/m?® (max)
00 e / N e —— ,
00 05 1.0 15 20 25

Contrainte de cisaillement (N/n?)

F1G. 4.4 Contrainte de cisaillement vs. débit solide pour trois niveaux de compac-
tage du sol MOYEN

Pour les trois mélanges, on observe une contrainte critique plus élevée pour la
masse volumique optimale. Par exemple, le sol MOYEN compacté & I'optimum
Proctor (opt) s’érode beaucoup moins que le méme sol non-compacté (min) ou

plus compacté (maz). Ces relations sont distinctes pour toutes les contraintes de
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F1G. 4.5 Contrainte de cisaillement vs. débit solide pour deux niveaux de compac-
tage du sol FIN
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F1G. 4.6 Contrainte de cisaillement vs. débit solide pour deux niveaux de compac-
tage du sol GROSSIER
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F1G. 4.9 Vitesse moyenne vs. débit solide pour deux niveaux de compactage du sol
GROSSIER

cisaillement étudiées. Les sols FIN et GROSSIER montrent, pour leur part, un
croisement des courbes min et opt, ce qui semble suggérer une perte de résistance
du sol a 'optimum une fois que son érosion est entamée et que les contraintes de
cisaillement sont plus élevées. Les valeurs critiques de ces essais sont résumées au

tableau 4.2 ainsi que les groupes adimensionnels dy o, Tx ery Réx or €6 Veor/w.

Les points superposés aux critéres de Shields-Yalin et de Yang sont présentés aux
figures 4.10 et 4.11, respectivement. On y remarque une relation distincte pour
chaque niveau de compactage, Voptimum Proctor (opt) se situant au-dessus du
minimum non-compacté (min). Ceci suggére que les sols compactés 4 'optimum
ont un seuil de mobilité plus élevé que ceux qui n’ont pas été compactés. De plus,
Pécart entre ces relations diminue avec I’augmentation du diamétre adimensionnel
(Shields-Yalin) et du nombre de Reynolds adimensionnel (Yang) ce qui laisse pen-
ser que les effets bénéfiques du compactage sont moins importants plus le diamétre

d’un sol augmente. Les sols plus grossiers ayant déja un seuil de mouvement trés
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dso Ps Ter Va dia 7o Rewa Va/w

[mm] kg/m® [N/w? [m/s] [-] [-] [-] [
Fin 0.61 1678 0.35 0.29 15.13 0.033 10.76  3.51

Fin 061 1986 0.47 0.33 1549 0.045 12.92 4.20
Moyen 1.23 1886 0.43 0.32 3247 0.020 26.43 2.29
Moyen 1.23 2044 0.55 0.36 31.49 0.026 2848 2.59
Moyen  1.23 2100 0.50 0.34 3218 0.022 27.04 235
Grossier  1.96 1849 052 0.34 51.16 0.015 4545 1.82
Grossier 1.96 2141 0.59 0.37 51.75 0.018 49.48 1.96

Type

TAB. 4.2 Valeurs critiques de mise en mouvement selon le type de sol et le niveau
de compactage

élevé, celui-ci n’est pas significativement rehaussé par le compactage. De plus, il est
possible que ces sols se dégradent lorsque compactés, ce qui se solde par une granu-
lométrie plus fine et donc plus facilement érodable. Finalement, on remarque que
les courbes déduites expérimentalement (en tirets) semblent s’accorder davantage
avec le critére de Yang qu’avec celui de Shields-Yalin. Ceci confirme la tendance

qui avait déja été observée pour les sols uniformes.

4.2.2 Essais a contrainte fixe

Les essais & contrainte fixe ont permis d’étudier I’évolution temporelle de 1’érosion
d’un sol soumis & une contrainte de cisaillement constante. Cette évolution, pour
les sols non-cohésifs étudiés, suit une tendance générale qui est quasi-asymptotique
aux deux axes (débit solide et temps). Le débit solide est trés important dans les
premiers instants (débit de pointe), puis il se stabilise par la suite & une valeur plus

faible. Pour des fins de comparaison, ces relations ont été interpolées et parfois
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F1G. 4.10 Influence de la masse volumique séche et du type de mélange sur le critére
de mise en mouvement de Shields-Yalin
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Fi1G. 4.11 Influence de la masse volumique séche et du type de mélange sur le critére
de mise en mouvement de Yang
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extrapolées sur des valeurs fixes de contraintes (1, 1.25 et 1.5 N/m?). La figure

4.12 illustre cette procédure pour un essai réalisé sur le mélange FIN.

3.0
¢ T=080NM?
25 O  1=121Nme
\ A T=152N/n?
20
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® |
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5 151
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FiG. 4.12 Exemple d’interpolation et d’extrapolation des courbes de débit solide
(mélange FIN)

Les figures 4.13 & 4.15 montrent 1’évolution temporelle du débit solide pour les sols
MOYEN, FIN et GROSSIER compactés a différentes masses volumiques et soumis
a trois contraintes de cisaillement. Le mélange MOYEN compacté & 'optimum est
beaucoup plus stable si on considére le débit de pointe. Celui-ci est deux fois plus
faible que celui du sol non-compacté et ce, pour toutes les contraintes. Cependant,
le débit solide diminue plus lentement pour le sol a 'optimum soumis & une forte
contrainte (ex. 1.5 N/m?) ce qui laisse penser que les quantités érodées pourraient

étre plus importantes.

La tendance contraire est observée pour le mélange FIN. Pour ce dernier, le dé-
bit solide de pointe semble augmenter avec la masse volumique pour toutes les

contraintes étudiées. Finalement, le sol GROSSIER montre des tendances moins
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F1G. 4.13 Evolution temporelle du débit solide pour différentes contraintes de ci-
saillement et masses volumiques (mélange MOYEN)
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FiG. 4.14 Evolution temporelle du débit solide pour différentes contraintes de ci-
saillement et masses volumiques (mélange FIN)
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F1G. 4.15 Evolution temporelle du débit solide pour différentes contraintes de ci-
saillement et masses volumiques (mélange GROSSIER)

nettes, mais qui suggérent tout de méme que le sol & 'optimum est moins résistant
a de fortes contraintes et plus stables pour les faibles contraintes. Il est également
utile de remarquer ici que pour plusieurs des essais sur les mélanges MOY EN et
FIN, le débit solide diminue rapidement, puis connait une légére augmentation
avant de continuer sur une note décroissante. Ceci peut s’expliquer par un phéno-
méne de pavage en deux temps. D’abord, 'imposition initiale de la contrainte érode
rapidement la couche superficielle du spécimen. Celui-ci atteint par la suite un cer-
tain équilibre, ce qui se solde par un premier creux vers ¢ = 2 min. Visuellement,
cet équilibre est composé de grains grossier retenus par une couche de particules
plus fines. C’est 1’érosion progressive des grains fins qui éventuellement déstabilise
les grosses particules et on observe alors un débit solide plus important. Une fois
les grains grossiers de cette couche érodés, le spécimen se stabilise en nouveau et
le débit solide diminue. Cette deuxiéme pointe n’est pas observée pour le mélange

GROSSIER justement parce que le pourcentage de grains fins y est faible et les



94
particules grossiéres sont exposées plus facilement & ’écoulement.

Les masses totales récoltées selon le mélange, la masse volumique et la contrainte
de cisaillement appliquée sont illustrées aux figures 4.16 & 4.18. Les quantités sont
normalisées sur des périodes de temps fixes; 10 minutes pour le mélange MOYEN
et 20 minutes pour les mélanges FIN et GROSSIER. On observe une nette aug-
mentation de la masse érodée pour les sols compactés & 'optimum et soumis & une
contrainte de 1.5 N/m?. Le méme constat est fait pour la contrainte de 1.25 N/m?,
sauf pour le mélange MOYEN ou la variation est presque nulle. Finalement, pour
la contrainte la plus faible (1 N/m?), le bilan est plus mitigé car le sol érodé est
moins important pour les mélanges MOY EN et GROSSIER. Cependant, le phé-
nomeéne transitoire observé lors de la mise en place de la contrainte laisse penser
que ces quantités ne sont pas aussi fiables que celles mesurées a des contraintes
plus importantes car une quantité de sol importante n’est pas comptabilisée (voir
la section suivante). Globalement, dans deux cas sur trois, 'augmentation de la
masse volumique, et donc du niveau de compactage, se solde tout de méme par une

augmentation du sol érodé sur des périodes de temps équivalentes.

4.3 Autres observations

4.3.1 Influence du régime transitoire

Les variations temporelles du débit solide présentées a la section précédente sug-
gérent que la contrainte de cisaillement est appliquée au temps t = 0. Ce n’est pas
exactement le cas. Dans la pratique il n’est pas possible de faire passer instantané-
ment les conditions d’écoulement d’une contrainte de cisaillement quasi-nulle & une
contrainte importante (supérieure a 7). Il faut plutot procéder a un abaissement

graduel du niveau d’eau qui peut durer de 30 secondes a 1 minute. Durant cette
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F1G. 4.16 Masses totales érodées pour différentes contraintes et masses volumiques

(mélange MOYEN sur 10 min.)
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F1G. 4.17 Masses totales érodées pour différentes contraintes et masses volumiques

(mélange FIN sur 20 min.)
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F1G. 4.18 Masses totales érodées pour différentes contraintes et masses volumiques
(mélange GROSSIER sur 20 min.)

période, la pente de la surface de 'eau est importante, ce qui peut entrainer une

perte de sol avant méme le début de I'essai.

Lors de certains essais, cette période d’ajustement a été observée ainsi que la quan-
tité de sol déplacé avant que la contrainte ne soit stabilisée. La figure 4.19(a) montre
que la durée de la transition est proportionnelle a la contrainte de cisaillement ap-
pliquée. Plus cette durée est courte, plus le pourcentage de sol érodé (masse érodée
avant 1’essai / masse erodée pendant I’essai) tend & augmenter car la pente de la
ligne d’eau est plus forte (voir 4.19(b)). Ces quantités peuvent étre assez impor-
tantes (jusqu'a 25 %) pour les essais 4 faibles contraintes de cisaillement puisque
ceux-ci engendrent une érosion plutot limitée de la surface du spécimen. Les ré-
sultats de ces essais devraient donc étre interprétés avec plus de discernement que
les essais réalisés a des contraintes plus fortes, ou les pertes sont généralement

inférieures a 15 %.
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F1G. 4.19 Influence du régime transitoire sur l'érosion initiale du spécimen : a)
durée de mise en place selon la contrainte appliquée et b) pourcentage du sol érodé
non-comptabilisé en fonction de la durée du régime transitoire

4.3.2 Phénoméne de pavage et mobilité sélective

Un autre phénomeéne observé lorsqu’on travaille avec un sol a granulométrie éta-
lée est le pavage de ’échantillon. Lorsque soumis & une contrainte constante, le
spécimen s’érode rapidement dans les premiers instants pour finalement se paver
apres une période de temps plus ou moins longue, selon la contrainte appliquée et
la masse volumique du sol. Comme des échantillons du transport solide sont récol-
tés a des intervalles de temps connus, il nous est possible de retracer ce processus
en étudiant ’évolution temporelle de la granulométrie transportée. La figure 4.20
illustre ce comportement. On observe clairement que les sols transportés sont trés
grossiers au départ et de plus en plus fins au fil de l'essai. Ceci confirme 'obser-
vation présentée & la figure 3.10 du chapitre précédent. De plus, la granulométrie

moyenne du sol total récolté lors d’un essai est toujours plus fine que la granu-

lométrie initiale (fig. 4.21), ce qui montre que certaines classes granulométriques
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n’ont pas été mises en mouvement et ont formé une couche de protection stable

qui empéche la dégradation des couches sous-jacentes.
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F1G. 4.20 Evolution temporelle de la granulométrie du sol FIN érodé
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Fi1G. 4.21 Granulométries du spécimen initial et du sol total transporté (mélange

MOYEN)
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CHAPITRE 5

DISCUSSION

Les essais réalisés dans le cadre de ce projet ont permis d’étudier deux aspects
du comportement hydraulique des sols non-cohésifs compactés, soit leur résistanée
initiale a 'arrachement et leur érosion progressive subséquente. Les trois mélanges
non-cohésifs étudiés lors des essais a contrainte variable, présentent tous une résis-
tance a 'arrachement plus importante lorsqu’ils sont compactés a I'optimum Proc-
tor que lorsqu’ils sont mis en place a des masses volumiques inférieures. Ce constat
est possible suite a 'identification des valeurs critiques de mise en mouvement (7,
U.), lesquelles sont systématiquement supérieures pour les sols compactés a I’op-
timum. Bien que peu nombreux, les essais réalisés 4 des masses volumiques encore
plus importantes suggérent également que la densification au-dela de 'optimum
n’améliore pas nécessairement la résistance offerte & 1’érosion mais semble plutot
la diminuer. Ceci laisse penser que I'optimum Proctor, généralement traité comme
un optimum géotechnique au niveau structurel, pourrait également étre considéré

comme un optimum hydraulique en termes de résistance a I’arrachement.

Les essais a contrainte fixe apportent néanmoins quelques nuances a cette constata-
tion. Bien que le seuil de mise en mouvement soit plus élevé pour les sols compactés
a Poptimum, cette stabilité accrue ne se maintient pas toujours une fois I’érosion
entamée. En effet, les masses érodées lors de ces essais sont presque toutes plus im-
portantes pour les sols dont la masse volumique séche est plus élevée. Autrement
dit, la résistance initiale des sols compactés semble supérieure mais leur érosion
progressive une fois les conditions critiques atteintes, est plus importante que celle

des sols non-compactés.
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Certaines études, mentionnées au chapitre 2, observent également une perte de
résistance des sols compactés et Iattribuent & la rugosité relative plus faible et par
conséquent & des vitesses plus élevées prés du fond. Cette explication est sensée
lorsque la profondeur d’eau est de 'ordre de grandeur du diamétre des grains.
Cependant, nos essais sont réalisés & des profondeurs d’eau supérieures & 30 cm
tandis que le diameétre des sols concernés varie entre 0.6 et 2 mm. L’ordre de
grandeur de la rugosité relative change donc peu en fonction de la masse volumique
du spécimen. On peut alors mettre en doute qu’a elle seule cette rugosité soit en

cause.

Une autre explication plausible concerne 1’agencement des grains. Lors du com-
pactage, ’eau et l'air sont partiellement expulsés au profit d’une densification des
particules. Les grains étant solidement encastrés les uns aux autres, cette structure
résiste bien en surface mais devient trés fragile dés que quelques grains sont érodés,
puisque les particules voisines perdent également appuis. Il s’en suit une réaction
en chaine qui se solde par une érosion aussi importante que si le sol n’avait pas
été compacté. La dégradation possible des sols lors du compactage peut également
jouer un role, surtout pour les mélanges plus grossiers. Ceux-ci sont compactés a
des teneurs en eau peu élevées (< 9%) et les vibrations peuvent altérer les grains.
Une fois, la couche de surface partiellement érodée et les liens inter-grains affaiblis,

ces sols, désormais plus fins, connaitront une érosion plus importante.

Les valeurs critiques adimensionnelles de Shields-Yalin et de Yang, 7, et V,./w, qui
découlent des essais a contrainte variable suggérent I’existence de critéres de mise en
mouvement distincts et dépendants de la masse volumique séche du sol compacté.
De plus, I’écart entre ces deux courbes diminue avec I’augmentation du paramétre
de grain (d. pour Shields et Re, pour Yang). Ceci laisse penser que 'influence du
compactage sur ’érosion est plus marquée 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 élevé pour la masse volumique optimale que pour la masse

volumique minimale.

Pour ce qui est des essais sur les sols uniformes, ’objectif initial n’était pas de
comparer les critéres entre eux, mais a la lumiére des figures 4.10 et 4.11, il est
nécessaire de commenter les tendances observées. Les résultats présentent une trés
faible disparité des points et s’accordent parfaitement avec la relation de Yang.
A Popposé, la sensibilité du diamétre adimensionnel de Shields est beaucoup plus
importante de méme que la dispersion des points. De plus, les essais réalisés sur
les sols compactés semblent suivre, & quelques écarts pres, la tendance générale de
la relation de Yang, alors que le contraire est observé sur la relation de Shields. I
apparait donc que la puissance unitaire du cours d’eau (V' S) est plus apte a prédire
le début du mouvement et la tendance générale du seuil de mise en mouvement
des sols compactés que la contrainte adimensionnelle (7.) et ce, indépendamment

de leur masse volumique.

5.1 Exemple d’implications pratique des résultats

La connaissance accrue du comportement des sols non-cohésifs compactés peut
améliorer la gestion sécuritaire des structures qui en sont constituées. On retiendra
en particulier le cas des barrages en terre et enrochement ou des levées de protection
bordant certaines riviéres. Leur longueur leur confére souvent une grande capacité
de déversement et font d’elles un élément majeur dans la sécurité hydrologique de
I’aménagement puisqu’elles peuvent aider a4 combler un déficit d’évacuation lors
des crues exceptionnelles. Les crétes de ces ouvrages sont généralement constituées
d’un matériau non-cohésif mis en place et compacté. Elles peuvent ou non étre
utilisées comme des voies de circulation permanentes ou temporaires lors de tra-

vaux par exemple. D’un ouvrage a un autre ou d’un endroit & un autre du méme
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ouvrage, le compactage de cette couche supérieure peut donc changer et induire un

comportement différent lorsque sollicité en cisaillement par un écoulement.

Or, lors de circonstances exceptionnelles, il peut arriver que le niveau de la retenue
excéde par endroit le niveau de la créte. Les résultats présentés au chapitre précé-
dent démontrent que le compactage a 'optimum de la couche de créte résulterait
en un accroissement du niveau de sécurité de 'aménagement au dessus de la simple
cote de la créte (incluant cambrure) et permettrait de retarder le début d’une for-
mation éventuelle de bréche de rupture. Toutefois, les essais effectués tendent a
prouver que si Pampleur du déficit d’évacuation fait que ce niveau de sécurité est
quand méme dépassé, le compactage pourrait accélérer quelque peu I’érosion de la

créte selon la granulométrie de la couche.
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CONCLUSION ET RECOMMANDATIONS

L’information récoltée lors de cette étude a permis de mettre en valeur 'influence
du niveau de compactage sur la résistance & I’érosion des sols non-cohésifs. Les sols
étudiés présentent tous un seuil d’arrachement supérieur lorsqu’ils sont compactés
a loptimum Proctor plutot qu’a des densités inférieures ou supérieures. Ceci sug-
gére que l'optimum Proctor, généralement visé en géotechnique, est également un
optimum hydraulique en termes de résistance a l’'arrachement. Ce comportement,
lorsque représenté sous les formes adimensionnelles de Shields-Yalin ou de Yang,
se traduit par des courbes distinctes pour chaque niveau de compactage. La résis-
tance initiale des sols compactés a Poptimum ne se maintient cependant pas une
fois ceux-ci érodés au-dela des conditions critiques, les masses transportées étant

supérieures a celles récoltées pour les sols non-compactés.

Les essais réalisés sur les matériaux uniformes ont permis de valider et de comparer
les critéres de mise en mouvement de Shields-Yalin et de Yang. La dispersion des
points observés et la sensibilité du diamétre adimensionnel font du diagramme de
Shields-Yalin un critére peu fiable. A Popposé, I'accord entre les valeurs mesurées
et calculées A partir du critére de Yang, est presque parfait. De plus, les courbes
expérimentales développées pour les sols compactés suivent la tendance générale
de la relation de Yang, ce qui n’est pas le cas pour la relation de Shields-Yalin.
Ceci suggére donc que la puissance unitaire du cours d’eau est plus apte & prédire

la mise en mouvement des sols que la contrainte adimensionnelle.

Pour faire suite & cette étude, divers travaux futurs peuvent étre envisagés. Il
serait d’abord intéressant d’enrichir les résultats actuels en élargissant le périmeétre
d’analyse & un nombre plus important de masses volumiques du sol sec. Par la

suite, I'influence de la distribution granulométrique, et plus particuliérement de
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I'étalement de la courbe (C,), pourrait étre évaluée. 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 créte dans I’évaluation du niveau de
sécurité du réservoir serait une voie a explorer. L’évaluation de la résistance au
cisaillement de sols compactés soumis a des contraintes beaucoup plus importantes
ou & des pentes fortes, plus représentatives de la face aval d’une digue en terre,

serait également attrayante.

Les essais réalisés lors de ce projet ont de plus révélé le réle important que jouent les
écoulements transitoires dans la mise en mouvement et I’érosion des sols. Chaque
essai, bien que réalisé en régime permanent, passe forcément par une période d’ajus-
tement qui peut causer ’érosion d’une fraction non-négligeable du sol. L’étude de
ces phénoménes s’avére trés prometteuse, surtout dans le contexte actuel, ou la
majeure partie des critéres de mise en mouvement et des équations de transport
solide ne sont applicables qu’en régime permanent. Cette mise a4 niveau est trés
attendue dans le domaine, puisque la modélisation non-permanente de la phase

liquide est déja largement acquise et maitrisée.
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ANNEXE I

ANALYSE DIMENSIONNELLE DU PHENOMENE BIPHASIQUE

L’analyse dimensionnelle faite par Shields (1936) a été revue a maintes reprises; la
contribution la plus compléte étant souvent attribuée a Yalin (1977, chap. 3). On

propose ici cette analyse.

I.1 Paramétres caractéristiques

On définit une propriété quantitative A, fonction de n paramétres caractéristiques

a; décrivant complétement la phénoméne biphasique sous la forme :

A= fA (al,ag,ag,...,an) (I].)

Les parameétres retenus décrivent les trois composantes du phénomeéne, soit le fluide,

le granulat non-cohésif et I’écoulement. On les dénombre comme suit? :

1. Fluide
— Masse volumique, p [ML™3]
— Viscosité dynamique, p [ML71T™!]

2. Granulat non-cohésif
— Masse volumique, ps [M L™

~ Diamétre des grains, d [L]

3. Ecoulement

1Unités selon le systéme MLT - Masse-Longueur-Temps
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— Profondeur d’eau, h [L]
— Pente de fond du canal, J; [—]

~ Accélération gravitationnelle, g [LT 2]

Ainsi, le mouvement biphasique, bidimensionnel, stationnaire et uniforme impli-
3 b 7

quant un granulat non-cohésif de géométrie donnée peut étre défini par les sept

paramétres suivants :

P, Iy Ps,d, By Iy, g.

On peut aussi remplacer certains paramétres pour faciliter la quantification du
transport solide a ’aide de variables plus communes. Par exemple, on introduit la

vitesse de frottement, v, :

Ve = \/g = ,/%]i =/gRJ; [LT™ (1.2)

On remplace ainsi J; par v,. On redéfinit aussi le poids spécifique déjaugé et on le
substitue & g :

Ys=9(ps—p) [MLT*T™] (L.3)
Les parameétres caractéristiques retenus deviennent donc :

Py by Psy Ay By U4, Vs

et on exprime une propriété quantitative par :

A= fA (p7 Iy psvd’ hv U*?’YS) (14)
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1.2 Théoréme de II
On applique le théoréme de II en choisissant autant de quantités de bases que
de dimensions impliquées (ici 3) pour former n — 3 produits (Munson et al., 2002,
chap. 7). En retenant d, p et v, comme quantités de base, on forme n—3=7-3 =4

produits X, X9, X3 et X, . Une relation fonctionnelle existe entre I'un ou 'autre

des produits comme suit :

My =4 (X1, Xo, X5, X4) (L.5)

Les quatres groupes adimensionnels retenus sont les suivants :

<
*
U

X = X =& (L6)
2
P
Y = X = — I
T (L7
h
W = X, = % (1.9)

X est le nombre de Reynolds de grain, Re,. C’est le seul paramétre qui tient compte
de la viscosité. Y refléte 'influence de v,. C’est un rapport entre la force tractrice
du fluide et le poids du grain. Z traduit 'influence de la profondeur. W représente
Pinfluence de la densité du grain. Le diagramme de Shields original fait appel & X

et Y en abscisses et en ordonnées, respectivement.

On peut, alternativement, choisir p,~; et d comme quantités de base, et refaire



119

Panalyse. On obtient alors les quatres groupes suivants :

> B ﬂysd‘o’

X = X= (L.10)
2

¥, — _ p'U*

Y= 6= 2 (L11)

— h

W = X, = % (1.13)

Toute quantité, A, exprimée avec X a I'avantage d’étre indépendante de la profon-
deur. Les groupes X et Y sont le diamétre adimensionnel d, et la contrainte de
cisaillement adimensionnelle 7, utilisés sur le diagramme de Shields-Yalin (voir fig.

1.9).
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ANNEXE II

CALIBRATION DU CANAL HORIZONTAL

Cette annexe présente les détails relatifs a I’étalonnage de la rugosité et du débit
pour le canal horizontal utilisé. On traite aussi du développement longitudinal du

profil des vitesses et du choix de I’emplacement de I’échantillon.

II.1 Rugosité

La pente du fond est une valeur essentielle dans la détermination de la contrainte de
cisaillement. Notre étude ayant fait appel a4 un canal horizontal, il a été nécessaire
d’utiliser une autre pente équivalente pour pouvoir évaluer des contraintes non-
nulles. Pour un écoulement permanent et uniforme les pentes du fond, de I’énergie
et de la surface libre sont égales. Aussi, lors du calcul de la contrainte de cisaillement
elles peuvent étre utilisées de facon interchangeable. Dans la présente étude, la

pente de la surface libre introduite au chapitre 1 a été utilisée :

2n2
an = ()

dr ~ 1— Fr2 (1.19)

Cette équation nécessite une connaissance préalable du coeflicient de rugosité n,
qu’il faut déterminer expérimentalement. Pour ce faire, la pente moyenne de Ia
surface de I'eau dh/dz a été mesurée pour une gamme de débits et de profondeurs
connus. Le n de Manning correspondant a chaque cas a ensuite été calculé a 'aide
de I'équation 1.19 . La variation de la rugosité calculée par rapport au débit est

illustrée a la figure II.1. On remarque que la proximité du fond pour les débits
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faibles se traduit par un coefficient n trés élevé et que cette valeur diminue et se
stabilise pour les débits plus importants. La fourchette des débits utilisés lors des
travaux se situe entre 30 et 100 litres par seconde et les profondeurs d’écoulement,

entre 15 et 35 cm. Pour ces valeurs, le coeflicient n se trouve entre 0,012 et 0,020.

Dans le cadre de ce projet, une valeur constante du n de Manning a été utilisée.
Pour l’identifier, on a d’abord calculé & 1'aide de I’équation 1.19 la pente théorique
correspondant a chaque mesure expérimentale, en posant une valeur de n constante.
Par la suite, le calcul a été refait, par essai et erreur, en posant des valeurs de n entre
0,001 et 0,025. L’erreur relative entre ces valeurs calculées et les pentes mesurées
passe par un minumum, tel qu’illustré a la figure 11.2(a). La valeur de n retenue
est 0,015. Elle correspond & une erreur relative moyenne de 22 % (voir le tab.
I1.1). Cette valeur peut sembler importante, mais elle demeure inférieure a 1’erreur
relative sur la pente mesurée qui est de Pordre de 25 a 35 %. Celle-ci combine
a la fois 'erreur de l'instrument et I'erreur de lecture qui est trés importante en
régime turbulent (instabilité de la surface). La figure I1.2(b) montre une diminution
de DPerreur relative pour les débits importants. Finalement, une comparaison des

pentes mesurées et calculées pour un n de 0,015 est présentée a la figure I1.2(c).

0,250 O e e e e {17 S ———

0.020 -
0.200

0.018 -
0.150

0.016 -

n Manning
n Manning

0.100
0,014 -

0.050

0.012

0.000 T T T T T T T o0.010 T T T T T T T T
10 20 30 40 50 60 70 80 10 20 30 40 50 60 70 80 90
Débit (Ifs) Débit (I/s)

(a) (b)

FIG. 1.1 Evaluation de la rugosité du canal : (a) influence du débit sur la rugosité
calculée et (b) variation de la rugosité calculée pour les débits usuels
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F1G. I1.2 Minimisation de l’erreur relative : (a) variation de lerreur relative en
fonction de la rugosité choisie, (b) influence du débit sur I’erreur relative (n=0,015)
et (¢) comparaison des pentes mesurées et calculées (n=0,015)



Q h n Slec Scal €rel
[1/s] [m] |[s-m!3]| [] [ [%]
27.990 0.179 0.015 0.0009 0.0006 38.35%
28.082 0.187 0.015 0.0010 0.0005 49.11%
38.366 0.221 0.015 0.0010 0.0006 40.07%
38.473 0.250 0.015 0.0008 (0.0004 41.91%
43.476 0.228 0.015 0.0010 0.0007 28.64%
48.300 0.231 0.015 0.0011 0.0009 21.59%
48.420 0.230 0.015 0.0012 0.0009 26.23%
66.684 0.228 0.015 0.0019 0.0017 8.77%
66.684 0.260 0.015 0.0010 0.0012 17.81%
66.968 0.226 0.015 0.0016 0.0018 9.61%
74.266 0.238 0.015 0.0015 0.0019 23.08%
74.266 0.240 0.015 0.0015 0.0018 20.68%
80.843 0.243 0.015 0.0021 0.0021 0.00%

€rel 22.23%

TAB. II.1 Comparaison des pentes mesurées et calculées

123
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I11.2 Mesure du débit

Le débit entrant dans le canal est évalué en mesurant la hauteur d’eau H au-dessus
de la créte d’un déversoir parabolique a paroi mince avec contraction latérale.

L’équation de la parabole est :

z? =2 py (IL.1)

oll p est un paramétre de forme en pieds.

La relation fonctionnelle suivante a été obtenue lors de ’étalonnage initial du dé-

Versoir :

Q=C g /P9 H? (I1.2)

ou C est le coefficient du déversoir. Il est d’usage, & des fins d’estimation, de
considérer C' comme constant. Dans le cadre de ce travail, on a préféré valider
d’abord I'influence que peut avoir ce choix sur la précision du débit calculé. 11 a
donc été nécessaire de discrétiser la relation graphique existante (en gris sur la fig.
I1.3) et de calculer pour chaque paire de points (@, H) une valeur de C en utilisant

Péquation I1.2.

Le coefficient obtenu varie entre 0,58 et 0,67 (voir fig. I1.4) et peut étre approximé

par les trois droites suivantes :

—0.481528 H + 0.691211 H <0.18
C'=14 —0.056992 H + 0.615515 0.18 < H < 0.61 (IL3)
0.00129895 H -+ 0.580907 H > 0.61

Si on tient compte de cette variation, la moyenne des erreurs absolues entre le débit
estimé par un C variable et la courbe originale est de 0,04 [/s. Ceci représente une

amélioration d’un ordre de grandeur par rapport a 'erreur de 0,5 [/s obtenue en
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1.2

1.0 -

0.8 -

0.6

Charge (pied)

0.4

Courbe de tarage
Estimation C = 0.598
—-—-—- Estimation C variable

0.2

0.0 T T U T T T T T T T T
0 10 20 30 40 50 60 70 80 90 100 110 120

Débit (I/s)

Fi1a. II.3 Courbe de tarage du déversoir parabolique a paroi mince

utilisant C' = 0,598. La différence entre ces deux estimations est mise en évidence
a la figure I1.3. On note que 'utilisation d’un coefficient constant ne géne pas les
mesures inférieures a 20 /s mais devient une source d’erreur importante pour des
débits supérieurs. On a donc préféré utiliser un coeflicient variable, puisque les

essais se sont déroulés principalement entre 30 et 90 [/s.

Ajuster le débit & une valeur exacte (ex. 34.45 1/s) reléve de l'exploit car il faut
ouvrir la vanne manuelle par essai et erreur jusqu’a ’obtention de la valeur voulue.
Aussi, il a été décidé qu'une relation empirique entre ’ouverture de la vanne et le
débit mesuré au déversoir serait développée. Le débit a été mesuré au déversoir pour
chaque quart de tour de vanne, de la position fermée a la position complétement
ouverte (environ 15 tours). Une courbe des moindres carrés a été tragée a l'aide
d’une fonction polynomiale d’ordre quatre. Celle-ci est montrée a la figure IL.5.

Il est alors possible, a 'aide de ’équation, de calculer le débit obtenu pour une
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0.68 1=
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0.66

0.62

0.60

0.58

e lrv’
RO

F1a. I1.4 Variation du coeflicient du déversoir parabolique

0.4 0.6 0.8 1.0
Hauteur de charge (pied)

1.2

ouverture de vanne donnée. Ceci simplifie énormément la démarche de calcul de la

contrainte de cisaillement vue & la section 3.3.3. On peut alors travailler en terme

d’ouverture de vanne et de profondeur d’écoulement. 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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Fia. I1.5 Courbe de tarage de la vanne manuelle
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II.3 Développement du profil des vitesses et localisation du spécimen

Avant de percer les ouvertures servant & aménager le spécimen et la zone de récolte
des sédiments, on a souhaité caractériser ’évolution du profil de vitesse a diffé-
rentes sections du canal. L’objectif était de s’assurer que le spécimen soit localisé
suffisamment loin de I’entrée pour que P’écoulement soit complétement développé.
La chute d’eau en aval du canal (porte & ouverture variable) engendrait également
une courbe de remous dont 'influence devait étre minimisée au droit du spécimen.
Il a donc été nécessaire de concilier ces deux contraintes pour localiser le spécimen &

une distance suffisante des influences respectives provenant de Pamont et de I’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 mesurée juste en
amont de la porte aval. Une forte courbure de la ligne d’eau a été observée jusqu’a
1 m en amont de la porte. Plus loin, la pente mesurée retrouve la pente moyenne
observée dans le reste du canal. Ainsi, on a choisi de localiser le spécimen & au

moins 1,5 m de 'extrémité aval.

Pour identifier 1a longueur suffisante au développement de ’écoulement, on a choisi
de mesurer le profil de vitesse a cing endroits différents en aval du radeau tranqui-
lisateur. Les sections de mesure sont localisées & 0, 0.5, 1, 1.5 et 2 métres en amont
de Pouverture proposée pour le spécimen. Ces sections (annotées S-0, S-0.5, S-1,
S-1.5 et S-2) sont illustrées a la figure I1.6. Les vitesses moyennes (temporelles)
dans Paxe longitudinal du canal (u,) ont été mesurées sur une verticale au centre
de chaque section au moyen d’un micromoulinet. Toutcs les mesures ont été cffce-
tuées a un débit de 53 1/s et une profondeur moyenne de 23 cm. La vitesse moyenne

(U = Q/A) pour cet écoulement est de 49 cm/s.
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FIG. 11.6 Sections de mesure

La figure I1.7 montre les cing profils mesurés'. On remarque que la forme de la
distribution converge graduellement vers une forme stable plus on se déplace vers
I’aval. Plus particuliérement, la vitesse immédiatement sous la surface de I'écoule-
ment augmente pour se stabiliser autour de 56 cm/s. Ce changement est expliqué
par la présence en amont du panneau de styromousse qui est en contact avec la
surface et qui influence donc le profil & ’entrée. Le méme phénoméne de stabilisa-
tion est observé pour la vitesse maximale. On remarque également que la vitesse
moyenne Upy, calculée simplement & partir du débit () et de la section A, se situe
a environ 40% de la hauteur d’eau. Ceci confirme & la fois I'utilisation de la vitesse

moyenne pour caractériser I’écoulement et 'utilisation de la relation approximative

U = ug4 présentée par Graf et Altinakar (2000, p. 12).

1Les points 4 (0,0) et le dernier trongon prés du fond n’ont pas été mesurés et sont illustrées
uniquement 4 titre indicatif
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F1a. 11.7 Développement longitudinal du profil des vitesses

On a ensuite comparé ces profils a la distribution universelle des vitesses. L’équation
du profil de vitesse pour un canal en écoulement uniforme permanent turbulent

rugueux est donnée par :

u@) _ 1, ( Z— ) \ B, (IL.4)

Uy K o

ol u(2') est la vitesse ponctuelle mesurée a une distance 2’ du fond, wu, est la vitesse
de frottement adimensionnelle,  est la constante de von Karméan (0,4 pour 1’eau
claire), k, est la rugosité standard du fond (2 mm environ) et B, est une constante

déterminée expérimentalement. Cette relation est strictement valable dans la zone
intérieure, 2’ /h < 0.2, mais une extension dans le zone eztérieure est possible (Graf

et Altinakar, 2000).

Deux inconnues de ’équation 11.4 sont & déterminer, u, et B,. On a utilisé la
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méthode graphique proposée par Graf et Altinakar (1995) et appliquée par Graf
et Altinakar (2000, p. 54). La figure II.8 présente un exemple de calcul pour la
section S-0.5. Les valeurs pour chaque section sont comptabilisées au tableau 1I.2.
On remarque que le coefficient de correlation augmente plus on se déplace vers
Paval. Il varie trés peu entre les sections S-0.5 et S-0, signe que I’écoulement est
complétement développé & partir de cette zone. On observe également i la figure
I1.9 que le profil des deux derniéres sections s’approche du profil logarithmique
théorique. Puisque que la variation du profil & partir de S-0.5 et S-0 semble faible,
on a choisi de localiser le spécimen immeédiatement en aval de S-0. La vue en plan

de la disposition finale du fond du canal est montrée a la figure I1.10.

60. *

55,4 |y =9.70535x + 13.6838
R? = 0.927696

50. 1

45,

40.

@
E ™7 A UK = 9.70535
g 30. 4 1
Y 25,4
>
20.
15. H
B, = 3.53
10. u,= 3.88 cm/s
} B.u,= 13.6838 -
5. -
0' T T T T T T T T T
0 0.5 1 1.5 2 25 3 35 a4 4.5 5
In(z'/ks)

F1G. 11.8 Détermination graphique de la vitesse adimensionnelle w, et du coefficient
B, a la section S-0.5
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F16. I1.9 Profils de vitesse théoriques et profils mesurés : Sections (a) S-2, (b) S-1.5,
(c) S-1, (d) S-0.5 et (e) S-0
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Section S-2 S-1.5 S-1 S-0.5 S-0
u, (cm/s) 3.08 3.975 3.889 3.882 3.925
B, 7.256 3.027 3.574 3.525 3.4
R?2 0.567 0.817 0.867 0.928 0.916

TAB. I1.2 Vitesses adimensionnelles et coefficients B, théoriques

- 3.4 m- w11 m el —1m [ il
= [
== N . L ;
N f L
AN /
\ \\ // / /
\ /
Colonne de tbles ° Radeau Spécimen Zone de Porte aval
tranquilisateur récolte des
sédiments

F1a. 11.10 Vue en plan du fond du canal
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I1.4 Calcul d’incertitude

Certaines des quantités présentées dans ce projet de maitrise n’ont pas été mesu-
rées directement. On pense en particulier au débit liquide ou solide, & la vitesse
moyenne et & la contrainte de cisaillement. Ces quantités ont été déterminées par
calcul & partir des mesures d’autres grandeurs (ex. : charge au déversoir, profondeur
de I’écoulement, masse de sol transporté durant un intervalle de temps donné, tem-
pérature de l’eau, etc.). L’incertitude globale sur les résultats finaux repose donc
d’une part, sur la précision des instruments et les conditions de mesure et, d’autre

part, sur la propagation de l'erreur suite aux différents calculs effectués.

Les incertitudes ont été déterminées par la méthode des extrémes pour la plupart
des cas. Cependant, dans bon nombre de situations une simplification par calcul
différentiel ou par application de régles simples? a été possible lorsque les erreurs
relatives étaient faibles (ex. 5-10 %). Pour les équations impliquant plus de trois

variables comportant une incertitude, le calcul différentiel a été utilisé.

L’incertitude globale sur différentes mesures directes est compilée au tableau 11.3.
Les fourchettes d’incertitude pour certaines quantités calculées sont également pré-
sentées. Il est utile de noter que Pincertitude liée & la précision de I’instrumentation
a été majorée par I'influence de facteurs externes pour certaines des mesures. Ceci
s’applique principalement a la lecture du niveau d’eau et a 1’évaluation du temps
de récolte des échantillons de sol érodé. Dans le cas du niveau d’eau, la présence de
vagues de surface pour les débits importants nous a emmené a tripler I'incertitude
globalc sur cette mesure. Pour sa part, I'incertitude liée au temps peut sembler im-

portante (5 secondes) mais elle ne correspond qu’a une erreur relative de 'ordre de

2Lorsque la condition d’erreur relative faible est respectée, le cumul des erreurs absolues
et le cumul des erreurs relatives ont été utilisés dans les cas de sommes/différences et de pro-
duits/quotients, respectivement.
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142 %. Cette incertitude est principalement liée aux manipulations (ex. : applica-
tion de la contrainte de cisaillement, retrait de ’assiette de récolte, arrét /démarrage

du chronomeétre).

Quantité mesurée/calculée  Unités Incertitude absolue

Température de eau (7)) °C + 0.05
Dimensions du canal (I, b) m =+ 0.0005
Charge au déversoir (hy) pieds + 0.0005
Débit liquide* (Q) l/s 0.1-0.16
Profondeur de I’écoulement (h)  pouces + 0.005
Masse du sol transporté (Mj) g + 0.1
Temps de récolte des sédiments (¢;) s +5
Débit solide* (¢;)  g/s 0.003-0.09
Pente d’énergie* (J,) — + 1E-05
Contrainte de cisaillement* (1)  N/m? 0.005-0.03
Vitesse moyenne de ’écoulement™® (U) m/s 0.0015-0.003

* Quantité obtenue par calcul

TAB. I1.3 Incertitudes absolues sur certaines quantités mesurées et calculées

A titre d’exemple, les incertitudes sur les essais & contrainte variable impliquant
le mélange MOY EN compacté, sont superposées aux points expérimentaux sous
forme de barres d’erreur (voir les figures I1.11 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 & mettre en valeur a 1’échelle du graphique.
On remarque toutefois une augmentation de 'incertitude avec I’ordre de grandeur
des valeurs calculées. En particulier, on retiendra que 'erreur sur le calcul de la
contrainte de cisaillement est plus importante que celle sur la vitesse moyenne. Ceci

est expliqué en partie par 'estimation de la pente d’énergie & partir d’une rugosité
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équivalente lors du calcul de la contrainte (voir la section I1.1). La vitesse moyenne,
pour sa part, est obtenue & partir des mesures directes du débit liquide et de la
profondeur d’eau (U = ()/A). La contrainte de cisaillement est plutot calculée en
plusieurs étapes & partir de différentes quantités dont la température de I'eau, le
débit liquide, la profondeur d’écoulement, la rugosité équivalente de Manning (n).
Ceci explique donc Pincertitude plus importante sur cette valeur. Finalement, les
barres d’erreur permettent de confirmer que 1’écart entre les points appartenant a
des densités différentes (ex. : densité minimale vs. densité optimale) est significatif

et qu’il n’y a donc pas superposition des courbes.
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F1G. I1.11 Incertitudes sur des données issues du calcul de contrainte de cisaillement
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Fi1G. I1.12 Incertitudes sur des données issues du calcul de la vitesse moyenne
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ANNEXE III

CARACTERISATION DES MATERIAUX

Cette annexe contient les données intégrales relatives aux sols et aux mélanges

utilisés lors des essais de mise en mouvement.

I11.1 Matériaux de base

Le tableau III.1 indique la provenance et ’identification formelle de chaque sol.

Identification Provenance
Sable Thérien Sabliéres Gérard Thérien
Sable 0-2.5 mm naturel lavé BAUVAL SABLES L.G.
Gravier 2.5-5.0 mm naturel lavée** BAUVAL SABLES L.G.
Gravier 5.0-10.0 mm naturel lavé BAUVAL SABLES L.G.

L4 FILTERPRO
3% FILTERPRO
4% FILTERPRO
H1* FILTERPRO
£0* FILTERPRO
#00* FILTERPRO
#000* FILTERPRO

* Utilisés lors des essais sur matériaux uniformes
** Utilisé pour les mélanges compactés et les essais sur sols uniformes

TAB. II1.1 Identification et provenance des matériaux utilisés

II1.1.1  Granulométries

Les analyses granulométriques ont été réalisées selon la norme ASTM D422-63

(ASTM, 1998a). Pour ce faire, on a analysé aléatoirement trois échantillons de
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chaque type de sol. La moyenne de ces échantillons a ensuite été calculée et retenue
pour les cas ou ’écart type maximal était inférieur a 3%. Les granulométries des
quatres sols de base et leurs moyennes sont présentées aux figures I11.1, II1.2, IT1.3
et II1.4. Les moyennes qui y sont représentées sont les valeurs utilisées lors de la
préparation des mélanges (voir sec. I111.2). Les granulométries des sols uniformes
sont, présentées i la figure I11.6. Les coefficients d’uniformité et de courbure sont
compilés au tableau I11.2. On note que la plupart des sols sont trés uniformes

(1 > Cy > 3) al'exception du sable 0-2.5 mm.
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Fi1a. III.1 Courbes granulométriques du sable Thérien

Des fluctuations dans la qualité de Yapprovisionnement du Sable 0-2.5 mm naturel
lavé ont été observées. Au total, trois chargements distincts ont été regus durant les
neuf mois d’expérimentation. Le premier chargement a permis de réaliser 80% des
essais. Cependant, les granulométries des deux réceptions suivantes sont beaucoup
plus grossiéres que celle montrée a la figure I11.2. La figure IIL.5 illustre cette

variation anormale.
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FiG. TI1.2 Courbes granulométriques du sable 0-2.5 naturel lavé

L’anomalie est expliquée par la méthode de stockage. Les matériaux granulaires
lavés et tamisés sont stockés dans des piles. Notre premier chargement, prélevé
a 'automne 2006, provient du dessus d’une de ces piles. Hors, durant la période
hivernale, aucun matérial additionnel n’est excavé. Les piles se vident tranquille-
ment jusqu’a épuisement, tot au printemps. Lors de notre second prélévement, le
matériel était vraisemblablement issu du pied de la pile. Le tri granulométrique qui
s’opére lors de la manutention de la pile peut expliquer la différence marquée des

analyses granulométriques.

Pour remédier au probléme, la composition des mélanges a été équilibrée différe-

ment en faisant intervenir une part plus importante du Sable fin.
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Fi1G. 1I1.3 Courbes granulométriques du sable 2.5-5.0 naturel lavé
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F1G. II1.4 Courbes granulométriques du sable 5.0-10.0 naturel lavé
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Fi1G. IIL.5 Granulométries des trois réceptions de Sable 0-2.5 mm
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F1G. I11.6 Courbes granulométriques des sables et graviers uniformes
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II1.1.2 Densités relatives

La densité relative de chaque sol a été évaluée 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 indiquées au tableau
I11.2.

1I1.1.3 Facteurs de forme

Le facteur de forme Sy des particules d’un sol est d’autant plus facile & déterminer
que le sol est uniforme (C, prés de 1.0). Des mesures répétitives 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 géométrique réguliére. Tel
qu’expliqué au chapitre 1, ceux-ci sont tirés de ’ellipsoide imaginaire dans lequel

le grain est circonscris.

Une analyse statistique est ensuite faite sur les valeurs mesurées pour valider que
la moyenne est bien représentative de la population. Les figures II11.7(a) a II1.7(d)
démontrent que le distribution normale cadre bien avec les données (ici celles du
sable 0-2.5 mm et du gravier #3). On remarque sur les courbes cumulatives, que
tous les points mesurés se retrouvent & I'intérieur de '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 Thérien) ont été pris arbitrairement
comme la valeur habituelle du quartz étant donné leur taille impossible & mesurer
avec des instruments macroscopiques. Les facteurs des sols moins uniformes (ex.

sable 0-2.5 mm) ont été choisis en pondérant Papport de leurs différentes fractions
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Fic. II1.7 Analyse statistique du facteur de forme mesuré : Fonction de densité
du a) sable 0-2.5 mm et b) du gravier #3. Distribution cumulative (intervalle de
confiance 95%) : ¢) sable 0-2.5 mm et d) gravier #3

constitutives.



Type de sol Cu C. D, Se
#000 2.04 1.09 2.655 0.70
#00 1.56 0.96 2.655 0.70

#0 1.54 0.96 2.655 0.70

#1 1.64 0.96 2.639 0.67

#2 1.54 0.96 2.640 0.67

#3 1.69 0.96 2.636 0.67

#4 1.74 1.05 2.641 0.67
Sable Therrien 2.14 1.12 2.700 0.70
LG 0-2.5 8.69 0.84 2.773 0.66
LG 2.5-5.0 1.76 0.97 2.751 0.62
LG 5.0-10.0 2.03 1.14 2.741 0.62

TAB. II1.2 Propriétés des sols utilisés
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II1.2 Mélanges

Les quatres sols de base (sable fin, 0-2.5, 2.5-5 et 5-10) ont été mélangés en pro-
portions variables pour reproduire les trois mélanges utilisés lors des essais, soit

les mélanges FIN, MOYEN et GROSSIER. Les sections suivantes présentent les

caractéristiques de ces mélanges.

II1.2.1 Granulométries

Les proportions de chaque sol de base entrant dans la constitution des mélanges
sont présentées au tableau II1.3 ainsi que les coefficients d’uniformité et les densités

relatives. Les granulométries des mélanges sont présentées a la figure I11.8.

FIN MOYEN GROSSIER

Therrien (%) 24 0 0
Sable 0-2.5 (%) 70 89 71
2.5-5.0 mm (%) 0 0 9

5.0-10.0 mm (%) 6 11 20
Cu(-) 7.80 10.17 13.49
Dr (-) 275 2.77 2.76

TAB. II1.3 Constitution et caractéristiques des mélanges FIN, MOYEN et GROS-
SIER

I11.2.2 Essais a la table vibrante - Masses volumiques minimales et maximales

Les essais & la table vibrante ont été réalisés selon la norme CAN/BNQ 2501-

062/2005 du Bureau de normalisation du Québec (2005). Ceux-ci ont permis de
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déterminer les masses volumiques minimales et maximales utilisées pour la mise en
place des matériaux aux densité MIN et MAX. De plus, ces valeurs minimales et
maximales délimitent la zone a I'intérieur de laquelle 'optimum Proctor devrait se

trouver. Les masses volumiques sont présentées au tableau II1.4.

Masse volumique FIN MOYEN GROSSIER
Pmin (kg/m3) 1765 1845 1945
Pmax (kg/m?) 2020 2170 2200

TaB. III.4 Masses volumiques minimales et maximales selon l’essai a la table vi-
brante

111.2.3 Essais Proctor normalisés

Les essais Proctor normalisés ont été réalisés selon la norme ASTM D698-91 (Ame-
rican Society for Testing and Materials, 1998b). Les courbes de compactage des mé-
langes FIN, MOYEN et GROSSIER sont illustrées aux figures I11.9, I11.10 et IT1.11.
Les masses volumiques maximales et minimales y sont également représentées pour

donner une idée de l'ordre de grandeur des masses volumiques atteignables.
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F1c. II1.8 Courbes granulométriques des trois mélanges utilisés
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Fia. I11.9 Courbe de compactage du sol FIN selon 'essai Proctor normalisé
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Fic. II1.10

Masse volumique séche (kg/m?3)
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FiG. II1.11 Courbe de compactage du sol GROSSIER selon I'essai Proctor norma-

lisé



